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Introduction

Le besoin de construire des batiments en Algérie augment de plus en plus a cause de
I’augmentation de la population. La condensation de la population en Algeérie dans les zones du
nord, surtout littorales, comme Bejaia et le manque du foncier pour la construction conduit le
concepteur a projeter des batiments de hauteur considérables et dans des sites parfois de
caractéristiques meédiocres, pour répondre au besoin. Vu que le nord algérien est susceptible de
subir des séismes majeurs. Alors construire de batiments de telle importance 1’ingénieur Sera
confronté & plusieurs contraintes. Pour répondre a toutes les exigences il doit avoir des
connaissances approfondies dans plusieurs domaines, conception, modélisation, géotechnique

réglement, maitrise des matériaux ...etc.

Aprés la conception architecturale des structures, et 1’étude géotechnique du site
d’implantation, la structure sera transmise pour le dimensionnement génie civil selon les regles
en vigueur. L’ingénieur génie civil va veiller a dimensionner les éléments de la structure sous

différents chargement toute en respectant les prescriptions réglementaires.

Une bonne étude d’un ouvrage de génie civil repose principalement sur la qualité des
études aux plans de la conception et du calcul, aussi sur la reconnaissance du sol et du site
d’implantation des ouvrages. A cela s’ajoute la qualité des matériaux et des produits de
construction, la qualité des travaux d’exécution, la qualité du suivi des travaux de réalisation et
du contréle technique de construction, conformément aux exigences réglementaires requises en

particulier et aux regles de I’art en général.

Dans ce présent travail on présente 1’étude d’un batiment en béton armé destiné a usage multiple.
Le batiment en question est constitué d’un entre-sol , qui sera utilisé comme parking, et le
Rez-de-chaussée sera destiné a usage commerce, et 8 étages destinés pour I’habitation. Le
batiment sera réalisé a EL KSEUR dans le lieu dit Tala Abd elkader .

Selon le réglement parasismique Algérien la région de Bejaia est classée comme zone sismique
Ila. Le batiment est a usage multiple commerce et habitation selon le méme réglement est classé
dans le groupe d’usage 2a. La structure étudié sera reéalisee par une ossature en béton armé, cette
ossature sera constituee par des portiques poteaux-poutres en béton armé, et des voiles de
contreventement aussi en béton armé, et des planchers qui constituent les diaphragmes.
L’ensemble des cloisons de séparation sont des mures en magonnerie (en brique et mortier) et les

éléments non structuraux sont réalisés en béton armé.
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Le travaille est divisé en Cing chapitres, le premier portera sur la présentation complete de la
structure étudiée, du site d’implantation, des réglements utilisés ainsi la définition des différents
éléments et le choix des matériaux a utiliser. Le deuxiéme sera consacré pour le calcul des
éléments non structuraux (les planchers, les escaliers, I’acroteére...) et pour la détermination des
actions verticales présentes dans le batiment et le pré dimensionnement des éléments non
structuraux et structuraux du batiment. Le troisiéme chapitre portera sur 1’étude dynamique du
batiment. L’¢étude sera réalisée par 1’analyse du modele de la structure en 3D sur le logiciel de
calcul ETABS. La structure est modélisée sous forme d’une ossature en portique poteau et poutre
et des planchers modéliser sous forme de diaphragmes rigides. Le modéle de la structure est
composé de 8 étages encastrés a la base. On considérant le sous-sol comme étant une boite
rigide, d’ou on a modélisé uniquement la partie sortante du sol. Le quatriéme chapitre portera sur
le calcul du ferraillage des éléments structuraux (poteaux, poutres, voiles). Le cinquieme chapitre
portera sur 1’étude de I’infrastructure(les fondations) ; Dans cette partie de notre travail on va
présenter les différentes étapes du dimensionnement des fondations de 1’ouvrage en question

toute en respectant les régles en vigueur. Et en termine par une conclusion générale.
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Introduction :

L’étude d’un batiment en béton armée nécessite des connaissances de base sur lesquelles
I’ingénieur prend appuis, et cela pour obtenir une structure a la fois sécuritaire et économique.

A cet effet, on consacre ce chapitre pour la description du projet et I’étude des
caractéristiques des matériaux utilisés.

I.1. Présentation de ’ouvrage :

L’ouvrage a étudier est un projet de la promotion immobiliére de 13 logements en (Résidence
Khadidja). Ce batiment est composé d’un entre sol+RDC+08 étages , 1l est implanté dans la
wilaya de Bejaia, plus exactement aTala Abdelkader ,El kseur . Le site est localisé sur un
terrain l1égérement en pente limité au nord par la rue Zouagui Kaci au sud par I’ilot N°01,a
I’Est a I’Ouest par des constructions en R+2 et R+3,le sol est du type S3 (sol meuble)

D’apres le RPA 99 version 2003, Bejaia est une zone de moyenne sismicité (IIp). La
structure de 1’ouvrage est mixte en portique et voile avec interaction qui assure un
contreventement mixte.

e Caractéristiques géométriques de I’ouvrage :
¢ Hauteur totale du batiment :27.54 m
Hauteur du RDC : 3.06 m
Hauteur de I’entre sol : 3.06 m
Hauteur de 1’étage courant : 3.06 m
Largeur totale du batiment : 16.00m
Longueur totale du batiment : 26.50 m
e Les reglements et les normes utilisés :
< BAEL91
» CBA93
RPA 99 version 2003
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I.2. Caracteristiques des matériaux :
1.2.1. Béton :

Le béton est un mélange de matériaux inertes (granulats) avec un liant hydraulique (ciment)
dosé & 350 Kg/m®, de I’cau et éventuellement des adjuvants.
1.2.1.1. Composition du Beton :
Le béton comporte les composants suivants : granulats, ciment, sable, eau ainsi que le cas
échéant les adjuvants et ajouts.
Le béton doit satisfaire au traitement ultérieur les exigences suivantes :
v’ Sécurité de la structure.

v’ Propriétés particuliéres (confort).
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v Ladurabilité et la résistance.
v' L’environnement (respect de 1’écologie).
Il est influencé par les grandeurs suivantes :
v Le malaxage (type et la durée).
v’ Le transport (type et le temps écoulé).
v La mise en ceuvre (I’étalement, compactage).
v

Le Cure du bhéton.

1.2.1.2.Résistance caractéristique a la compression :
Le béton est caractérisé par sa résistance a la compression a 1’age de 28 jours dite : valeur
caractéristique requise, notée f.g. Cette résistance est mesurée sur éprouvette cylindrique
ayant un diameétre de 16cm et une hauteur de 32cm écrasee en compression centrée.

Lorsque j < 28 jours, la résistance du béton non traitée thermiquement suit approximativement
les lois suivantes : CBA93(Art, A.2.1.1.1).

v Bétons de résistance courante : f; = % f.,s pourf,,, <40MPa
4.76+0.83]
v Bétons de haute résistance : f; = ; f.,s pourf_,, >40MPa
1.4+0.95]

e Lorsque I’age dépasse 28 jours, on peut admettre une valeur au plus égale a 1.1xf g ,
a condition que le béton ne soit pas traité thermiquement et que sa résistance f g
atteigne au plus 40 MPA.

fy=L1xf

e Lorsque: j>60— On utilise larelation :
f.,s = 25MPa

1.2.1.3. Resistance caractéristique du béton a la traction :

La résistance du béton a la traction a I’age de j jours f; est definie conventionnellement

par la formule suivante :
f, =0.6+0.06x f; Pour f ;< 60MPa CBA93 (Article A.1.2.1.2).
Pour notre projet  f_,, =25MPa . fs =2.1MPa

c
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1.2.1.4. Diagramme contraintes déformations : o = f (&)

Le diagramme idéaliseé est donné par la figure suivante :

Gbc ( M Pa) 4

»

be Compression
avec Flexion

> Ep
20/00 3 . 50/00

Figure I.1:Diagramme contraintes déformationso = f (&,,).

e En compression pure: les déformations relatives étant limitées a 2%o (partie
parabolique du graphe).

e En compression avec flexion: le diagramme de calcul est dit parabole rectangle.
(2%o0<ep ¢ <3.5%o)

0.85x f .
f,, =————~CBA 93 (Article A.4.3.4.1).
Oxy,

Avec : 0.85 : coefficient qui tient compte de 1’altération en surface du béton et la diminution
de la résistance sous charge de longue durée.

=y, : Coefficient de sécurité pour le béton tel que :
v y,=1.15 — situation accidentelle.
v =15 — situation courante (durable).

» ¢ =1 — pour une durée probable d’application de la combinaison d’action supérieure a 24h.
= =09 — pourune durée probable d’application comprise entre 1h et 24h.
= #=0.85 — pour une durée probable d’application inférieure alh.
1.2.1.5. Les contraintes limites ultimes du béton:
a) Etat limite ultime (ELU) :
1) La contrainte limite de compression a I’ELU :

_ 0.85x f

f, 9 BAEL 91 (Article A.4.3).
Oxy,

u
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2 % i <
A < <
< 0.8y, >
Yy=Bd [$ l <
—
h
N €
) Diagramme des contraintes
Diagramme des Diagramme des (Rectangle simplifié)
déformations contraintes

Figure 1.2: Diagrammes des contraintes du béton a [’ELU (compression-flexion).

2) La contrainte de cisaillement:
Elle est donnée en fonction de la nuisance de la fissuration

» Cas de fissuration peu nuisible : t,, = min [(0.2%, SMPa)]
b
Pour f,,,=25MPa. > 7z, =3.34 MPa
» Cas de fissuration nuisible ou trés nuisible : t,, = min [(0.15 % 4MPa)]
b

Pour  f,,, =25Mpa. —7,=2.5Mpa.
a) Etat limite de service :(ELS)
La contrainte limite en service a ne pas dépasser en compression est :
o, =0.6x f . CBA 93 (Article A.4.5.2).
Pour f,,,=25 Mpa —o,, =15Mpa.

A ELS, le béton est en phase élastique d’ou le diagramme suivant :

A

Gbc

=gb

Cc
2%o
Figure 1.3: diagrammes des contraintes du béton a I’ELS.
1.2.1.6. Autres caractéristiques :
& Module de déformation longitudinale du béton :

e Acourtterme:
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Sous des contraintes normales d’une durée d’application inférieure a 24h, on admet que

le module de déformation longitudinal instantané du béton est égal :
Eyj = 11000(f.55) /3 CBA93 (Article A.2.1.2.1).
Pour f,, =25 Mpa — E;=32164.2 Mpa

e

e Alongterme:
Les déformations différées comprennent le retrait et le fluage, on considere dans les

calculs que les effets de ces deux phénomenes s’additionnent sans atténuation.

Cette régle revient a considérer un module de déformation différé ( E, ) qui permet de calculer

la déformation finale du béton (déformation instantanée augmentée de fluage).

Il est donné par la formule suivante :

1
3

Eyj ==E CBA93 (Article A.2.1.2.2).

ij
Pour f =25 Mpa — E,=10721.4 Mpa
& Coefficient de poisson :
C’est le rapport entre la déformation transversale et le raccourcissement unitaire de
déformation longitudinale.
v =0—pour le calcul des sollicitations a I’ELU
v =0.2— pour le calcul des déformations a I’ELS.
& Module de déformation transversale du béton :
Il est donné par la formule suivante :
E; v=0 —>G=05xE;
“on(ven) {v ~02->G=042xE,

1.2.2. Les aciers:
1.2.2.1. Définition :

Le rble des aciers est de reprendre les efforts de traction qui ne peuvent étre repris par le
béton. IIs sont caractérisés par leurs limites ¢élastiques et leur module d’¢lasticité, on distingue
trois catégories :

% Les treillis soudés (TR):

Ils sont utilisés comme armature dans les dalles car cela évite 1’arrimage des barres

transversales et longitudinales entre elles.

s Lesronds lisses (RL):

Leur emploi est limité a quelques usages particuliers.

¢+ Aciers de haute adhérence et haute limite élastique (HA):
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Selon (Art.7.2.2 de RPA99) les armatures longitudinales des éléments principaux doivent
étre de haute adhérence avec f, <500Mpaet I’allongement relatif sous charges
maximales spécifiques doit étre supérieur ou égale a 5%.
1.2.2.2. Nuances des aciers utilisés :
= Aciers longitudinaux et transversaux : on utilise des barres de haute résistance de
nuance de FeE400 de limite élastique de 400Mpa.
= Lestreillis soudés : on adoptera la nuance FeE235Mpa avec @6
1.2.2.3 Contraintes de calcul aux états limites :
a) Etat limite ultime (ELU):

se —

o,=f,ly,pour e, <& <109
{ =Tl 7:P ) A—)Avec e =f, 1y, xE,

o, =E x¢g, pour g, <¢,

7, =1.15 pour situation durable.
7, =1 pour situation accidentelle
&, - Allongement relatif

E, =2.10°MPa.......Module d*élasticité longitudinal de I'acier.

Telque:

Pour notre cas :

o, =348 MPa — Situation durable.
o, =400 MPa — Situation accidentelle.

b) Diagramme contraintes déformations : CBA (A .2.2.2)

A
o,(MPa)
— " Allongement
10 %, f/E, , Allongement
{Raccourcissement f./E, 10% &

Figure 1.4:Diagramme contraintes déformations.

c) Etat limite de service (ELS): Selon le BAEL91 :
La limitation des ouvertures des fissures en limitant les contraintes dans les armatures est

necessaire, donc la valeur de (o, ) est donnée en fonction de type de la fissuration.

1-Fissuration peu nuisible : aucune vérification a faire.
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2-Fissuration nuisible :

La contrainte de traction des armatures est limitée, cas des éléments exposés aux
intempéries. o, <min [(2/3)x f,:110% (57 f,) ¥ | CBA93 (A.4.5.3.3).

3-fissuration trés nuisible (ouvrage en mer) :

Cas des éléments exposés aux milieux agressifs

o, <min [05x f,;90x (x f;)**| CBA93 (A45.3.4).

Avec n coefficient de fissuration :
n=l...... Pour les ronds lisses.

n=1.6.... pour les HA .

1.3.Les actions et sollicitations :
1.3.1. Actions :

Ce sont I’ensemble des forces et couples dus aux charges appliquées a la structure ainsi que
les conséquences des modifications statiques ou d’états (retrait, les variations de température,
tassements d’appuis) qui entrainent des déformations de la structure, elles proviennent donc :
v' Des charges permanentes.
v" Des charges d’exploitation.
v Des charges climatiques.
On distingue trois types d’actions.
1. Les actions permanentes (G) :
Ce sont des actions dont les variations de I’intensité sont rares ou négligeables par rapport
a la valeur moyenne, elles comportent :
e Poids propres des éléments de construction.
e Le poids de revétement et cloisons.
e Le poids et les poussées des terres des solides ou des liquides.
2. Les actions variables (Qj) :
Ce sont des actions de courte durée d’application dont 1’intensité varie fréquemment dans le
temps, elles comportent en particulier :
e Surcharge d’exploitation.
e Charges appliquées au cours d’exécution (¢quipement de chantier).
e Charges climatiques (neige, vent).

e Actions de températures, du retrait...etc.
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3. Les actions accidentelles (FA):
Ce sont des actions dues a des phénomenes qui se produisent rarement et avec une faible
durée d’application citant :
e Seéisme.
e Chocs de véhicules routiers.
e Explosion.

e Avalanche.

1.3.2. Sollicitations :
Les sollicitations sont des efforts provoqués en chaque point et sur chaque section de la
structure par les actions qui s’exercent sur elle, elles sont exprimées sous forme des forces,

des efforts (normaux ou tranchants), de moments (de flexion, de torsion).

1.3.3. Différentes combinaisons d’action données par le RPA :
Pour la détermination des sollicitations de calcul dans les éléments, on utilise les
combinaisons suivantes :
e Situation durable :
o ELU: 1.35G+1.5Q
o ELS: G+Q
e Situation accidentelle :
o G+QzE.
o G+Qzx1.2 XE.
Conclusion :

Le béton est un matériau qui résulte du mélange de plusieurs composants, le choix et le
dosage des différents matériaux ont une influence directe sur ces propriétés.

Vu que le matériau béton travaille mal a la traction, il est associé a I’acier pour avoir une
bonne résistance vis-a-vis de traction et la compression. Pour ce, il faut bien choisir
I’organisation structurale spécifique résultante de bonne composition et des caractéristique du
béton, ainsi que de la nature et de I’agencement des armatures.
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Pré dimensionnement et calcul des éléments secondaires

I1 Pré dimensionnement et calcul des éléments secondaires
11.1.1 Etude des planchers a corps creux

11.1.1.1 : Pré dimensionnement du plancher
Le dimensionnement d’un plancher a corps creux revient a déterminer sa hauteur h tel que :

hi=hge+hee Avec : {

hec : la hauteur du corps creux
hqc : la hauteur dalle de compression

D’aprés le CBA 93 (Art B.6.8.4.2.4), L’¢épaisseur du plancher est déterminée a partir de la

condition de la fleche : hy =

Lma

22,5

~Avec h, : Hauteur total du plancher.

Lnax - Travée maximale entre nu de poutre dans le sens de disposition des poutrelles.

Lmax=5.30-0.3=500m = h, > ~=h, > 2222 cm

On adoptera donc des planchers de type corps creux avec une hauteur de
hcorps creux = 20 cm

24cm hdalle de compression —
htotar = 24cm
Hourdis
(corps-creux)

4 cm

Dalle de compression

Figure 11.1.1.1 Coupe transversale d’un plancher creux.

11.1.1.2 : Evaluation des charges et des surcharges
Tableau I1.1 : Evaluation des charges de plancher terrasse inaccessible a corps creux

Tableau 11.1.1.1 : évaluation des charges permanentes et surcharges d’exploitations des planchers.
e -~ . Poids volumique | Epaisseurs | Poids G | Surcharges
Plancher | Référent Désignation (KN/m3)q b (m) (KN/m2) | O (KN/rgZ)
1 Gravillon de protection 20 0.04 0.80
=3 2 Etanchéité multicouches 6 0.02 0.12
§ c:b' 3 Forme de pente 22 0.1 2.20
2 § 4 Isolation thermique 0.04 0.25 0.01 1
T & Plancher & corps creux
= 5 (20+4) 13.75 0.24 3.30
6 Enduit de ciment 18 0.015 0.27
Total 6.70
- 1 Revétement en carrelage 20 0.02 0.4
) 2 Mortier de pose 20 0.02 0.4 1.5 pour les
S 3 Lit de sable 18 0.02 0.36 etages
ﬁ 4 Planchezzaoiar)ps creux 13.75 0.24 3.30 courants
o
< 5 Enduit de ciment 18 0.015 0.27 S pour
5 : R étage
~ 6 Cloison de distribution 1 commercial
Total 5.73

T
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11.1.1.3 Etude des poutrelles :
» Disposition des poutrelles

La disposition des poutrelles se fait selon deux critéres : Le critere de la petite portée et le

critére de continuité (le sens ou il y a plus d’appuis).

Cage d'escali
P2
q D3 4 D5 || il
150, 170 ]
. -
320
D1 é D2
JL65 350 \—5t0—— (" 350 163,
515 530 515
oy @ ETAGE 1 & @

Figure 11.1.1.2:Schéma de la disposition des poutrelles

11.1.1.4 : Pré dimensionnement des poutrelles
Les poutrelles se calculent comme des sectionsen T.
La largeur de la table de compression a prendre est :
bo= (0,44 0,8) h — bo= (10 a 20cm) — bg = 10cm

Selon le CBA93 (Art 4.1.3) 222 < min (Lz—x%)

2
Avec Lx :Distance entre nus de deux poutrelles.

Lymin: Longueur minimale entre nus d’appuis dans le sens de la
disposition des poutrelles.
On a: Lx= 65-10 = Lx= 55 cm, Lymin= 320 cm ht= 24 cm, ho=4 cm

b—10 . 55 320
= < min (— _0) = b = 65cmAlors, b = 65cm

)

t

b,

Figure 11.1.1.3 : Coupe transversale des poutrellesen T

10 [
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11.1.1.5 Les différents types de poutrelles :

TYPES Schéma statique
1 A B C D
x******x********x*********
¢ 5.15m > < 5.30m . 5.15m é
A B i -
2 VVVVVVY
| 5.15m |
A B
3 x*******x
5.30m
A B C D
(VYVVVVYVVVVVVVVVIVVVVVV]
s | 35omAR TS50 A3 5om A

Tableau 11.1.1.2: Les déférents types de poutrelles dans le plancher

e Choix de méthode de calcul des poutrelles :

Les poutrelles sont calculées comme des poutres continues soumises a la flexion simple et au

Cisaillement, pour cela il existe les méthodes suivantes :
Caquot.

- Principe de la méthode forfaitaire :
Les moments fléchissant :

Méthode forfaitaire et méthode de

Moment en travée Moment sur appuis intermédiaire

Moment sur
appuis de rive

M ot M, 0 0.6Mo 0
M, +————>max[(1+0,3a)M, ; 1,05M,] A A A
2 Cas de 2 travées
. . 0 0.5Mo  0.5Mo 0
Pour une travée de rive : A & . B 12 A
1,2+0,3xax ¢ Pe——— -0,15xM,
M, 2 ——xM, Cas de 3 travées
sa i sdiaire - 0 05Mo 04Mo __0.5Mo 0.4Mo g
Pour ufi tora;,/ieo;ntermedlal re: KR X X A 2
M, >2=———xM, Cas de plus de 3 travees
Avec . a = % Tableau 11.1.1.3: calcul des moments

q : la charge repartie a 1’état limite considérer.

. . . L . \ql?
Mo: Moment isostatique maximal de la travée indépendante égale aq?.
Mg: Moment sur I’appui de droite de la travée considérée.

M g¢: Moment sur I’appui de gauche de la travée considérée.
M:: Moment en travée de la travée considérée. |i: Portée de la travée.

_ ) ) M;—M;_
> Evaluation des efforts tranchants : Vu=Vyo (lsostathue)+—( - ; )

i
Meéthode de Caquot :
Elle est applicable généralement pour les planchers a surcharges élevées

Q> (2G ; SKN/m?) mais elle peut s’appliquer aussi a des planchers a surcharges modérées si

une des trois conditions de la méthode forfaitaire n’est pas satisfaite.

Le choix de la méthode de calcul a suivre pour les différents types est définit dans le tableau

suivant :

TR
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Conditions d’application

Types de poutrelles de la méthode forfaitaire Cause Méthode adoptee
Q maxZSKN/Smin
. i (5KN/m%;2G) Méthode
NPEL Verifiees 0.8 < (Li/Lit1) <125 forfaitaire
| = constant
TYPE -2- -3- -4- / Poutrelle isostatique | Méthode de RDM
TYPE -5- Non Vérifiées Li/Ling [0,8 ; 1,25] Méthode de

Caquot minorée

Tableau 11.1.1.4.:Choix des méthodes de calculs pour les différents types de poutrelles

11.1.1.6. Calcul des charges revenant aux poutrelles :

ATELU : qu = 0.65%(1.35xG+1.5xQ)

A T’ELS : gs = 0.65%(G + Q)

Tableau 11.1.1.5 : Chargement sur les poutrelles

G 0 ELU ELS
NATURE 2 5 1.35 G+1.5Q G+Q
(KN/m?) | (KNI 5 Nim?) | gu(KN /m) | Po(KN Jm?) | o(KN /m)
Terrasse inaccessible 6.70 1 10.54 6.85 7.7 5.01
Etages courants 5.73 1.5 9.98 6.49 7.18 4.67
Commercial 5.73 5 15.23 9.9 10.73 6.97

A) Calcul des sollicitations :
> Exemple de calcul (Etage courant) poutrelle type (1) avec la méthode forfaitaire :
(BA.E.L91 artB6.2.21).

. L
= Moments aux appuis : Mo=q?

Appuis de rives :

2

Appuis de rives :

Appuis intermédiaires :

Ma=Mp=0 ELU: MJ=MY=-0.15MJ KN.m ELU :Mg=-0.5M¢
ELS: M3=M3=-0.15MJ KN.m ELS: M3=-0.5 M}
Travée | L(m) (Kﬁlu/m) (KISIS/m) (KIKII}.)Jm) (Kl\lfl(?m) MY (KN.m) M3 (KN.m)
_ U_ _ - S— _
A-B 5.15 6.49 4.67 21.52 15.48 2 - (()); ?Vll\%oz - 1:3273; g _%.;51\1\//[[(%; 72735
- =- - S— .
B-C 5.3 6.49 4.67 22.79 16.39 CB: _82 x%: Egg ?: 82 ﬁgz 22
- =- - S—.
C-D 5.15 6.49 4.67 21.52 15.48 g %512/[1\2% 1327?? g —(())..1?51\131%= 72732

= Moments en travées :a = —— = 0.2089 = {
G+Q

Tableau 11.1.1.6.: Moments aux appuis

Travée (A-B) (C-D) : L=5.15m

ELU M{=21.52 KN.m

ELS Mj=

1+ 0.30=1.062
1.2+ 0.30=1.26

15.48 KN.m

(1) ELU: MY, >1.062(21.52)-(*22222) =15 54KN.m;

ELS: M;>1.062(15.48)-(
(2) ELUMY; > (
ELS M, =

1.26
2

1.26
2

2.32+8.2
2

) 15.48=9.75 KN.m

Travée (B-C): L=5.3m

ELU MJ=21.97KN.m
(1) ELU MY, 21.062(22.79) - (

)21.52= 13.56 KN.m:

)=11.18KN.m

Max (1, 2)MY, = 15.54 KN.m

M3p=11.32 KN.m

ELS M35=16.39 KN.m
1139+1139)

=12.81KN.m
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ELS M§>1.062(16.39)-(
> (122) 21.97=11.66 KN.m

(2) ELU MY,

8.2+8.2
2

):9.2 KN.m

2 Max (1, 2)Mp, =12.81 KN.m M3.=9.2 KN.m
ELS M >(*3%)16.39=8.7 KN.m
» KEvaluation de ’effort tranchant :
Travée (A-B) (C-D) : Travee (B-C):
Va= Vp=22221° 215 71 KN Vg =1.1 x222X53 = 18 91 KN
Ve =Vc=1.1x16.71 =18.38 KN Ve =1.1 x222%53 _ 1891 KN
Type de Travée L qu Mo Mg My M Vg Vg
poutrelle (m) (KN/m) | (KN.m) | (KN.m) | (KN.m) | (KN.m) | (KN) (KN)
AB 5.15 6.49 | 2152 | -323 | -11.39 | 1559 | 16.71 | -18.38
TYPE1 | BC 5.30 6.49 | 2279 | -11.39 | -11.39 | 12.72 | 1891 | -18.091
CD 5.15 6.49 | 2152 | -11.39 | -3.23 | 1559 | 1838 | -16.71

Tableau 11.1.1.7:Sollicitations a I'ELU des poutrelles du plancher étage courant (type 1).

Type de Travée L Os Mo My My M Vg Vi
poutrelle (m) (KN/m) | (KN.m) | (KN.m) | (KN.m) | (KN.m) | (KN) (KN)
AB 5.15 4.67 15.48 -2.32 -8.2 11.18 12.02 | -13.22
TYPE 1 BC 5.30 4.67 16.39 -8.2 -8.2 9.2 13.61 | -13.61
CD 5.15 4.67 15.48 -8.2 -2.32 11.18 13.22 | -12.02
Tableau 11.1.1.8:Sollicitations a I'ELS des poutrelles du plancher étage courant (type 1).
(Plancher Etage commercial) poutrelle type (1) : G=5.73 kN/m? ; Q=5 KN/m?
; Qu Qs Mg M3 U S
Travée | L(m) (KN/m) | (KN/m) | (KN.m) | (KN.m) M7 (KN.m) M3 (KN.m)
A | -0.15MJ=-4.92 | A | -0.15M5=-3.46
A-B | 515 9.9 6.97 3282 | 2311 B | -05MY=-1641 | B | -0.5M3=-1155
B | -05My=-17.38 | B | -0.5 M5=-12.23
B-C 53 9.9 6.97 3476 | 24.47 C | 05MY=-17.38 | C | 0.5 M3=-12.03
C | -05My=-16.41| C | -05M5=-1155
C-D | 5.15 9.9 6.97 3282 | 2311 D | -015MU=-4.92 | D | -0.15M5=-3.46
Tableau 11.1.1.9: Moments aux appuis :a = 0.468
Type de Travée L qu Mo My My M Vg Vi
poutrelle (m) (KN/m) | (KN.m) | (KN.m) | (KN.m) | (KN.m) | (KN) (KN)
AB 5.15 9.9 32.82 -492 | -17.38 | 26.17 | 25.39 | -27.93
TYPE 1 BC 5.30 9.9 3476 | -17.38 | -17.38 | 22.17 | 28.74 | -28.74
CD 5.15 9.9 3282 | -17.38 | -4.92 26.17 | 27.93 | -19.11
Tableau 11.1.1.10: Sollicitations a I’ELU des poutrelles du plancher étage commercial (type 1).
Type de Travée L Os Mo My My M \A Vi
poutrelle (m) (KN/m) | (KN.m) | (KN.m) | (KN.m) | (KN.m) | (KN) (KN)
AB 5.15 6.97 23.11 -3.46 | -12.23 | 1843 17.87 | -19.66
TYPE 1 BC 5.30 6.97 2447 | -12.23 | -12.23 | 1561 20.23 | -20.23
CD 5.15 6.97 2311 | -12.23 | -3.46 18.43 19.66 | -17.87

Tableau 11.1.1.11.: Sollicitations a I’ELS des poutrelles du plancher étage commercial (type 1).

(Plancher terrasse) poutrelle type (1) : G=6.70 kN/m?; Q=1 KN/m?2
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; Qu Qs Mg Mj U S
Travée | L(m) (KN/m) | (KN/m) | (KN.m) | (KN.m) Mz (KN.m) M3 (KN.m)
A | -0.15M{=-3.19 | A | -0.15Mj=-2.49
A-B 1 42 .01 21.27 16.61 0 0
5151 ® 50 66 B | -05MJ=-1064 | B | -05M5=-8.31
B | -05MyJ=-11.26 | B -0.5 M3=-8.8
B- : 42 01 | 22 17. 9
¢ >3 0 >0 >3 >9 C |-05MJ=-1126 | C | -0.5M3=-8.8
C | -05MJ=-1064 | C | -0.5M5=-8.31
C-D | 515 | 6.42 5.01 21.27 16.61 D | -015MU=-319 | D | -0.15M3=-2.49
Tableau 11.1.1.12.:Moments aux appuis « = 0.139
Type de Travée L qu Mo My My M Vg \Z
poutrelle (m) (KN/m) | (KN.m) | (KN.m) | (KN.m) | (KN.m) | (KN) (KN)
AB 5.15 6.42 21.27 -3.19 | -11.26 | 15.11 16.52 | -18.17
TYPE 1 BC 5.30 6.42 2253 | -11.26 | -11.26 | 12.39 18.70 | -18.70
CD 5.15 6.42 21.27 | -11.26 | -3.19 15.11 18.17 | -16.52
Tableau 11.1.1.13.:Sollicitations a I’ELU des poutrelles du plancher terrasse (type 1).
Type de Travée L Qs Mo My Mg M \A Vg
poutrelle (m) (KN/m) | (KN.m) | (KN.m) | (KN.m) | (KN.m) | (KN) (KN)
AB 5.15 5.01 16.61 -2.49 -8.8 11.02 12.05 | -13.26
TYPE 1 BC 5.30 5.01 17.59 -8.8 -8.8 9.04 13.64 | -13.64
CD 5.15 5.01 16.61 -8.8 -2.49 11.02 13.26 | -12.05

Tableau 11.1.1.14.:Sollicitations a ['ELS des poutrelles du plancher terrasse (type 1).

+ Exemple de calcul (Plancher Etage courant 2, 3, 4, 5,6) poutrelle type (4)
Méthode de Caquot minorée :
Cette méthode s’applique lorsqu’une des trois derniéres conditions de la méthode de

forfaitaire n’est pas vérifiée. Cette méthode se base sur la méthode des trois moments.

.

e Moments aux appuis :
v' Appuis de rives :

Ma=Mp=0, mais le BAEL préconise de mettre des aciers de fissuration pour équilibrer un
moment fictif M = - 0.15 Mo. Tel que Mo=—— 5

Travée AB - CD :M
S 3.45X%3.

M01:

3.502

= § x (5.73) = 3.82 KN/m?
Q = 1.5KN/m?

q'v=(0,65(1.35G+1.5Q)) ; q’s=(0,65(G+Q))

qQu=4.81KN/m; q’s= 3.45 KN/m

—

U 4.81x3.502
01=" g

v Appuis intermédiaires :
Chargement répartie

= —q0' g . S —®u=n’)] —
M; = —q' (o) 10 @eqe=al = |
: longueur de la travée.

: Longueur fictive de la travée a gauche de I’appui.

v
\/l’g

3.7,3
lrg+lrg

B

G'=2/3 *

<

3.50m 5.30m

» <
L |

3.50m

******w*************** *

»

qrL?

v l'y : Longueur fictive de la travée a droite de ’appui.

Appui (B) :l’g

= lAB = 350m, l,d = O.8ch =424 m

»d
Ll |

Figure 11.1.1.6: Schéma statique d 'une Poutrelle :

Type -4- étages courants

l, pour une travée de rive
0.8l, pour une travée intermédiaire

=736 KN.m MY =MY =-0.15 x7.36= 1.1 KN.m
=528 KN.m M5 = M$ =-0.15 x5.28= 0.79 KN.m

»
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( 3.503 + 4.243

8.5(3.50 + 4.24)
3.50% + 4.243
8.5(3.50 + 4.24)
Appui(C) :l'y = 0.8lgc = 424 m, 'y = lep =3.50m
4.243 + 3,503
8.5(4.24 + 3.50)
4.243 +3.503
8.5(4.24 + 3.50)

= Moments en travées :M; = My(x) + My (1 — )Z() + Md(i_()

Chargement repartie My: moment max dans la poutre supposée isostatique
_q9x . _  My-My 1l Mg pmy,
Mo) =L —20),X =5~ (209 xo=5-—27¢
+¢ L: longueur de la travée considéreée.

< M,: Moment de I’appui qui est a gauche de la travée consideré.
% M, : Moment de I’appui qui est a droite de la travée considéré.

ELU : MY = —4.81 x ( ) =—87KN.m

ELS: Mg =—3.45><< >= —6.24 KN.m

ELU:MY = —4.81 x ( ) = —8.7KN.m

ELS:M$ = —3.45 x < > = —6.24 KN.m

E qxl

_ 350

Travée (A-B): L=350m  X=22- (=2 =137m

49%1.37 6.49 X 3.50
ELU M,y(x) =2 ~—(3.50 — 1.37) = 9.47KN.m

MYy = 9.47 + 0+ (=8.7) x (332) = 6.06 KN.m

3.50
ELS Mo(x) = =221 (3.5-1.37) = 6.81 KN.m

1.37

Miz = 6.81+0+ (-6.24)x( 7o) =4.37 KN.m
Travée (B-C): L=5.30m X=222- (C2CRT) -5 65

6.49 X 5.30
ELU M,(x) = *=2222(5.30 — 2.65)= 22.78 KN.m
M = 22.78+ (-8.7)x(1-22)+(~8.7) x =22) = 14.08 KN.m
ELS My(x) =4'67;2'65 (5.30 — 2.65) = 16.39 KN.m
2.65 2.65

M = 16.39 + (-6.24)x(1-222 ) +(-6.24)x(22)=10.15 KN.m

Travée (C-D):L=350m X=32_(E8D-Oy_5 13y
2 6.49%x3.50

ELU M,(x) = 2222 (3.50 — 2.13) = 9.47KN.m
MY, = 947 +(-8.7) x (1= ) =6.06 KN.m
ELS Mo(x) = =222 (3,50 — 2.13) = 6.81 KN.m
2.13

Mg = 6.81 +(-6.24)x(1- === ) =4.37KN.m

Calcul des efforts tranchants: . l
[ 0 -
V=Ve- (FE 882222222222 A22A2ARAR2RA1
. A DA

Travee (AB) : L=3.50m an ° 0 #C
Vaz 6.49X3.50 (0—(—8.7)): 8.87 KN | Vo=- 5

6 i9><3 50 gf?—s 7 Figure 11.1.1.7: Schéma statique d 'une Poutrelle :
V= —— > — — ( . 50' )=-13.84 KN Type -4- étages Courants et son effort tranchant

Travée (BC) : L=5.30m
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Vas 6.49>2<5.30 _ ((—8.75);(()—8.7)) 17 19KN Vo= 6.49>2<3.50 (( 837) (o)) 13.84 KN
Ve=— 6.49X5.30 (( 8.7 )—(— 87)) 17 19KN Vs — 8:49x3.50 (( 8.7)— (0)) .8.87 KN
5.30 D 2 3.50
Travée (CD) L=3.50m
Type de . L X My My M 2 \Z
ooutrelle | 17AV€E |y | QlKNMM) 1y 1 knm) | kNem) | (kNam) | (KNY | (KIN)
< AB 3.5 4.81 1.37 0 -8.7 6.06 8.87 | -13.84
L BC 5.3 4.81 2.65 -8.7 -8.7 14.08 17.19 | -17.19
2 CD 3.5 4.81 2.13 -8.7 0 6.06 13.84 | -8.87
Tableau 11.1.1.15.:Sollicitations a I'’ELU des poutrelles du plancher d’étage courant (type 4).
Type de . Mg Mg
ooutrelle Travee | L(m) | gs(KN/m) | x(m) (KN.m) | (KN.m) M(KN.m)
<~ AB 35 3.45 1.37 0 -6.24 4.37
L BC 5.3 3.45 2.65 | -6.24 -6.24 10.15
iy CD 35 3.45 213 | -6.24 0 4.37
Tableau 11.1.1.16.:Sollicitations a ['ELS des poutrelles du plancher d’étage courant (type 4).
«» Exemple de calcul (Plancher commercial) poutrelle type (2)
Calcul des moments isostatiques
* VYVYVYY *
qu _99x5 152 2.15m
> ELU:q7w=9.9 KN/m Mo = , - 322'82 KN.m Figure 11.1.1.8: Schéma statique d’'une Poutrelle :
> ELS q = 697 KN/m MO — q’L m = 2310 KNm Type -2- étage commercial
ELU ELS
Type m | Mt Ma -4 Mt Ma | (KN
(KN/m) | (KN.m) | (KN.m) | (KN/m) | (KN.m) | (KN.m)
Type-2- _ .
(Plancher commercial) 5.15 9.9 32.82 4.92 6.97 23.10 3.46 | 25.38
Type -2- (étage courant) | 5.15 6.49 21.52 -3.23 4.67 15.48 -2.32 16.71
Type-3- (étage courant) | 5.30 6.49 22.79 -3.40 4.67 16.40 -2.32 17.19
Type -3-terrasse 5.30 6.85 22.50 -3.38 5.01 17.59 -3.27 16.99

Tableau 11.1.1.17.:Les sollicitations de la poutrelle type-2- -3-

B) Ferraillage des poutrelles :
Prenant en compte I’exemple de la poutrelle type (1) étage courant qui est sollicitée par :

Tableau 11.1.1.18 : Sollicitations maximales pour le calcul du ferraillage (plancher courant)
Désignation ELU
Moments en travée (KN.m) 15.59 11.18
Moments aux appuis de rives (KN.m) -3.23 -2.32
Moments aux appuis intermédiaires (KN.m) -11.39 -8.2
Effort tranchant (KN) 18.91

« Ferraillage des travées :M;, = fpy. b.ho.( - %)

_ 0.85frg _ 0.85X25

Yo fou=g 2= s = 1417 MPa,

0: influence négative de la durée d’application de la charge (durée >24h = 0 = 1).
v' M, Moment sollicitant de calcul = 15.59KN.m
v d=09Xx h; =21.6cm.

0,04
My, = 14.17 X 0.65 x 0.04. (0.216 - T) 103 = 72.19KN.m = M, = 15.54 KN.m < My, = 7219 KN.m

{la table de compression n'est pas entierement comprimée.
l'axe neutre passe par la table de compression.
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Donc, calcul d’une section rectangulaire (b X h;)

M 15.59x1073
_ u _ _ . — [lN¢)
* Hou= fpubd?  14.17x0.65%0.2162 0.036 < 0.2166 (pivot 4), & = 10°%.
3 _ _ 3.5 _ _fe
e m=08.0.(1-04a), a;= 3.5+1000 &;’ a= YsXEs

Acier FeE400=> g = 1.74 X 1073, a; = 0.668, p; = 0.3916.

= Upy, = 0.036 < y; =0.3916 = A" = 0, pas d'armature comprimée ; Dans ce cas :
&l < Eg < 10° %.

La section d’armature en travée est défiée par A = ZA:}‘
st

= %28“’036) = 0.0462 = z = 0.216(1 — 0.4 X 0.0462) & z = 0.212m

15.59 x 107
=227 o ~4 A=2.09 cm?
Ap = oo e = 211107 m = A

Choix : onchoisit | 2HA 12+ 1HA10 |E=>| A, = 3.05 cm?

» Condition de non fragilit¢ Ay > A,,;, =0.23bd %
fizg = 0.6 + 0.06f.,5 = 0.6 + 0.06(25) = 2.1 MPa.
Ar = 3.05cm? > Apyin = 0.23 X 0.65 x 0.215 —

400
& Ferraillage des appuis intermédiaires :

Vérifiée

= 1.68 cm?

Tableau 11.1.1.19: calcul des sections de Ferraillage des appuis intermédiaires
Calculs Conclusions
L] Mu<0
=-11. .m< .
M,=-1139 KN.m <0 = Calcul d’une section(by X h;)
Hpy = 0.026 > 0.186 (pivot B),&; = 10° % e A’ =0,pas d'armature comprimé.
Upy = 0.026 < y; = 0.3916 e Danscecas: g < e < 10°%.
a =0.033 o Ainter = 1.53 cm?,
e Choix : on choisit 2 HA 12
Z=0.212m Ainter — 2.26cm2
Condition de non fragilité : Ainter = 2.26 cm? > Apin = 1.68 cm?
Amin = 0.23 by d % = 0.22 cm? Verifiée
e

& Ferraillage des appuis de rive :

Tableau 11.1.1.20 : calcul des sections de Ferraillage des appuis de rive

Calculs Conclusions

o Mu<0
=- <
My=-214 KN.m <0 = Calcul d’une section(by X h;)

Upy = 0.005 < 0.186 (pivot A),e, =10°% | o A’ = 0,pas d'armature comprimé.
Upy = 0.005 < u; = 0.3916 e Danscecas: g <& < 10°%.

a = 0.0063 o Appe = 0286 cm?,
e Choix :on choisit 1 HA 10

Z:02144m | A.,.,'vp = 079 sz > Amin
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C) Vérifications :
« Verification des contraintes :
FPN= 0, = =2y < G,
v &, = 0,6f.,5 = 15 MPa(contraine admissible du béton).

v g, = f = 348 MPa(containte admissible de l'acier).

N

v’ M., : moment max a I'ELS.
v’ y : position de I'axe neutre.
v’ I : moment d’inertie de la section homogénéisée par rapport a I'axe neutre.

I =2~ (b—by) 2 4 15 4(d - y)2

%yz +[1544 (b —bg)hyl y—15A4d — (b — bo)h?g = 0,onaura"y".
e Entravee:
v Position de I’axe neutre : H = bTh‘z’ — 15 A:(d — hy)
H = w —15x3.05x 107*(0.216 — 0.04) = —2.805 X 10™*m

v H < 0 = L’axe neutre est dans la nervure = Sectionen « T ».

Tableau 11.1.1.21: Vérification des contraintes en travée
Calculs Veérifications
y =0,049m op = 3,97MPa < 0, = 15 MPa
I =15,30 x 10~ >m* Vérifiée
op, = 3,97 MPa

e Aux appuis de rive :
2
v' Position de 1’axe neutre :H = bozﬂ —15Ar(d — hy)
0.1 x0.042

H= — 15 x 0.79 X 1074(0.216 — 0.04) = —8.59 x 10™5m

v H < 0 = L’axe neutre est dans la nervure = Sectionen « T ».

Tableau 11.1.1.22: Vérification des contraintes aux appuis de rives

Calculs Vérifications
y =0.028 m o, = 0.92 MPa < &, = 15 MPa
— -5...4
I =469 %x10"°m TR
op, = 0.92 MPa
e Aux appuis intermédiaires :
2
v' Position de I’axe neutre :H = b°2h° — 15 A;(d — hy)
0,1 x 0.042
> H = T — 15 X% 2.26 X 10‘4(0.216 —0.04) = —3.946 X 107*m

v H < 0 = L’axe neutre est dans la nervure = Sectionen « T ».

Tableau 11.1.1.23: Vérification des contraintes aux appuis intermédiaires
Calculs Vérifications
y =0.028m 0, =491 MPa < 6, = 15 MPa
I =469 %x10"°m* N
0, = 491 MPa Verifiee
S . ymax -
¢+ Vérification de I’effort tranchant :7,, = b”—xd <7y
0
f028

25
F.P.N =T, =min|0.2 ,5MPa] = min [O.ZE,SMPa] = |7, = 3.34 MPaq|

14

-3
= 222X19 _ — (.87 MPa < T, = 3.34 MPA

L=
0.1x0.216 Vérifiée
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Commentaire : pas risque de rupture par cisaillement

s Vérification de I’espacement « St » :
On fixe At = étrier ¢pg >Ai1=2¢¢ = |At = 0,57cm?
(@S, <min[0.9 xd,40 cm] & S, < 19.44 cm
| A X fe
Se < ———
95, < 0.4 X b,
95, < 08 X f, X (sina + cosa) X A;
bo(ty — 0.3 X fj x k)

a=90°= (sina+cosa) =1

9 o ftj=ft28=2,1MPa.

r =1 {F.P.N
= LM sans reprise de bétonnage.

= S < (S1@ 5@ Si@s) = St < 19.44 cm. Alors, on prend
- 0.8 X 400 X (sin90 + cos 90) x 0.57
t= 10(0.87 — 0.3 x 2.1 x 1)

Commentaire : On utilise A= étrier ¢, chaque espacement .

% Vérification des armatures longitudinale « A » vis-a-vis des efforts tranchants :
e Appuis de rive :4; > ? X Jjmax
e
1,15
A; = Aravée + Arive = 3.05 + 0.79 = 3.84cm?. A; = 3.84 cm? > 200

e Appuis intermédiaires :
A} = Apravse + Ainter = 3.05 + 2.26 = 5.71cm?.

1.15
A =5.71cm? > 200 18.91 x 1073 = 0.54 cm?

© 8, <57cm.

=8, <76cm

X 18.8 1073 = 0.54cm?

Vérifiée

Commentaire : Pas risque de cisaillement des armatures longitudinales par [ ‘effort tranchant.

« Vérification de la bielle :

0.8 X fra8 _2xVy

chSTl O-bc_axbo = |VuS0267ab0fC28|

a=min [0,9 d, largeur de I’appui —4 cm] a= min [19.44, (30-4=26 cm)] = 19.44 cm.
1, = 1891 KN < 108.135 KN
Commentaire : La bielle est vérifiée.

+«+ Vérification de la jonction Table — Nervure

1= bois ?% — 17.5¢m. i =1.12 MPa < T, = 3.34 MPa
. 0

Commentaire : Pas risque de cisaillement a la jonction Table — Nervure.

Sfu ,b1=

% Verification de la fleche :
Si les conditions suivantes sont vérifiées, donc, il n’y a pas lieu de calculer la fleche.

(0 Dk, > travée X | v' h, : Hauteur totale du plancher corps creux.

! 153X61\Z 0 v MJ&.. : Moment maximale en travée a I’ELS.
O 2) A qvse < — 7 0d V' Apravee - Section d’armature dans la travée.
l 3) e l<8m. ¢ v' 1 :Longueur de la travée maXima]f, 1=4.65 m. ]
v' M, : Moment isostatique, M, = qs:l = 5'252:4'65 =142KN.m
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15.59%x1073%4.65
1) hy=24 cm < =35.61cm
15%13.578x1073

3.6X0.1x0,216
2) Atravée = 3.05 cm2 > T =1.62 cm?

€3)I=465m<8m  — Condition€)) non vérifiée, Donc, il faut vérifier la fleche.
{Af = fgv _fji +fpi _fgi-
| L,l < 5m.
On a: fadamissible = 500 l
0.5cm+—,1 > 5m.
1000
Af =< fadmissible
v’ fov etfgi: les fleches différées et instantanées respectivement dues a 1’ensemble des charges
permanentes totales (poids propre + revétement + cloisons)
v" fji la fléche instantanée due a I’ensemble des charges permanentes appliquées au moment de la
mise en ceuvre des cloisons (poids propre + cloisons).
v' foi : lafleche instantanée due aux charges totales (G+Q).
v j : la charge permanente au moment de la mise des cloisons.
v' g : la charge permanente apres la mise des cloisons.
v’ p : la somme des charges permanentes et charges d’exploitation

Jj = (Gpiancher + Geoisons) = 2.85 + 0.9 = 3.75 KN/m?.

g = (Gplancher + Gerpisons + Grevettement) =5.23 KN/mZ- <
p= GTotal + QTotal =523+25=7.73 KN/mZ

65 cm

» Evaluation des charges :
q;j =0.65*3.75=2.44 KN/ml; g, = 0.65 * 5.23 = 3.4 KN/ml.

qp =0.65*7.73 =5.02 KN/ml.

woQz Wy
S
®
w7

Evaluation des moments : :_10 c%

Tableau 11.1.1.24:Calcul des moments correspondants

Moment correspondant a q; 08 <qj X lz> M; = 6.4 KN.m
’ 8
Moment correspondant a g, 08 (qg X lz> My, =87 KN.m
' 8
Moment correspondant a gy, 08 (qp X lz) M, =11KN.m
' 8
» Calcul des moments d’inerties :y; = % = y; = 0.048
i

IO = 12 + Il = 151 10_4m4
» Calcul des contraintes :

Tableau 11.1.1.25:calcul des contraintes correspondantes

Contrainte correspondant a q; 15 x M;(d — y) o; = 105.88 MPa
I

Contrainte correspondant a q, 15X My(d —y) oy = 143.19 MPa
I

Contrainte correspondant a q,, 15 X My, (d — y) o, = 181 MPa
I

y =0.0484 m
Position de I’axe neutre
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0
> Calcul des coefficients u et A :u = max {1 _ [ 175X frog ]
4XpX0+fi28
Tableau 11.1.1.26: coefficient u
A
Pourcentage d’armatures tendues p= d p =0.014
by X d
- . 1.75 X
Coefficient correspondant a q; 1- ez uj = 0.54
[4 X p X 0; + fiz8]
. . [ 1.75 % ]
Coefficient correspondant a g4 1- fizg Ug = 0.64
_4 X p X O'g +ft28_
. . [ 1.75 % ]
Coefficient correspondant a q,, 1-— iz up = 0.70
_4 X pX O'p +ft28_

_0.05XDb X fig

A=
' (2by + 3b)p
A, = 2/5 x Ay, dif férée

,instantanée {,11. =3.01

A, =1.20

> Calcul des moments d’inerties fictives :

Tableau 11.1.1.27.: Calcul des moments d’inerties fictives

I correspondant a g j; 1:—1/1—;1(10#] I;; = 132 x 10~*m*
| correspondant a q4; % Iy = 1.19 x 10~*m*
| correspondant a q 4, 1}-.1/11,—X><10,1g lgy = 197 x 10~ *m*
| correspondant a gy, % Ly = 1.12 x 10~*m*

» Module de déformation longitudinale instantanée du béton :

1

E; = 11000 x f2E; = 32164.20 MPA

» Module de déformation longitudinale différée du béton :E, = %Ev = 10721.4 MPA

Tableau 11.1.1.28: Vérification de la fleche
M, x [?
9 -3
—_— 9.56 X 10
Tov 10 X E, X I, mn
fji M’—Xlz 3.52 %1073 m
! 10 X E; X Ij;
fri My x 7.09 x 1073 m
P 10 X E; X Iy;
M, x [?

. 9 -3
fgi 10 B x Iy, 527 X103 m
Af fov—Fjit foi — fgi | 786 X103 m

! _
fadmissible % 9.7x1073m

Commentaire : La fleche est vérifiée.
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Tableau 11.1.1.29:

Calcul du ferraillage a ’ELU des différents niveaux

. - Mt a 4 Acal Amin Aadopte’
Niveaux Endroit (KN.m) by 102 m) cm?) | (cm) (cm?)
Travée 26.17 0.061 | 7.93 | 0.208 | 3.61 1.69 | 2T12+1T14=3.80
Etages 'Trﬁ’t%f' 17.38 | -0.26 | -29.5 | 0.24 | -2.07 | 1.69 2T12=2.26
Commerce ADDUI
deprri)ve 49 | -0.074 | -9.03| 022 | -0.63 | 1.69 2T12=2.26
Travée 15.59 0.0363 | 4.62 | 0.211 | 2.10 1.69 | 2T12+1T10=3.05
Etages 'Trﬁ’t%ﬂ' 11.39 | -0.172 | -20 | 0.23 | -1.40 | 1.69 2T12=2.26
courants AoDUi
PP 323 |-0049 | -59 | 022 | 042 | 1.69 2T12=2.26
de rive
Travée 15.11 0.0355 | 452 | 0.211 | 2.06 1.69 3T10=2.36
Terrasse Al\r?t%Lll’I 11.26 -0.171 | -19.9 | 0.232 | -1.39 1.69 2T12=2.26
inaccessible ADDUI
y PP 319 |-0.048 | -5.95 | 022 | 042 | 1.69 2T12=2.26
e rive
D) Schémas de ferraillage des poutrelles :
Plancher . . — —— ,
Appuis de rive Appuis intermédiaire En travee
Armature de construction
THAL2 2HA12 1HA12
v | | Y | | v
E C
E Etrier ®6) .
QO Etrier Q4 —_— Etrier ®6
&
CE) 1HA14
o 1 1HA14
Armature de construction
[ZHA12 2HA12 THA12
Y | | Y | liw—l
2 Etrier 06
< _Etrier O _Etrier O
S
3
© 1HAL0 1 1HA10[ [T 2HAL
STAL2 Armature de ﬁ):itzruction
v [2HA12
v | | Y |
s
_Ftrier M Etrier 6| |
8 o D8 — 2,
S
= 1HA10
1HAL 1HA10
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11.1.1.7. Ferraillage de la dalle de compression : CBA93 article (B.6.8.4.2.3)
> Barres perpendiculaire(Ll) aux poutrelles :

41
50 ¢cm < entre axe entre les poutrelles [;= 65 cm< 80 cm,donc: A; = f—o
e
v Iy, =65cm.
v' f, = 235 MPa. Car c’est du treillis soudés (Rond Lisse « RL »).
4 x 65
A = 23E = 1,106 cm?/ml. avec S; < 20 cm

> Barres paralléle (L) aux poutrelles : A, = %AH = % = 0,553 cm?/ml.avec S, < 33 cm

On opte pour un treillis soudé ¢¢(150 x 150) mm?.

{Al = 5¢¢/ml = 1,40 cmz/ml.{A" = 4¢¢/ml = 1,13 cm?/ml.
S =20cm <20 cm. St =25em <33 cm

Donc on adopte un treillis soudé de mailles (150 x 150) mm?

/{ TS Qjﬁliﬂ}flf‘ﬂ
=Y oo o o o
(IZII:IIZI>,_H_,(IZII:IIZI>

11.1.2 Etude des planchers a dalle pleine :

Une dalle pleine est un élément a contour généralement rectangulaire dont les appuis peuvent étre
continus (poutres, voiles ou murs magonnés) ou ponctuels (poteaux).

On désigne par Ix la plus petite des portées et (e) par son épaisseur. Son pré dimensionnement se
fait en se basant sur les critéres suivants.

Les portées L, etL, d'un panneau de dalle sont mesurées entre les nus des appuis :

Figure 11.1.1.30:
Schéma de ferraillage de la
dalle de compression

4cm I

. L L o
e Si0,4< L—X = p <1 ladalle est considérée comme portant dans deux directions.
y

e Sip<0,41a dalle est considérée comme portant uniquement dans le sens de sa petite portée.
» Critére de résistance:

L L :
o —<e< ﬁpour une dalle sur deux appuis.

35~
Ly .
o ¢> 2 Pour une dalle sur un seul appui.
Ly Ly _ )
* S¢S, Pourune dalle sur trois ou quatre appuis.
» Coupe-feu:

e ¢>7cm pour une heure de coupe-feu. e > 11cm pour deux heures de coupe-feu.
»  Isolation phonique:
Selon les régles techniques du CBA 93, I’épaisseur du plancher doit étre supérieure ou égale a
13cmpour obtenir une bonne isolation acoustique.
Notre projet comporte trois types de dalles (dalle sur 2, 3 et 4 appuis), leur prédimensionnement
est résumé le tableau suivant :
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Tableau 11.1.2.1 : Pré dimensionnement de dalles pleines
Ly e (cm) e (cm)
Type de dalle - - o s
P - Ly Critere de résistance Critere de coupe-feu
L L
NP 4
80 35— =73, e>11 cm
D1 p:m:o.35< 0.4 5.14cm < e < 6cm Pour deux heures de
' —e =6cm coupe - feu
L L
PPN 4
130 =7 e>ll cm
D2 ,02520.41>0.4 2.60 cm < e < 3.25¢m Pour deux heures de
—e =4 cm coupe - feu
e< Lx
140 20 e>ll cm
D3 FE=O'85>0'4 <7cm Pour deux heures de
e =7cem coupe - feu
e< x
045 20 e>ll cm
D4 /FE:O'ZEKOA <2.25cm Pour deux heures de
' coupe - feu
=e=3cm
e<
0.40 — 20 e>ll cm
D5 p=m=0.23<0.4 <2cm Pour deux heures de
' coupe - feu
=e=2cm
D6
e=< Lx
L L35 20 e>11 cm
E =-5=0.79>0.4 e<3.37cm Pour deux heures de
o ' -
3 e =4 cm coupe - feu
L
120 < ﬁ e>11 cm
D7 p:2'—20=0.54>0.4 < 6cm Pour deux heures de
' —e =6 cm coupe - feu

On voit bien que pour les dalles pleines c’est le critére de coupe-feu qui les détermine. On opte pour
I’ensemble des dalles pleines une 1’épaisseur de e =15cm.

v Evaluation des charges permanentes et surcharges d’exploitations des planchers

Tableau 11.1.2.2 : évaluation des charges permanentes et surcharges d’exploitations des planchers.
Poids . .

. L. . - Epaisseurs | Poids G | Surcharges

Plancher | référent Désignation v?kkrv:gge (m) (KN/m?) | Q (KN/m?)
1 Revétement en carrelage 22 0.02 0.44
Dalle 2 Mortier de pose 20 0.02 0.4

pleine, 3 Lit de sable 18 0.02 0.36 335;’325'95
balcon 4 Dalle pleine 25 0.15 3.75
5 Enduit de platre 14 0.02 0.28
Total 5.23
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v/ Evaluation des charges des murs extérieurs et intérieurs

Tableau 11.1.2.3. : évaluation de la charge permanente des murs extérieurs et intérieurs.
T%puer(sje Désignation P0|d(sI<vNo}umr%|que Epaisseurs (m) | Poids G (KN/m?)

Enduit de ciment 20 0.02 0.4
Brique creuse 9 0.15 1.30

Murs Lame d’aire 0.05
extérieurs Brique creuse 9 0.1 0.9
Enduit de platre 14 0.02 0.28
Total 2.88
Enduit de platre 14 0.02 0.28

Murs -

intérieurs Brlq_ue creuse 9 0.1 0.9
Enduit de platre 14 0.02 0.28
Total 1.46

11.1.2.1 Etude des dalles pleines :

e Données de différentes dalles
Tableau 11.1.2.4: Données des différents types de dalle pleine

ELU ELS

Types b b P Hx by Hx by
D1 1.80 5.10 0.35 / / / /
D2 1.30 3.20 0.41 01088 | 02500 | 01110 | 0.2924
D3 1.40 1.65 0.85 0.0506 | 0.6864 | 00576 | 0.7794
D4 0.45 1.60 0.28 / / / /
D5 0.40 1.70 0.23 / / / /
D6 1.35 1.70 0.79 0.0573 | 05786 | 0.0639 | 0.6978
D7 1.20 2.20 0.54 0.0908 | 0.2500 | 0.0948 | 0.4050

11.1.2.2 : Exemple de calcule
¢ Dalle sur trois appuis DP1 (plancher courant 1) le plus défavorable :
Dalle sur 3 appuis, d’épaisseur 15cmp< 0.4 = la dalle travaille dans un seul sens.

e G=523KN/m% Q=35KN/m2
Lx=1.80 m. Qu=12.31 KN/ml
e L,=510m.
% yLes moments : 0s =8.73 KN/ml
Dol ) . ) ) , o ai
07 ¢
( 1231>< 1.82x 510 2x12.31 1.83
> - 3 =53.85KN.m
{ _ 1231x 1.8 83
( = =1197KN.m
_ 873X 182>< 510 2x873 1.83
J = > 3 = 38.19 KN.m
8 73 x 1.83
= 8.49KN.m

- En travee :
{M@‘ = 0.85 x M} ELU{ML?C = 4577 KN.m {M@C = 3246 KN.m

M} =0.85x M M} =10.17 KN.m M} =7.21KN.m

= Enappuis:
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ME = MY = {— 0.3 M§, appuis de rive.
a—7a " {-0.5Mf, appuis intermédiaire.

eAppuis de rive :
ELU : MY = M)
ELS : M¥ = M?

«+ Effort tranchant :V,

_ QuXly

= —16.15KN.m
1146 KN.m

=V, =11.08 KN.m

eAppuis intermédiaires :
ELU : M¥ = M)
ELS : M¥ = M?

26.92 KN.m
19.09 KN.m

Tableau 11.1.2.5 : Récapitulation des sollicitations sur les panneaux portant dans deux sens :

O
o
3 MZ M —0.3M% —0.5M?
) GKn/ | QKn/ | & q Ix Iy MZ M i ¢ 0 o Wu
2 Cas > = ) & o Kn/m | Kn/m | Kn/m | Kn/m
= m mwoe KN/mz | m m | Kn/m | Kn/m | eovee | travee appuis | appuis Kn.m
S
(@) m
S Travail C | 1456 63.69 | 14.15 | 54.13 | 12.03 | -19.11 | -31.84 | 13.10
3 O | dansun | 523 | 5 1.80 | 5.10
@
2. | seulsens E 10.23 44.75 | 9.94 | 38.03 | 845 |-13.42 | -22.37
= Travail | 1231 53.85 | 11.97 | 45.77 | 10.17 | -16.15 | -26.92 | 11.08
c C
5 9| dansun | 523 | 35 1.80 | 5.10
B
73 seul sens E 8.73 38.19 | 8.49 | 3246 | 7.21 | -11.46 | -19.09
o Travail | 1231 226 | 057 | 192 | 048 | -068 | -1.13 | 5.33
g g | dansun | o0 | op | 1.30 | 3.20
= o . . . .
) deux -
=1 sens - | 873 164 | 048 | 1.39 | 041 | -0.49 | -0.82
w
% Travail E 14.56 1.44 (099 | 123 | 084 | -043 | -0.72 | 6.79
59 P 523 | s 140 | 1.65
= eux m
5 sens | 10.23 1.15 | 090 | 098 | 0.77 | -0.35 | -0.58
3 . T | 1456 1.47 | 022 | 012 | 024 | -0.44 | -0.74 | 0.33
3 Travail = ' ' ' ' ' ' ' '
3 Q| dansun | 523 | 5 0.45 | 1.60
@
.| seulsens r | 1023 104 | 016 | 088 | 013 | -0.31 | -0.52
§ Travail E 12.31 115 | 013 | 098 | 011 | -0.34 | -057 | 2.46
5 S| dansun | 523 | 35 0.40 | 1.70
>
= seul sens E 8.73 0.81 | 0.09 | 069 | 0.08 | -0.24 | -0.41
9 Travail m
> |4 C | 1231 1.29 | 074 | 1.09 | 063 | -0.39 | -0.64 | 554
o ‘3“5”” 523 | 35 135 | 1.70
= eux m
5 sens r | 873 1.02 | 071 | 086 | 060 | -0.31 | -0.51
Travail E 8.56 112 | 028 | 095 | 024 | -0.34 | -0.55 | 3.42
9 dzgi)‘(‘” 523 | 1 1.20 | 2.20
sens F | 623 084 | 035 | 071 | 030 | -0.25 | -0.42
w
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11.1.2.3. Ferraillage des différentes dalles :
La dalle est calculée comme une section rectangulaire de 1mxe soumise a la flexion simple,
les résultats obtenus sont résumés dans le tableau ci-dessous :

Sens Ubu a
XX 0,2446 | 0,3566
yy 0,0543 | 0,0699
xx-yy @ 0,0863 0,113
Sens Hbu a
XX 0,2068 | 0,292
yy 0,0459 | 0,058
XX-yy 0,073 0,094
Sens Wbu a
XX 0,0087 @ 0,010
yy 0,0022 | 0,0027
xx-yy | 0,0031 | 0,003
Sens Ubu a
XX 0,2068 | 0,292
yy 0,0459 | 0,058
XX-yy 0,073 | 0,094

En travée
Amin
2 4 2

Z(m) | AcCal(cm?/ml) (cm?/ml) Adoptée (cm?)
0,1072 14,52 1,2 10HA14=15,39
0,1215 2,85 0 7HA8=3,52

En appuis
0,1193 4,60 7HA10=5,50

Tableau 11.1.2.6 : panneau D1 plancher commercial

Condition de @ St// <
non fragilité (cm)
Condition 33
vérifiée
Conditi
ondition |45
vérifiée
Condition
vérifiée

Tableau 11.1.2.7 : panneau D1 planchers courants

En travée
Z(m) @ Acal(cm?/ml) (c‘:‘",‘/';” Adoptée (cm?)
0,110 11,92 1,2 9HA14=13,85
0,122 2,40 0 7HA8=3,52
En appuis
0,120 3,86 7HA10=5,50

Condition de St// <
non fragilité (cm)
Condition
vérifiée
Condition
vérifiée

33

45

Condition
vérifiée

Tableau 11.1.2.13 : panneau D2 planchers courants

En travée
Amin
Z 2 2 2
(m) AcCal(cm?/ml) (cm?/mi) Adoptée (cm?)

0,124 0,44 1,56 5HA8=2,51
0,124 0,11 0 5HA8=2,51

En appuis
0,124 0,16 5HA8=2,51

Condition de  St//<
non fragilité (cm)
Condition
vérifiée
Condition
vérifiée

33

45

Condition
vérifiée

Tableau 11.1.2.14 : panneau D3 planchers courants
En travée

Amin

Z(m) | Acal(cm?/ml) (cm?/ml)

Adoptée (cm?)

0,110 11,92 1,2 9HA14=13,85

0,122 2,40 0 5HA10=3,93
En appuis

0,120 3,86 5HA10=3,93

Condition de St// <

non fragilité ~ (cm)
Conditi
nattion 33
vérifiée
Conditi
ondition 45
vérifiée
Condition

vérifiée

st
(cm)

10

15

15

st
(cm)

12

15

15

st
(em)

20

20

20

st
(cm)

12

20

20
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Tableau 11.1.2.15 : panneau D4 plancher commercial
En travée
Amin Adoptée Condition de = St// < St
S y4 AcCal(cm?/ml )
ens Hbu a (m) el il (cm?/ml) (cm?) non fragilité (cm) (cm)
Xxx | 0,0006  0,0007 0,125 0,03 1,51 5HA8=2,51 Condition 33 20
vérifiée
yy 45 20
En appuis
xx-yy | 0,0011 | 0,0014 0,124 0,06 5HA8=2,51 Condition 20
vérifiée
Tableau 11.1.2.16 : panneau D5 planchers courants
En travée
Amin , Conditionde @ St//< St
2 2
Sens bu a Z(m) | AcCal(cm?/ml) (cm2/ml) Adoptée (cm?) B It (cm) faiil)
XX 0,004 0,005 0,124 0,23 1,2 5HA8=2,51 Condition 33 20
vérifiée
yy | 00005 0,006 0,125 0,03 0 5HA8=2,51 Condition 45 20
vérifiée
En appuis
xx-yy 0,001 | 0,001 0,124 0,08 5HA8=2,51 Condition 20
vérifiée
Tableau 11.1.2.17: panneau D6 planchers courants
En travée
Amin ; Conditionde = St// < St
Z 2 2 )
Sens Hbu o (m) AcCal(cm?/ml) P Adoptée (cm?) non fragilité e )
Xx | 00049 0,006 0,124 0,25 1,32 5HA8=2,51 Condition 33 20
vérifiée
yy | 00029 | 0,003 0,124 0,15 0 5HA8=2,51 Condition 45 20
vérifiée
En appuis
xx-yy = 0,001 | 0,002 0,124 0,09 5HA8=2,51 Condition 20
vérifiée
Tableau 11.1.2.18 : panneau D7 planchers courants
En travée
Amin ) Conditionde = St// < St
Z 2 2
Sens Hbu o (m) AcCal(cm?/ml) (cm?/ml) Adoptée (cm?l) TG (cm) (cm)
Xx | 0,0043 0,005 0,124 0,22 1,2 5HA8=2,51 Condition 33 20
vérifiée
yy | 00011 | 0,001 0,124 0,05 0 5HA8=2,51 Condition 45 20
vérifiée
En appuis
xx-yy | 0,0015 | 0,001 0,124 0,08 5HA8=2,51 Condition 20
vérifiée

11.1.2.4. Armature dues a ’effort tranchant :

Si les deux conditions suivantes sont vérifiées, aucune armature transversale n’est nécessaire

dans la dalle.
@ La dalle est coulée sans reprise de bétonnage.
0 -V ;00 fa
“ bxd~ " Yp
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(e o . op = @y < 0Op
11.1.2.5. Vérification des contraintes :

Js=%(d_y)35$

v G, = 0,6f.,5 = 15 MPa(contraine admissible du béton).
v &,: (contrainte admissible de l'acier)

v F.N:G5, = min E fe, 1104/n ftzg] = 201,64 MPa,avecn = 1,6 acier HA

v Mg, : moment max a I’ELS.

v’y : position de [’axe neutre.

v' I : moment d’inertie de la section homogénéisée par rapport a l’axe neutre.

3
I =2 +154(d-y)?2y*+154y-154d
Tableau 11.1.2.19 : Vérification des contraintes et les armatures dues a I’effort tranchant

nwoon

= 0,on aura"y".

En travée Effort tranchant
sens Y(m) 1 (m*) ob<a(Mpa) Obs t1,<t,(MPa) Obs
x-Xx 1 0.0582 17,910° 12,37<15 Vérifiée
- - e
y-y | 0,031 | 5,66 10 _4.70<15 Veérifiée 0.10<1.95 o
D1 En appuis ! 0.08<1.25 Veérifiée
;‘/:; 0031 56510° 507<15  Vérifice
En travée \
x-x | 0,023 2,3510° 0,52<15 Vérifiée
oo Yy | 0023 23510° 0,06<15  Vérifiée
En appuis - 0.12<1.25 | Veérifiée
;:; 0,023 2,3510° 0,18<15  \Vérifiée
En travée \
x-X | 0,023 | 2,3510° 0,80<15 Vérifiée
D3 VY 0,023  2,3510° 0,52<15 Vérifiée
En appuis . 0.06<1.25 | Vérifiée
;:; 0,023 | 2,3510° 0,28<15 | Vérifiée
En travée \
x-x | 0,026 = 3,0910° 1,31<15 Vérifiée
oa Yy 0026 | 30910° 1,81<15 | Vérifiée
En appuis 0.03<1.25 | Vérifiée
;‘/:; 0,026 3,09 10° 0,64<15  Vérifiée
En travée |
x-X | 0,023 | 2,3510° 0,52<15 Vérifiée
o5 Yy | 0023 23510° 0,06<15  Vérifiée
En appuis - 0.02<1.25 | Vérifiée
;:; 0,023 | 2,3510° 0,18<15 | Vérifiée
En travée |
x-x | 0,023  2,3510° 0,80<15 Vérifiée
og VY 0023 23510 0,52<15  Vérifiée
En appuis . 0.06<1.25 | Vérifiée
;:; 0,023 2,3510° 0,28<15  Vérifiée
En travée \
Xx-x | 0,023 | 2,3510° 0,52<15 Vérifiée
o7 vy 0023 23510° 0,06<15  Vérifiée
En appuis ~0.05<1.25  Vérifiée
;‘/:; 0,023 | 2,3510° 0,18<15 | Vérifiée
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@ Toutes les dalles sont coulées sans reprise de bétonnage.
Commentaire : Aucune armature transversale n’est nécessaire dans les dalles.

11.1.2.6 Vérification de I’état limite de déformation :
Si les deux conditions sont vérifiées, il n’y a pas lieu de vérifier la fleche.
3 2XbXdy,

A <
@ ¢ > max [(80 '50 xMxy> xy]Q 7,

La lere condition

. 3 M,
(m) %L (m) T ", L (m) | Max(cm) | e(cm) OBS
Bl Lx | 1.80 | 0.0675 0.06375 6.375 15 Vérifiée
Ly | 510 0.1913 0.21675 21.67 15 Non Vérifiée
02 Lx | 1.30 | 0.0488 0.057375 .73 15 Vérifiee
Ly | 3.20| 0.1200 0.07225 7.22 15 Vérifiée
D3 Lx | 1.40 | 0.0525 0.057375 5.73 15 Vérifiée
Ly | 1.65| 0.0619 0.07225 7.22 15 Vérifiée
D4 Lx | 0.45| 0.0169 0.057375 5.73 15 Veérifiée
Ly | 1.60 | 0.0600 0.07225 7.22 15 Vérifiée
o Lx | 0.40 | 0.0150 0.057375 5.73 15 Vérifiée
Ly | 1.70 | 0.0638 0.07225 7.22 15 Vérifiée
D6 Lx | 1.35| 0.0506 0.057375 5.73 15 Vérifiée
Ly | 1.70 | 0.0638 0.07225 7.22 15 Vérifiée
b7 Lx | 1.20 | 0.0450 0.057375 5.73 15 Vérifiée
Ly | 2.20| 0.0825 0.07225 7.22 15 Vérifiée

La 2eme condition : b=1 m; fe=400Mpa; d=h-c, c=2.5cm.

2Xbxd
Sens | h(cm) At (cm?) — 7 (cm?) OBS
e

- X 15 15.39/13.85 6.25 Non Vérifiée

y 15 3,52 6.25 Vérifiée
D2 X 15 2,51 6.25 Vérifiée

y 15 2,51 6.25 Vérifiée .

X 15 13.85 6.25 Non verifice |, conclusion © 1l faut
D3 y 15 303 6.25 Verifice vérifier la fleche pour les
on X 15 2,51 6.25 Vérifiee dalles qui ne sont pas

y 15 2,51 6.25 Vérifiée vérifiées
D5 X 15 2,51 6.25 Vérifiée

y 15 2,51 6.25 Vérifiée
D6 X 15 2,51 6.25 Vérifiée

y 15 2,51 6.25 Vérifiée
o X 15 2,51 6.25 Vérifiée

y 15 2,51 6.25 Vérifiée

» Exemple panneau D1
(Af:fgv _f}'i +fpi _fgi

, 1 <5m
PanneauD1 (” LY) On a. fadmissible = 500
0.5 cm+m,l > 5m.

k Af = fadmissible
v fgv et fgi : les fleches différées et instantanées respectivement dues a I’ensemble des
charges permanentes totales (poids propre + revétement + cloisons)
v f jla fleche instantanée due a I’ensemble des charges permanentes appliquées au
moment de la mise en ceuvre des cloisons (poids propre + cloisons).
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v fpi La fleche instantanée due aux charges totales (G+Q).

v' j : la charge permanente au moment de la mise des cloisons.
v" g : la charge permanente aprés la mise des cloisons.

v’ p : la somme des charges permanentes et charges d’exploitation

Jj = (Gpiancher) = 5.23 KN/m?.

9= (Gplancher + Gcloison) = 6.44 KN/m?,

P = Grotar + Qrorar = 644 + 3.5 = 9.94 KN /m?.

Moment correspondant a j:

L 3
SI(Ly < =) ;0.85x((05xjxLyexLy) -(2><ij?")) -Sinon (0.85xjxL,%/24))

«+ Evaluation des moments :

Tableau 11.1.2.20 : Calcul des moments correspondants

Moment correspondant a j

3
0.85x((0.5xjxL@xLy) -(2><ij?"))

M; = 15.5KN.m

Moment correspondant a g

3
0.85x((0.5xgxLyexLy) -(2xgx%"))

My = 19.09 KN.m

Moment correspondant a p

3
0.85x((0.5xpxLy2xLy) -(2xpr?x))

M, = 29.46 KN.m

«» Calcul des moments d’inerties :

yg = 2226y = 0,0494m. | = 0.0001366 m*

XA

Rl

«» Calcul des contraintes :

Tableau 11.1.2.21: calcul des contraintes correspondantes

®,

7
L X4

. R 15 x M;(d —
Contrainte correspondant a q;; ]1( Y) oj = 132.52 MPa
Contrainte correspondant a g4 15 x My(d — ) o4 = 163.18MPa
I
Contrainte correspondant a q,, 15 % M‘;(d —) o, = 251.87 MPa
o 0
¢ Calcul des coefficients p et A :u = max 1— [ 175X ftz8 |
4Xp>(0'+ft28_

Tableau 11.1.2.22: coefficient u

Pourcentage d’armatures tendues A p = 0.00862

P xd

Coefficient correspondant a q; 1 1.75 X fi28 uj = 132.52Mpa
__4XPXUj+ft28__

Coefficient correspondanta q, 1 1.75 X fi28 ugy = 163.18 Mpa
:4‘ X p X Oy +ft28:

Coefficient correspondant a q,, 1 1.75 X fi28 pp = 251.87 Mpa
_4‘ Xp X Up +ft28_

A = %pfm,instantanée {/11' — 943
A = 2/5 X A;,dif férée "1, =097

bxh3
12

|o:

+ (0.0015xAxx (g-c)2 lo = 0.00032m*
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«» Calcul des moments d’inerties fictives :

Tableau 11.1.2.23: Calcul des moments d’inerties fictives

| correspondant a j; 1.1 x Iy I; = 1.69 10~ *m*
1+ 4; X

| correspondant a j,, 1.1 X1, I; = 2.46 10~ *m*
1+ 4, X

| correspondant a g; 1.1x1p I;; = 1.5510"*m*
1+ 4 X,

| correspondant a g,, 1.1 x 1, Iy = 2.34107*m*
1+, Xu,

| correspondant a p; 1.1 x 1, Ly = 1.36 10~*m*
1+ 4 X,

| correspondant a p,, 1.1 x 1, L,; = 2.15107*m*
1+, Xu,

R/

%+ Module de déformation longitudinale instantanée du béton :
1

E; = 11000 X f3 E; = 32164.20 MPA

R/

%+ Module de déformation longitudinale différée du béton :

E:
E, = glEv =10721.4 MPA

Tableau 11.1.2.24: Vérification de la fleche

f. My x I 1.70

“” 10 X E, X Iy, T mm

M; x [2
]
i — 0.64
i 10 X E; X I mm
f; My x I 1.50
. 10 X E; X Ly, T mm
f Mgy x [2 065
gt 10 X E; X Iy 00 mm
Af fgv - fji + fpi - fgi 1.71 mm
I
issi _— 3mm
fadmlsstble 500

Commentaire : La fleche est vérifiée.

11.1.2.7 Recommandations de ferraillage des dalles :

v' Les armatures de la partie inférieur de la dalle sont
prolongées jusqu’aux appuis a raison d’une barre sur

deux (une fois la méme adhérence). To

v’ Les aciers armant la partie supérieure de la ZI &

dalle sont constitués de «chapeaux », de

longueur « | ».

A
\ 4
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[
(la, Z) ,Travée de rive.

l; = max

l,: longueur d'ancrage {

1

(la, g) , Travée intermédiaire.

0.4 X [l ,acier HA
0.6 X I, acier RL

= max(lg

l;: longueur de scellement droit{

11.1.2.8 : Schemas de ferraillage de la dalle :

,ld) de l'appui considéré.

40 ¢, acier HA
50 ¢, acier RL

HALO /) HAagml HA8 /ml
(st=15) A -(st 20) | (ST:ELO)‘ Al
- ] — ™ ARt
| T
HALO /ml—y HA8,/ml | '
(st=15) ||| (st=20) [ ;
Al I
HAB/ml | HA14,/ml HAB/ml‘ 1a8,/ml| A
(st=15) (st=10) =20] 7 HAS,/m1[HA8 /m1 | A
st= (5t=20) (F1=20] (s(=20)
COUPE A-A COUPE AA
Hald /ml(st=10) FAS,/ml(st=20) COUPE A-A
HAB/ml(st=15) —LLHAS/mI(St 20) HAB/ml(st=20)
S 1 | =& HAB/ml{st=20)
[ - R | S :I It' S ! ! ;

Figure 11.1.2.: ferraillage des dalles

ES

11.2. Prédimensionnement des poutres :
Le prédimensionnement des poutres est effectuée selon les formules de BAEL et vérifie selon

RPA 99 version 2003 :
L Lmax

fmax - p o<
15 10
03h =b<05h

Selon BAEL 91

HAB /ml

(st=20)

ID3 D5 D6 D7

Al

Hal3 /ml{st= 20)
HAS/ml(st=20)

]l HA8 /ml
= (st=20)
| +— .
HA8/ml| Ha8/mi| A
[st=20) (st=20)
COUPE A-A

Avec : Ly, ., La plus grande portée -entre nus d’appuis- dans le sens considéré.

11.2.1 Poutre secondair

ONna Lyyg,= (5.30 - 0.4)
490

€.

=4.90 m.

Donc, 41—<hss—=>32 66 cm < hy <49 cm h=40 cm
03%x40 <b<05%x40=>12cm <b<20cm

hs

Alors, on prend {
bs

= 40 cm
= 30cm’

(bg, hg) : dimensions de la poutre secondaire.

«» Veérification des conditions du RPA : article 7.5.1

v (bg = 20 cm,
v {h, =30 cm,

v k< g

S

v( by = 30 cm > 20 cm, Vérifiée.

hy = 40 cm > 30 cm, Vérifiée
% — 1.1428 < 4,

S

Donc, les conditions du RPA sont vérifiées, les dimensions sont maintenues.

vérifiée.

[ 33




Chapitre II Pré dimensionnement et calcul des éléments secondaires

11.2.2 Poutre principale :

ON & Lypgy= (5.45-0.4) = 5.05 m, == < h,, <22 = 33.66 cm < hy < 50.5 cm h=45¢m
03%x45 <b<05%x45>=>135cm <b<225cm

hp = 45 cm
bp = 30 cm
« Veérification des conditions du RPA : article 7.5.1
b, = 30 cm > 20 cm, Vérifiée.

h, = 45 cm > 30 cm, Vérifiée.

h e,
£ = 1.5 < 4, vérifiée.
by

Alors, on prend { , (bp, hy) : dimensions de la poutre principale.

*e

NN

I1.3Prédimensionnement des Voiles :
Elément de contreventement vertical mince et continu, généralement en béton armé, servant de
couverture ou d’enveloppe, doivent satisfaire les conditions RPA99 (Article 7.7.1) suivantes :

h : . . .
e = max (ﬁ, 15cm), he: hauteur libre du voile (he= hétage— €poutre), € = épaisseur du voile

e Pour tout les étages: hetage = 3,06 m, donc, h;= 2,66 m
=e > % = e > 13,3 cm. Alors, I’épaisseur est 20 cm

e Longueur minimale du voile :L. > 4 .e=4x20=80cm —=L= 80cm.
Le Systéme de contreventement mixte assuré par des voiles et des portiques
avec justification d’interaction portiques — vVoiles

I1.4. Pré dimensionnement des Escaliers :

L’escalier est un ouvrage constitué d’une succession régulicre de
plans horizontaux permettant I’accés au différent niveau, c’est une structure isolée, elle peut
étre en béton armé, en acier ou en bois. Dans notre cas ils sont réalisés en béton coulé sur place
et en bois
Dans notre projet contient trois types d’escaliers : Type 1 (entre sol) ; type 2 (RDC et étages) ; type
3 en bois (duplex).

Lp : longueur du palier h : hauteur de la contremarche.
L : longueur projetée de la volée. g:giron
H : hauteur de la volée. Lv: longueur de la volée.

Pour qu’un escalier garantie sa fonction dans les meilleures conditions de confort, on doit
vérifier les conditions suivantes :

-la hauteur h des contremarches est 17 cm ;

-la largeur g se situe entre 25 et 32 cm.

. L H

-la formule empirique de BLONDEL : 58cm <2h + g < 64cmAvec g = o h:;
n : nombre de contre marches, n-1 : nombre de marches.
En résolvant 1’équation: 64n°—(64+2H+L)n+2H=0, on retrouvera le nombre de contre marches.

= Escalier type @ Entre sol-RDC : 7 P
=  Premiére volée :

165
190

IH:1.19 m = ;
- ) !
< > >< > V] "
Lp1=1.90m L=1.80 m Lp2=1.45m = 2
. 3 ) B —|_210 210
Figure 11.4. Schéma statique de la volée 01 o 1

Figure 11.4. Escalier type -1-
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L L
<e<—
Epaisseur de la paillasse { - 20
pour 2 heures de coup feu,e = 11 cm

Ly=+12+H2=> L, =215m. L' = L, + Lyy + Ly, =
L' =5.51 m.(L": longeur devellopée de l'appuis jusqu'a l'appuis)

= {18'35 cm < e < 27.53 cm Donc, I’épaisseur de la paillasse est : =20 cm

e=>11lcm
n=7.
a=tg?! (%) = a = 29.53", {h =17 cm,
g = 30cm. ﬂ 1,40m
-~

= Deuxiéme volée :
Elle s’appuie sur un seul appui (poutre brisée)

* Epaisseur de la paillasse : ¢>—==—=7cm - , )
20 20 Figure 11.4. : Schéma statique de la
¢> 11 cm— pour deux heures de coup de feu On prend : e = 20cm volée 02

 Calcul du nombre de marche et de contre marche
L=90 cm, H =68cm, n =4 : nombre de contre marches, n-1 = 3: nombre de marches
Donc la formule de BLONDEL est vérifiée

. Calcul du giron (g) et la hauteur d’un contre marche (h)

g= —300m =>h =H/n=68/4 = 17cm, on prend: g =30cm, h=17cm
Donc Ia formule de BLONDEL est vérifiée. -
P | L D 210
- | V) n
=k =] 1 = — =
30 =14
= 210 D ; 0
Figure I1.4. Escalier type -1- Figure 11.4. Escalier type -2-

<€ » & N &
> & > > < Zga N

>
>

& 3
< >

A

g >

Lp2=1.65m L=2.10m Lyx=1.40m Lp1=1.75m L=1.80m Lp2=1.70m
Figure 11.4. Schéma statique de la volée 03 Figure 11.4. Schéma statique de la volée 04

g‘ — * y U I

H=1.19 m

& >
< >

A

>y & >
» < >

Lp2=1.35m  L=1.80m Ly=2.10m
Figure 11.4. Schéma statique de la volée 06

Figure 11.4. Schéma statique de la volée 05
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Tableau 11.4.1. : Dimensionnement des escaliers (type -1- et -2-)

Escalier L(m) | L(m) | H(m) | n o° e(m) | h(cm) | g(cm)
Volée 1 1.80 1.40 1.19 7 12954 | 20 17 30

Type -1- | Volée 2 0.90 1.40 0.68 4 20 17 30
Volée 3 2.10 1.40 1.19 7 12954 | 20 17 30
Volée 4 1.80 1.40 1.19 7 12954 | 20 17 30

Type -2- | Volée5 | 0.90 1.40 0.68 | 4 20 17 30
Volée 6 1.80 1.40 1.19 7 12954 | 20 17 30

Dong, les charges permanentes et surcharges d’exploitations des escaliers sont décrites dans les

deux tableaux ci-dessous.

Tableau 11.4.2 : évaluation des charges permanentes et surcharges d’exploitations des paliers d’escaliers.
Désignation Poids volumique | Epaisseurs (m) | Poids (KN/m?) | Surcharges Q
(KN /md) (KN/m?)
Palier 25 0.20 5
Carrelage 22 0.02 0.44
Mortier de pose 20 0.02 0.4
Lit de sable 18 0.02 0.36 2.5
Enduit de platre 14 0.02
Total / / 6.2

Tableau 11.4.3: évaluation des charges permanentes et surcharges d’exploitation des volées d’escaliers

Désignation Po'if(‘ﬁ'/‘;]”;‘)'q“e Epaisseurs (m) (KPI(\)III?SZ) S”{&“ﬁ;ﬂ‘i; Q
Revétement en carrelage H 22 0.02 0.44
Revétement en carrelage V 22 0.02 hig 0,25
Mortier de pose H 20 0.02 0.4
Mortier de pose V 20 0.02 h/g 0.23 25
Marches 22 h/2 1.87
Paillasse 25 0.20/c0s(29.54°) 5.747
Enduit en platre 14 0.02/c0s(29.54°) 0.322
Total Epaisseur 20cm 9.25 25

I11.4.1Ferraillage Escaliers :
L’étude des escaliers consiste a déterminer les sollicitations, et par la suite le ferraillage

correspondant. Ce calcul est mené par la méthode de résistance des matériaux.

111.4.1.1 Etude escalier type 1(volée 3) :
Qv

TYSTT

Y
A
A 140

210

i

Qp

m&i

165 B

&

a

1.40m

3 &
7> <

Figure 11.4. Schéma statique de la volée -3-

Y

210 m

A

>
>

1.65m

Volée :Gv=9,25 KN/m2 , Qv=2,5 KN/m? ;Palier :Gp=6,2 KN/m? ; Qp= 2,5 KN/m?
» Calcul du chargement qui revient sur ’escalier

ELU (= (1,35G,+1,5Q,)x1 =16,24 KN/m
Qup=(1,35Gp+1,5Qp) x1 =12,12 KN/m

Calcul des réactions d’appuis

SFv=0 & Re+ Ra = Qux1,4+ Qux2,10+ Qux1,65

ZM/AZO <:>M(X) = Rax X - Qvx X2/2

ELS

Qsv—= (Gv"‘Qv)xl =11,75 KN/m

0sp=(Gp+Qp)*x1 =8,70 KN/m
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- ELU : 35.32KNm _ ELU : 35.74KNm
Re= ELS : 25.45KNm Ra= ELS :25.76KNm

» Calcul des sollicitations
» La poutre étudiée est isostatique, donc le calcul des sollicitations va se faire par la
méthode des sections (Méthode de la RDM).

e Effort tranchant e 0=<x<14m
e 0<x<l4m M(x) = 35.74xX -12,12x-
Ty(x) = 12,12xX-35.74 M (0) = 0 KN.m
Ty (0) =-35.74 KN M (1.4) = 38.16 KN.m
Ty (1.4) = -18.77 KN e 1.4m<x<3.5m
e 1.4 m<x<3.5m M (3.5) =41.78 KN.m
Ty (3.5) =15.32 KN M (1.4) = 38.16 KN.m
o Ty(1.4)=-18.77KN e 0<x<1.65m
e 0<x<1.65m M (0) = 0 KN.m
Ty (0) =35.32 KN M (1.65) = 41.78 KN.m

Ty (1.65) = 15.32 KN

e Moment fléchissant
e Le moment max a ‘Xo’ tel que
T(X0) =0 — Xo=2.55m — M (2.55) =49.02 KN.m
Mmax = 49.02 KN.m Doncona: M!'=0.75 xMmax =36.76 KNm
M2=0.5 xMmax =24.51 KNm

Tableau 11.4.4: Calcul des sollicitations dans 1’escalier type 1(volée 3)

Etats limites | Mo (KN.m) | MP**(KN.m) | M{**(KN.m) | Vu (KN)
ELU 49.02 2451 36.76 35.74
ELS 35.39 14.15 30.1 25.76

Tableau 11.4.5:Ferraillage de 1’escalier type 1(volée 3)

Position M Hou a Z(m) Acal Anin Aopt St
(KN.m) (cm#ml) | (cm2/ml) (cm?/ml) (cm)

Entravée 36.76  0.0845 0.111 0.167 6.32 2.11 7THA12=7.92 15

Enappuis | 2451 | 0.0563 @ 0.073 @ 0.17 4.15 2.11 7HA10=5.50 @15

Selon I’article E. 8. 2. 41 du BAEL91 lorsque les charges appliquées ne comprennent pas des

efforts concentrés les armatures de répartition sont aux moins égale a % alors :
e Entravée: A (répartition) 2% = % =1.98 cm?— soit 4HA8=2.01 cm?, espace: a % =25cm?
? =1.37cm?>— soit 4HA8=2.01 cm?, espace : a 1% =25cm?
e Espacement des barres : Armatures longitudinales : St<min (3xh ; 33) cm 33cm.
Armatures transversales : St <min (4xh ; 45) cm 45cm.

Soit: St=25cm <33cm ............... condition vérifiée.

e En appuis: A (répartition) > % =

e Vérification a PELU
& Vérification de I’effort tranchant :

N PR 3 R 35741073
fuT g = T MM AT 1x0.175

Commentaire : pas risque de rupture par cisaillement.

,FPN - 1, = = (0.204 MPa < 7, = 3.25 Mpa
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& Etat limite de compression du béton
Tableau 11.4.6: Vérification les contraintes dans 1’escalier type 1(volée 3)

Position Mser (KN.m) I (cm?) Y (cm) onc(MPa) o,c(MPa) | Condition
En travée 30.1 0.0002 0.0537 7.13 15 vérifiee
En appuis 14.15 0.0002 0.0461 3.84 15

& - Veérification de I’état limite de déformation
Si les conditions suivantes sont vérifiées, il n’y a pas lieu de vérifier la fleche

(@ h> max[(l Mr )l], J<8m.  (b) A 22xbxd

16’ 10XM, fe
@) > h=020m < 0.085(1.4 + 2.10 + 1.65) = 0.43m.
La condition n’est pas vérifiee, Donc, il faut verifier la fleche.

I(Af = fgv _fji +fpi _fgi-

L I<5m.

. 500
On a'{ fadmissible =

0.5 cm+;,l > 5m.
1000

k Af = fadmissible
v fgv et fgi . les fleches différées et instantanées respectivement dues a I’ensemble des

charges permanentes totales (poids propre + revétement + cloisons)
v f ji la fleche instantanée due a I’ensemble des charges permanentes appliquées au moment

de la mise en ceuvre des cloisons (poids propre + cloisons).
fpi la fleche instantanée due aux charges totales (G+Q).

j - la charge permanente au moment de la mise des cloisons.
g : la charge permanente apreés la mise des cloisons.
p : la somme des charges permanentes et charges d’exploitation

{ Jp =5 KN/m? j, = 5.74 KN /m?

v
v
v
v

gp = 6.2 KN /m? , gy = 9.25 KN /m?
p, = 8.7 KN /m? py, = 11.75 KN /m?
Tableau 11.4.7: Evaluation de la fléche dans la partie de 1’escalier

L (m) As (€m?) | Mijser(KN.M) | Mgser(KN.mM) | Mipser(KN.m) I (cm%) lo (cm*)
5.15 7.92 15.44 23.03 30.08 0.00022 0.0034
Y (cm) I5 (cm?) Iigi (cm*) Ipi (cm*) fou (M) Af (mm) fadm (MM)
0.0536 21.79 14.89 12.44 2.42 2.556 5.155
Af <faam Donc la fleche et vérifiée.

11.4.1.2 Le palier intermédiaire 12,12KN/m  P-7KN

Dalle sur un seul appui (une console) ; Lx=1.40m v

1. Evaluation des charges = Tam >

Gp =6.2 KN/m?; Q=2.5 KN/m? _ ) ) )
qu=1.35%6.2+1.5x2.5=12.12 KN/m Figure 11.4. Schéma statique de palier
Pu=1.35 (20x0.1x1)x1=2.7 KN (charge de garde corps)

2. Les sollicitations
2 1.42
M = —p, x| — Quy = —27x1.4—1212—— = —1565 KN.m;
3. Ferraillage :
Le calcul des armatures se fait a la flexion simple.
B=100 cm; h=20 cm; d=17.5 cm; fpu=14.2 Mpa.

ymax = p +q x1=19.66 KN
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Tableau 11.4.8.: Le ferraillage du palier intermédiaire.

M Mbu (04 4 Acal Amin Aopt St Ar Ar
KN.m m cm?/ml | cm?/ml cmz/ml cm cmz/ml cmz/ml
15.65 @ 0.036 @ 0.045 0.171 2.65 2.11 5HA10=3.93 20 393 131 5HA8=2.51

— =1

St<Min (3e; 33) cm —St=25 cm
4. Vérification a PELU
- L’effort tranchant

V. 19.66 1073

T d T 1x0175

=0.1123 MPa < ©,, = min[0.13f.,s , 4MPa] = 3.25 Mpa, FN

Commentaire : pas de risque de rupture par cisaillement.

5. Vérification a PELS
- La contrainte dans le béton
0s=6.2+2.5=8.7 KN/m

2
P, = 2 KN, M;“axz—PSl—quE: —11.32KN.m; V=P, +q_x1=14.18KN

Tableau 11.4.9:Vérification de la contrainte dans le béton
Mser (KN.m) | 1(cm*) | Y (cm) | on(MPa) | a5-(MPa) | Condition
11.32 0.000128  0.0399 3.51 15 vérifiée
Etat limite de déformation

Si les conditions suivantes sont vérifiées, il n’y a pas lieu de vérifier la
1 M
© > max|(5, 10><M0) t],1<8m. { ©h = 0.20 m > 0.085(1.4) = 0.119m

A4, < 4'2;’”‘1 OA; = 3.93 cm?/ml < 18.375cm?/ml

fleche:

Commentaire : Il n’y a pas lieu de vérifier la fléche.

> Calcul des sollicitations et ferraillage pour d’autre type d’escalier :

IH:1.19 m H=1.19 mI
a

& N & N & > &
7> < <

Lpi=1.75m L=1.80m

» & N
» < >

Lp2=1.70m Lp2=1.35m  L=1.80m Lpn=2.10m

Figure 11.4.Schéma statique de la volée 04 Figure 11.4.Schéma statique de la volée 06

» &
g

Tableau 11.4.10 : Calcul des sollicitations dans la volée 04
Etats limites | Mo (KN.m) M7*(KN.m) M7 **(KN.m) Vu (KN)
ELU 50.78 25.39 38.08 35.85
ELS 36.66 14.66 31.16 25.83

Tableau 11.4.11: Calcul des sollicitations dans la volée 6
Etats limites | Mo (KN.m) M7**(KN.m) M7P***(KN.m) Vu (KN)
ELU 50.74 25.37 38.06 35.76
ELS 36.63 14.65 31.14 25.77

Tableau 11.4.12 : Ferraillage de I’escalier VOLEE 4
Position | M(KN.m) |y, o Z(m) | Aca(cmml) | Amin(cm#ml) | Agpr(cm?ml) | Si(cm)

En travée 38.08 0.0876 | 0.115  0.167 6.55 2.11 THA12=7.92 15
En 25.39 0.0583 | 0.075 | 0.170 4.3 2.11 7THA10=5.50 15
appuis

Tableau 11.4.13: Ferraillage de la volée 6
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Position | M(KN.m) | a Z(m) | Aca(cm?ml) | Amin(cm?ml) | Aopr(cm?ml) | Si(cm)
En travée 38.06 0.0875  0.115 0.167 6.55 211 THA12=7.92 15
En appuis 25.37 0.0583 | 0.075 | 0.170 4.3 2.11 7HA10=5.50 15

& Etat limite de compression du béton
Tableau 11.4.14: Vérification les contraintes dans la volée 4

Position = Mser (KN.m) I(cm?) Y (cm) on(MPa) 0p.(MPa) Condition
En travée 31.16 0.0002 0.0537 7.38 15 vérifiée
En appuis 14.66 0.0002 0.0461 3.98 15

Tableau 11.4.15: Vérification les contraintes dans la volée 6

Position = Mser (KN.m) I(cm*) Y (cm) on(MPa) 0pc(MPa) Condition

En travée 31.14 0.0002  0.0537 7.38 15 vérifiée
En 14.65 0.0002 @ 0.0461 3.84 15
appuis

&« - Vérification de I’état limite de déformation
Tableau 11.4.16 : Evaluation de la fleche dans la partie de la volée 4

L (m) | As(cm?) | Mjser(KN.m) | Mgser(KN.M) | Mpser(KN.m) | | (cm*) lo (cm*%)
5.25 7.92 16.02 23.84 31.16 0.00022 0.0034
Y (cm) | i (cm®) | lgi (cm?) Ii (cm?) fov (mm) Af (mm) | fagm (MM)

0.0536 20.9 145 12.2 2.64 2.773 5.255
Tableau I1.4. 17: Evaluation de la fléche dans la partie de la volée 6
L (m) As (sz) M]ser(KNm) Mgser(KN.m) Mpser(KN.m) I (Cm4) IO (Cm4)
5.25 7.92 16.01 23.82 31.14 0.00022 0.0034
Y (cm) | lg (cm*) ligi (cm?) i (cm?) fov (Mm) Af (mm) | fagm (MM)
0.0536 20.9 14.5 12.2 2.64 2.770 5.255
Af <faam Donc la fleche et Vérifiée. THA10/ml
(e=15) 4HAB /ml
(e=285)
L ]
// 7HALD /ml
T (e=15)
YHALQ /ml
(e=15)
4HAB /ml _r
A0/ W Tz
(e=15) SAr. /ral
' i ENDENIESAP= s Figure 11.4. Exemple schéma de ferraillage escalier
4HAS /ml

(e=25)

11.5. Poutre brisée

Elle est calculée a la flexion simple et a la torsion A 0.68m
11.5.1. Dimensionnement : - x
1- Selon la condition de rigidité : M oom o 210m
L<h<t 1=210+ —2_ +2.10=523m -
15 10 cos 29.54 b= 45 A q N
523 523 = cm.
_)EShS? = 34.89 cmS h<523cm AIOTS, {b — 30 cm ; A\ N/ N\ NN §
2- Vérification des conditions du RPA 99 version 2003 : j 523 m NS

b=30cm>25cm
h=45cm > 30 cm

% —15<4
brisée

Vérifiée

Figure 11.5.1 Schéma poutres
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11.5.2. Calcul de la poutre brisée :
e Charge revenant a la poutre brisée :

v’ Poids propre de la poutre G, = % = 3.88 KN/ml.

v' Poids propre de la magonnerie : Gmur =2.8x1.53=4.284 KN/ml

v" Réactions : La charge transmise par ’escalier est la réaction d’appui au point B
(\Voir Figure 11.4).
{ELU: 35.32 KN/ml

ELS: 25.45 KN /ml, *NOrS
{qu =135 X go + Gy + Rpy = (1.35 X 3.88) + 4.284 + 35.32 = 44.84 KN /ml.

qs = go + Rps = 3.88 + 4.284 + 25.45 = 33.61 KN /ml.
e Sollicitations :

q,x 1 4484 x 523 33.61 x 5.23
t = = =51.10 KN.m M =——=3342KN.m
u 24 24 s 24
q,x 1 4484 x5.23° 33.61 x 5.23
Ma = — = = —9245KN.m Mg =———=—-66.85KN.m
u 12 12 u 12
qy X |
ymax — —— = 106.06 KN
Tableau 11.5.1: Sollicitations sur la poutre brisée
Position | M(KN.m) by o Z(m) | Aca(cm?ml) | Amin(cmml) | Aca>Amin
En travée 46.22 | 0.0602 | 0.0776 | 0.4117 3.22 1.53 Vérifiée
En appuis 92.45 0.120 | 0.1608 | 0.397 6.68 1.53 Vérifiée

e Armature Transversale : soit un espacement S,= 15 cm.
St <min (0.9d; 40cm) —St <38.25 cm ....... Vérifiée.

0.4 X b xS, )
A > f—/=> A = 0.45cm
e
e Vérification de ’effort tranchant :
max

fCZS

Yb

Ty = = 0.831 MPa < 7, = min (0.2 ,5 MPa) = 3.33 MPa ,FPN

bxd
Condition vérifiée.
e Influence de I’effort tranchant au voisinage des appuis :
pmax <0267 XaXbXfag, a=09xd=V""=106.06KN < 765KN.
Commentaire : la bielle est vérifiée.

» Ferraillage a la torsion :
Pour une section pleine on remplace la section réelle par une section creuse équivalente dont
I’épaisseur de la paroi est égale au sixieme du diametre du cercle qu’il est possible d’inscrire
dans le contour de la section.
On définit « Q », I’aire de torsion, par une section creuse a mi- epaisseur « e » tel que :

Q=((b-e)x(h—e),e=b/6.Donc,e =5cm = Q= 1000 cm?. -
On définit « u » comme étant le périmétre de « Q » : 45 [>¢/,=25em
u=2[b—e)+(h—-—e)] = u=130cm. cm Q
. 30cm .
Figure 11.5.2: Section considérée dans le calcul de
torsion

v Le moment de torsion a prendre est le moment a I’encastrement de 1’escalier (Type 1).
Donc M;,, = 2451 KN.m

L Agx Arx M
> Armature longitudinale et transversale -ACJe = 20e _ Mior
StX¥s UXVs 2xQ
o MporX X 24.51x1073x130%x1072x1.15
> Armature longitudinale :A; = —2E7Ys — .
2XQXfp 2x1000x10~4x400
A; = 4.58 cm?
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> Armature transversale :

_Mtorxstxys:

t =

e Contrainte de cisaillement : 7,

24511073 x 0.15 x 1.15

2XQXf,

2 x 1000 10~* x 400

M¢or

24.51 1073

A, = 0.52 cm?

2xQxe  2X1000 10~4x5 102

=2.45 MPa

Note : La section d’armature totale sera calculée en (flexion simple + torsion), elle est donnée
dans le tableau ci-dessous :

Tableau 11.5.2: Section d’armature de calcul en flexion simple et en torsion
Flexion simple . Avotal Aqpts
” — Torsion
Travée | Appuis . . . .
Travée Appuis Travée Appuis
Moment (KN.m) | 46.22 | 92.45 | 2451
4.58 4.58 3HA14 3HA14
Iongiﬁ;d”i“r?;fge(cmz) 322 | 668 | 458 |322+——|668+—— | HHA12 | +3HAL4
=551 =8.97 =6.88 =9.24
4¢g = 2.01cm?
Armature _ .
transversale (cm?) 0.45 0.52 0.45+0.52 = 0.97 (cadre + etrier)¢g
S =15cm
Contrainte de
cisaillement (MPa) 0.831 2.45

Apmin = 05%(b X h) =6.75cm? < A=A, + A, = 6.88 + 9.24 = 16.12 cm?

e Vérification vis-a-vis de I’effort tranchant : Vérifiée
T = \/Tfiexion T Ttortion = 1.811 MPa < ¥,, = 3.34 MPa.
e Vérification des contraintes :
\ Tableau 11.5.3: Vérification des contraintes |
position | Mser(KN.m) I(cm*) Y(cm) o (MPa) | 0,.(MPa) Condition
En travée 33.42 0.0002 0.0537 7.13 15 ~Vérifice
En appuis 66.85 0.0002 0.0461 3.84 15 -

e Veérification de la fleche :
Si les conditions suivantes sont vérifiées, il n’y a pas lieu de vérifier la fléche

i

02 4, <

[Appuis|
3T14 3T14
3114 || Cadre T8

Cadre T8 2 Etrier T8 - 2
Etrier T8 2T12
3T14 7— 3T14 77
+¢+ +¢+

Figure I11.5. Schéma de ferraillage de la poutre brisée

(1)0h2max[<1

16'10 x M,
42xbxd

e

M

Note : Il n’y a pas lieu de vérifie

- @A, = 6.88 cm? < 13.38 cm?

)l] ,1<8m - @h = 0.45m > 0.085(5.23) = 0.44m.

a2 L
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11.6. Poutre de chainage :

Les poutres d chainage sont des poutres continues en béton armé, elles ceinturent les
facades a chaque étage au niveau des planchers, ainsi qu’au couronnement des murs qui sont
reliés au droit de chaque refend.

Le chainage travaille comme une poutre horizontale ou verticale, il doit régner sur toute
1I’épaisseur du mur. Il a pour but :

v' Liaison horizontale des murs et poteaux pour éviter :

= Un effort de traction due a la dilatation de la terrasse.

= Le mouvement d’un immeuble sous 1’effet d’un tassement du sol ou charges appliquées.
v Rigidité longitudinale pour tenir compte des risques de fissurations.

11.6.1. Dimensionnement : (RPA 99/2003 article 9.3.3) :
Les dimensions minimales préconisées pour le chainage sont :

» Hauteur minimale h > 15 cm.

» Largeur minimale b > 2/3 de I’épaisseur du mur.

Onopte :(b x h) = (30 x 40)cm?.

11.6.2. Sollicitations :

Le chainage est congu pour reprendre son poids propre ainsi que le poids des cloisons qu’il
supporte et le poids du plancher a corps creux. Il est calculé (comme une poutre simplement
appuyée) en flexion simple, avec vérification de I’effort tranchant au niveau des appuis.

La porté maximale de la poutre de chainage est : L=5.10 m aux RDC e
/ = =
G, =25x03x%0.40 =3KN/ml. W A
V' Gpur = 2.93 (3.06 — 0.4) = 7.79 KN /ml. S 1om
0.65 .

V' Gpiancher = 5.73 X — =185 KN/ml.
v Q=25KN/ml
qu = 1.35(Gp ¢ + Gmur+Gprancher) + 1.5 Q = 20.81 KN /ml.
ELUIM, =q, X1?/8 =67.68 KN.m
V, =qy x1/2 =53.06 KN
ELS {qs = Gy ¢ + Guur + Gpiancher + Q = 15.14 KN/ml.
M; = qg X 1°/8 =49.22 KN.m
Correction des moments : on a 3 travées continues de chainages: avec la méthode de Caquot
Travée {M% =38.79 KN.m . {Mg = 4991 KN.m

MS = 2822 KN.m’ PPYS | Ms = 36.30KN. m
11.6.3. Ferraillage :

Tableau 11.6.1 : Ferraillage de la poutre de chainage
MY @ Z Acalculs Achoisie Amin
(KN.m) | Hbu (m) | (cm?) (cm?) (cm?)
Travée 38.79 0.0649 | 0.0839 | 0.3624 3.08 3HA14 =4.62 0.23bd fi,5/f. = 1.36
Appuis | 4991 | 00835 | 01002 | 0.3586 | 4 | S ATNAL L oo3nag./p =136
11.6.4. Vérification de I’effort tranchant :
|4
T, = ﬁ = 0.471 MPa < T, = min(0.1f.,4 ,4 MPa) = 2.5 MPa ,FN

11.6.5. Calcul de ’espacement :
A; = 1 cadre ¢pg + 1 étrier ¢pg = 4¢pg = 2.01 cm?.

Ar X
O, < (;4156 =067m. 2)@ S, <min[0.9d,40 cm] = 0.3375 m.
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0.8f,(sina + cos a)A;

©3) s, <

b(Tu - 0-3 X k X ft28)

~[5=15en]

111.6.6. Vérification des contraintes :

FN
k=1, car {

sans reprise de bétonnage.

Tableau 11.6.2: Vérification des contraintes dans la poutre de chainage
M* Y I oy 0p o O
(KN.m) (m) (m*) (MPa) | (MPa) | (MPa) | (MPa)
Travée 28.22 0.1105 | 6.197 10~* | 5.03 15 180.63 201.63
Appuis - 36.30 0.1192 | 7.1510™* 6.05 15 194.74 201.63 |
» RPA99/2003: Apin = 0.5%(bxXh) =6cm? <A=A,+ A4, Vérifiée

111.6.7. Vérification de la fleche :

Si les conditions suivantes sont vérifiées, il n’y a pas lieu de vérifier la fleche

(@ > [(l_
<0h—max 16°10 x M,

M

)l],lS8m.

toute les condiotn sont verifiée

Note : Il n’y a pas lieu de vérifier la fleche.

Figure 11.6. Schéma de ferraillage de la poutre de chainage

GA < 42X bXxd
(@8 =%
1T14

2T16
St=15cm
Cadre T§ Q
Etrier T8 -

3T14

+ 30 +

I1.7. Prédimensionnement acrotére :

L’acrotere est un élément secondaire, se trouvant au niveau de la terrasse, il a pour
réle d’empécher les infiltrations des eaux pluviales entre la forme de pente et le
plancher terrasse ainsi qu’un réle de garde-corps pour les terrasses accessibles.

3cm */ 4

10 cm

+—>

7 cm

Les charges revenantes a 1’acrotere sont résumées dans

ce qui suit :

T

0cm

wd (09

A\ 4

Figure 11.7.1.: Acrotére

Tableau 11.7.1 : Charge permanente et surcharge d’exploitation revenant a l'acrotere
Hauteur | Epaisseur | Surface | Poids Enduit ciment G Q
(cm) (cm) (m?) propre | (intérieur et extérieur) | Total | (KN/ml)
(KN/ml) (KN/ml) (KN/ml)
60 10 0.069 1.725 0.36 2.085 1

11.7. 1 Etude de Pacrotére
L’acrotere est un élément non structural contournant le batiment au niveau du plancher terrasse.

Il est concu pour la protection de la ligne de jonction entre elle-méme et la forme de pente
contre I’infiltration des eaux pluviales. Il sert a I’accrochage du matériel des travaux d’entretien

des batiments.
11.7.2.

Hypotheses de calcul :

e L’acrotére est sollicité en flexion composée.
e La fissuration est considérée comme préjudiciable.
e Le calcul se fera pour une bande de un métre linéaire.

[aa L
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11.7.3. Evaluation des charges et surcharges :
> Verticales :

Tableau 11.7.2. : Charges et surcharges.
Surface (m?) | Poids propre (KN/ml) | Enduit ciment (KN/ml) | G (KN/ml) | Q (KN/ml)

0.069 1.725 0.03x0.6x 20 = 0.36 2.085 1

> Horizontales : (dues au séisme).
Fo =4xAxC, xW, D’aprés le RPA99, Fp: Une force horizontale due au séisme.

v' A Coefficient d’accélération de zone, obtenu dans le tableau (4-1) du RPA99 pour la

zone et le groupe d’usages appropriés.
v Cp: Facteur de force horizontale variant entre 0.3 et 0.8 (Tab. 6.1 du RPA99).
v" Wk : poids de 1’élément considéré.
Pour notre cas : - Groupe d’usage 2. {Az 0,15.

ia C,=0,8.
- Zone 11, (Bejaia). P
Donc : Fp = 4x0,15x0,8x2,085 = Fp = IKN e = 2085 KN/ml.
NB : La section de calcul en flexion composée sera de (100x10) cm?, car le calcul se fait pour
une bande de un métre linéaire.
11.7.4. Calcul des sollicitations :

. Y AiXXx; YA XY
A. Calcul du centre de pression : Xe==5—, Y= ki , LA=S
XA XA
0,6><0,1><(%)+0,07x0,1x(0,1x+%)+0,5x0,1x0,03x(0,1+%) X.= 0,0616 m.
Xc = 5059 Ye=0327m

B. Moment engendré par les efforts normaux :
Ng= 2,085 KN/ml = Mg =0.
Q= 1KN/ml = Mq =1x0,6 = Mq =0,6 KN.m.
Fp = 1KN = Mg = Fpx ye = 10,327 = Mrp = 0,327 KN.m.

Tableau 11.7.3. Différentes combinaisons a utiliser
Sollicitation RPA 99/2003 ELU ELS
G+Q+Fp 1,35xG + 1,5xQ G+Q
N (KN) 2.085 2,81 2,085
M (KN) 0.927 0,9 0,6

NB : La section dangereuse se situe a I’encastrement.

11.7.5. Calcul de I’excentricité :

M, 0.927
== -044
N, 2.085

A 0016m
6

e= e1t+eq ; tel que ea: Excentricité additionnelle
e1 : Excentricite structurale (résultat des contraintes normales avant
application des excentricités additionnelle).

ea=max (2cm ; le): max (2cm ; %): 2cm d’ou:ez=0.44 +0.02 =0.46 cm Calcul & la

€1 m
} e; > . = La section est partiellement comprimée

flexion composée, en tenant compte de fagon forfaitaire de I’excentricité (e3) du second ordre
3XIFX(2+ax0)

T B BAEL 91

due a la déformation. ez =

a . Le rapport du moment du premier ordre di aux charges permanentes et quasi-permanentes
au moment total du premier ordre.

[ 45
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¢ : Le rapport de la déformation finale di au fluage a la déformation instantanée sous la

charge considérée.

2
_ Mg _ 0 20283:3x(2x0;16) x (2+0)
Mg +M, 0+0.6 10" x 0.1

d'ou:e =e, +e, =46+ 0.864 = 46.864cm.

= 0.864cm.

Les sollicitations corrigées pour le calcul en flexion composée sont :
Nu = 2.085 KN et My = Nu x et = 2.085 x 0.46864 = 0,98 KN.

11.7.6. Ferraillage :
A. ELU: h=10cm; d=8cm; b=100cm

L’acrotere, est sollicité en flexion composée, mais le calcul se fera par assimilation a la

h
flexion simple sous I’effet d’un moment fictif : M, = M 5 + N, x(d — E)

v" Myc et Ny : les sollicitations au centre de gravité de la section du béton seul.

v" Muya : moment de flexion évalué au niveau de 1’armature
= M, =0.98+2.085x (0.08 — O—él) =1.042KN.m

M, 1.042x107°
= u = =0.0114 < 4, =0.392 — (F,E400
fow = d?x f,,  1x0.08% x14.2 # (F.E400)
d'ou:A's=0.
o =1TVIT 2N 60143
0.8
z=dx(1-0.4xa)=0.0795
-3
- My _ 1.042x10° _ oo o
zx f, 0.0795x348
-3
A=A, ——%=0.3766x10"* — % = 0.3166¢cm>
o Verlflcatlon de la condition de non fragilité :

A, =0.23xbxd x 12 =0 23x1x 0,08 x -2 = 0,966¢m?
f 400

e
Amin> As= on adopte As=4T8 = 2,01 cm? /ml.
e Armatures de répartition :
=As/4=201/4=0,5025cm’= A =4 @6 (1,13 cm?/ml).
e Espacement :
1. Armatures principale : St < 100/4 =25 cm — on adopte St = 25 cm.

2. Armatures de répartitions : St < 60/4 = 15 cm — on adopte St = 15 cm.

e Vérification au cisaillement :
L’acrotére est exposé aux intempéries (fissuration préjudiciable).
=7, <min(0.13x f_,4,4Mpa) — 7, <min(3.25,3Mpa) — 7, < 3.5Mpa

V, 3x10°°

Vu=15 (Fp+Q) = 1,5x 2=3KN. 7, = —4— = — 7, = 0,0375MPa..

bxd 1x0,08
7, <7, — Pas de risque de cisaillement

e Vérification de I’adhérence :
V,

Tse = ngdxz,l»l, ZILII

La somme des périmetres des barres.

[ a6 L
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Z,ui =nxzx¢=4x7rx0.6=7.54cm
;- 3000

¥ 0.9x0.08x7.54x10°?
7, =0.6xy?x f_,=0.6x.52x2.1=2.83MPa
=7, < a _y Pas de risque par rapport a I’adhérence.

=0.552MPa

B. ELS : (vérification des contraintes):d = 0.08 m;
D’apres le BAEL 91, la vérification des contraintes se fait de fagon suivante :
v Position de I’axe neutre : C=d —ea;

Tel que ez : distance du centre de pression C a la fibre la plus comprimée B de la section.

Mg, 06

=0.2877m <h/2=0.3m

€n =

N, 2.085
= ¢ =0.08-0.2877 = -0.2077m(C < Oetyc > 0) ™ Ca I'extérieur de la section.
yser = yC + C

yo+pxy,+q=0

p=-3xc’+(d —c)90><AS .
Tel que : b
q=-2xc®—(d-c)? 90 A :
b
( 90 x 2.01 x 10™*
P =-3x0.2077% 4+ (0.08 — 0.2077) 1 = —0.1297 m?
90 x 2.01 x 107
kq = —3x0.20773 + (0.08 — 0.2077)3 1 = 0.0164 m?

Par itération yc = 0.25m. Donc, y=0.0423m

v Calcul des contraintes :

b
Uy = Eyz —15A4(d —y) = 7.81107*m3

N
Jabc - %y — 0.113 MPa < &,, = 15 MPa
t

15 N_S‘er —
| os = . (d —y) = 1.5 MPa < G, = 201.64 MPa, FN
t

11.7.7. Schéma de Ferraillage :

[ | | |
— & P 'Y
10 cm 10 ¢
60 cml® ¢ = i
N A
® @O AF:4|6Zm|
v e | Coupe A-A
«—>
20cm

Figure 11.7.:Schéma de ferraillage de [’acrotere.
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Chapitre II Pré dimensionnement et calcul des éléments secondaires

11.8. Ascenseur :
L’ascenseur est un appareil mécanique, servant au déplacement vertical des personnes et
des chargements vers les différents niveaux de la construction.

1.8.1. Description de I’ascenseur :

Cabine : Organe de l'ascenseur destiné a recevoir les personnes et les charges a transporter.
Gaine : Volume dans lequel se déplacent la cabine, le contrepoids et le vérin hydraulique.
Ce volume est matériellement délimité par le fond de la cuvette, les parois et le plafond.
Palier : Aire d'accés a la cabine a chaque niveau de service.

Cuvette : Partie de la gaine située en contre - bas du niveau d'arrét inférieur desservi par la
cabine.

Hauteur libre : Partie de la gaine située au-dessus du dernier niveau desservi par la cabine.
local des machines : Local ou se trouvent la machine et son appareillage.

K/
L X4

7/
X4

L)

7/
X4

L)

K/
X4

)

X/ K/
L X GIR X 4

11.8.2.Caractéristiques de ’ascenseur:

- charges nominales :
En kilogrammes : 320 - 400 - 630 - 800 - 1 000 - 1 250 - 1 600 - 2 000 - 2 500.

- vitesses nominales [m/s] :
La vitesse nominales de 1’ascenseur est donner comme suit : 0.4 ;0.63;1;1.6¢et2.5
(0.4 n'est applicable qu'aux ascenseurs hydrauliques ; 1.6 et 2.5 ne sont applicables qu'aux
ascenseurs électriques).

- Nombre de passagers : Annexe (3):

Le nombre de passagers est le plus petit des nombres obtenus par la formule :

= charge nominale —ne 630 _84
75 75
Dans notre structure, on utilise un ascenseur pour huit personnes, dont ses caractéristiques

sont : L =140cm: Longueur de I’ascenseur. L, =110cm : Largeur de I’ascenseur.

H =220cm: Hauteur de I’ascenseur. F, =102KN : Charge due a la cuvette.

D, =82KN :Charge due a la salle des machines. P, =15KN : Charge due a I’ascenseur.
P =6.3KN :La charge nominale. V =1.00m/s:La vitesse.

perssonnes

Selon les charges on définit deux types de dalles qui sont :1) Dalle de salle machine (locale).
2) Dalle qui sert d’appui a ’ascenseur.

P=Pm+Dm+50=15+82+5=63KN

11.8.3. Etude de I’ascenseur :
La dalle de la cage d’ascenseur doit étre épaisse pour qu’elle puisse supporter les charges

important (machine+ ascenseur) qui sont appliquées sur elle.
Ona: Lx =158 cm, Ly= 170cm = S=1.58 x 1.70 = 2.68 m?

Alors son épaisseur est e=20cm. Ly=170cm

> Evaluation des charges et surcharges :
G, = 25 x 0.2 = 5 KN /m? : Poids de la dalle en béton armé.

G, = 25 x 0.05 = 1.1 KN /m? : Poids de revétement en béton.
102

158cm

Lx=

G'=G,+Gy=61KN/m> G ==%=—2==3797KN/m? =
S 2.686

Grotar = G + G' = 6.1 + 37.97 = 44.07 KN/m? Et Q = 1 KN/m?

A. Cas de charge repartie : I’ascenseur.
e AIELU:
e Calcul les sollicitations a ELU :

qu = 135G + 1.5Q = 1.35 X 44.07 + 1.5 X 1 = 60.99 KN /m?

Figure 11.8. Les dimensions de
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= 0,92 > 0,4 = La dalle travaille dans deux sens.

p= L
, u = 0.0437
ATELU (v=0)p =092 > {uy 0825 e (Annexe 01)

M2 =, X gy, X [2 = 0.0437 x 60.99 x 1.582 = 6.65 KN.m
MY = p, x MY = 0.8251 x 6.65 = 548 KN.m

= Calcul les moments réelles :
. (M, = 0.85x M2 = 0.85 X 6.65 = 5.66 KN.m
En travee : 0
M., = 0.85 X My, = 0.85 X 5.48 = 4.67KN.m
En appuis :M, = —0.3 Xx M2 = —0.3 X 6.65 = —2KN.m
= Calcul du ferraillage :
On fera le calcul de la dalle pour une bande de Im de longueur et de 20cm d’épaisseur a la
flexion simple avec d, =18cmetd =17cm Les résultats sont résumés dans le tableau

suivant :

Tableau 11.8.1: Ferraillage de la dalle de ['ascenseur (dalle au-dessous). |

Sens | M (KNm) | Hu | o | Z(cm) A(gg;gt;;if) A R s, (cm)
IR 5.66 0.0130 | 0.0164 | 17.38 093 | 4Tg=2,01 | Stsmin(3e33cm)
X-X St=25
T';"_‘)’/ée 467 00107 00135 | 174 | 077 | 4Tg=z01| S=MROSem
Appuis 2 0.0046 | 0.0057 | 17.45 | 0.328 | 478=2.01 St=25

=  Vérificationa ’ELU :
» Condition de non fragilité :

e Entravée:
On a des HAf:E400 = p, = 0.0008 Avec hy = e = 20 cm,b = 100cm et p = 0,92
,D=0,92>0.4 min _ < —,0) min _ 2
{e=20cm>120m = ATin = o Xxbxe = AM™" =166 cm?/ml

Alim=p xbxe = A" = 1.6 cm?/ml
A¥ = 4T8/ml = 2.01 cm?/ml > AT = 1.66 cm?/ml
A} =4T8/ml = 2.01 cm?/ml > A" = 1.6 cm?/ml

e Enappuis: A, = 4T8/ml = 2.01 cm?/ml > AT"" = 1.66 cm?/mli....... Vérifiée

» Calcul des espacements
Sens x-x: Se<min (3e ; 33 )= Si< 33 on adopte  Si=25cm
Sens y-y: Si<min (4e ; 45 )= S< 45 on adopte  Si=25cm

» Vérification I’effort tranchant :
p=0.92>0.4 = Flexion simple dans les deux sens.

Ly
Ve = quy = 32.12KN V. 35.39x10°

u

v bxd  1x0.18

=7 =0.196Mpa

L 1
Vy = qu;X:%— 35.39 KN

r=0.196Mpa< z= 007 f.,s =1.16Mpa. Donc, la condition est vérifiée.

b

Vérification a I’ELS:
qs=Giota +Q=44.07+1=45.07 KN/m?, on fera le calcul de la dalle pour une bande de 1m de
longueur.
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o (Ky = 0.0509
» Calcul les moments :p = 0,92 = ELS: {uy = 0.8799 e

M2 =, X g X 12 = 0.0509 X 45.07 X 1.582 = 5.73KN.m
MY = p, x MO = 0.8799 x 5.727 = 5.04 KN.m

e Calcul les moments réels :
Mg, = 0.85 x M2 = 4.87 KN.m

M,y = 0.85 x M9 = 4.28 KN.m
v Enappuis:M, = =03 x M = —1.72 KN.m
«» VEérification de la contrainte:

(Annexe 01)

v" En travées :{

Tableau 11.8.2 : Vérification des contraintes dans la poutre de chainage
MS (KN.m) | Y (m) 1 (m%) op(MPa) | 6,(MPa) | o,(MPa) | 6,(MPa)
Tr)‘("‘_‘;ee 4.87 0.029 | 0.72310~* | 1.99 15 146.66 | 201.63
T;/a_‘;ee 4.28 0.029 | 0.72310~* | 1.75 15 129.04 | 201.63
Appuis 1.72 0.029 | 0.723 1074 0.70 15 51.76 201.63
o, <o, , 03<0s Les conditions sont vérifiées.

e Vérification de la fleche
Le calcul de la fleche se fait de la méme maniére que dans le calcul des planchers ; d’apres le
BAEL91 et CBA93 la Vérification a la fleche est inutile si : (BAEL 91)

1. he, L he , Me (A 24
l 16 I 10xM, bxd fe.
Tableau 11.8.3 : Les résultats de calcul sont résumés dans le tableau suivant :
Sens Condition 1 Condition 2 Condition 3
X-X Veérifiée Vérifiée Veérifiée
Y-y Vérifiée Vérifiée Vérifiée

¢+ Schémas de ferraillage :

-
|
|
|
|

AT8/ml
4T8/ml

B
pre

AT8/ml, (S; = 25 cm)

9

N
<—>
wd Q¢ =

T4T8/ml,(5t = 25cm)

Coupe A-A détail de ferraillage.

o
Figure 11.7.3b : Schéma de ferraillage de la dalle au-dessous de I’ascenseur.
2) Cas d’une charge concentrée :
La charge concentré q est appliquée a la surface de la dalle sur aire a, xb,.Elle agit
uniformément sur aire uxv située sur le plan moyen de la dalle.
a, xby, : Surface sur laquelle elle s’applique la charge donnée en fonction de vitesse.

uxvV : Surface d’impact.
a,etu=dimension suivant x-x.b,etv : Dimension suivant y-y.
g

Bevétement

—
=
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Ona{u=a0+h0+2><§><h1 a, = 80cm.
v=Db,+h,+2x&xh b, =80cm.
Avec hy = 5cm : Epaisseur de revétement ; ho = 20cm: Epaisseur de dalle.
¢ =1 : Coefficient qui dépend du type de revétement.
u=80+20+2x1x5=110cm.

{V =80+20+2x1x5=110cm.

= Calcul les sollicitations :

{Mx =Qqu X (Ml + VMZ)
My =(qyu X (MZ + VMl)

pour V :1m/s:>{

y=0 al'ELU

, Avec y : Coefficient de poisson K
y=02 al'ELS

: u v
e Miet Moesten fonctionde — ; —etp

X y
L =10 069 etp =092 =22=0.674etp = 0,92
ly 158 ly 170

En se référant a I’ Annexe (2), on trouve : M1=0.072 KN.m et M>=0.057 KN.m
Evaluation des moments Mxi et My2 du systéme de levage a ’ELU :
v:0:>{Mx:CIuXM1
My, = q, X M,
Ona: g=D,+P,+P

perssonne

=82+15+6.3=103.3KN.

M,; = qy X M; = 139.455 x 0.072 = 10.04 KN.m
My, = qu X M, = 139.455 X 0.057 = 7.94 KN.m
Evaluation des moments due au poids propre de la dalle a PELU :
qu=1.35G+1.5Q=1.35%6.7+1.5x1=10.54 KN.
My, = U, X qy X 12 =0.0437 x 10.54 x 1.58% = 1.15KN.m
p=092= { My, = u, X My, = 0.8251 x 1.15 = 0.94 KN.m
Superposition des moments :

g, =1.35x g =1.35x103.3=139.455KN {

L ts agissant la dall t: M, = My, + M,, = 10.04 + 1.15=11.19 KN.m
es moments agissants sur la dalle son '{My = My, + My, = 7.94 +0.94 = 8.88 KN.m
» Les moments réels :

M., = 0.85x M2 = 9.51 KN.m

e - 0
. : =—-04X = —4. .
M,, = 0.85 x M39 — 754 KN. En appuis :M,, 0.4 x M; 444 KN.m

*En travées :{
11.8.4. Ferraillage :

Le calcul se fera pour une bande de 1m de longueur ; Les résultats sont résumés dans le tableau
suivant :

Tableau 11.8.4: Ferraillage de la dalle de [’ascenseur (dalles au-dessus)
Sens | M, (KN.m) | g, a | Z(cm) | A caicuice | A adopts S,(cm)
(em?/mi) (em?2/mil)

Travée 9.51 0.02 [ 0.027 | 173 1.56 5T8=2.01 | St<min (3e,33cm)

X-X St=20
Travée 7.54 0.017 | 0.022 | 17.34 1.24 5T8=2.01 | St<min (3e, 33cm)

y-y St=20
Appuis 4.44 0.010 | 0.013 | 17.41 0.73 5T8=2.01 St=20 cm

¢ Vérification a PELU :
1) Vérification de condition de non fragilité :

A¥ = 5T8/ml = 2.51 cm?/ml > AT"" = 1.66 c cm? /ml Vésifig
T, 1 T T, T111
AY = 5T8/ml = 2.51 cm?/ml > A" = 1.6 cm?/ml eriee
A =5T8/ml = 2.51 cm?/ml > = 0.6275 cm?/mi............ Vérifiée.
4
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En appuis :A, = 5T8 = 2.51 cm?/ml > A™" = 2.05 cm?/ml
2) Vérification au poingonnement :

f
Q, £0.045xU xhx—2  Avec Q,:Charge de calcul a 'ELU.
Vb

h : Epaisseur total de la dalle.
U, : Périmetre du contour au niveau de feuillet moyen.

25 x 103
Jezs _ 0.045 X 4.4 X 0.2 X ————
yb 15

qu = 139.455 KN < 660 KN . Donc, pas de risque de poingonnement.

Qu = qy = 139.455 KN < 0.045 X u, X h X

3) Vérification de I’effort tranchant :
Qu _ 139455

Onau=v=110cm= V4, = =—=10.56 KN
3XUc 3X4.4
V, 10.56x107® - 0.07 y pe s
= Tu = m = W :0059 MPa< T= 7 f028 2116Mpa ............ Verlﬁee
b
Calcul 2 PELS :

1) Le moment engendré par le moment de levage :
J. =9=103.3KNAvec v=0al’ELU et v=0,2alELS
{Mxl = Qgor X (M; +VM,) = 103.3 x (0.072 + 0.2 x 0.057) = 8.61 KN.m
My; = Gser X (My +vM;) = 103.3 X (0.057 + 0.2 X 0.072) = 7.37 KN.m
2) Le moment dd au poids propre de la dalle:
ELS: p = 092 = |Hx = 00509
Qser= G+Q = 6.7+1=7.7 KN/m p=092= {uy = 0.8799
» Calcul les moments :
{sz = Wy X ggr X 12 =0.0509 x 7.7 x 1.58%2 = 0.978 KN.m

My, = gy, X M, = 0.8799 x 0.978 = 0.861 KN.m

3) Superposition des moments :
Les moments agissants sur la dalle sont :
M, = My + M,, =861+ 0.978 = 9.59 KN.m
{My = My, + My, = 7.37 + 0.861 = 8.23 KN.m
» Calcul les moments réels :
(Mg =0.85%xM, =0.85x9.59 =8.15 KN.m
En travee: {Mty = 0.85 X M,, = 0.85 x 8.23 = 6.97 KN.m
En appuis: M, = —0.4 X M, = —0.4 X 9.59 = —3.83 KN.

« Vérification de la contrainte:

Tableau 11.8.5: Vérification des contraintes en travée (sens x-x)

Calculs Vérifications
y =0.033m op = 3.01 MPa < 65, = 15 MPa
— —5..,4
[ =879 x107>m Vérifiée Vérifiée
0, = 3.01 MPa
o, = 196.42 MPa oy = 196.42 MPa < g5, = 201.64 MPa

Tableau 11.7.8.: Vérification des contraintes en travée (sens y-y)

Calculs Vérifications
y =0.033m 0p = 2.60 MPa < 65, = 15 MPa
_ —5...4
1 = 878 X 10 m Vérifiée Vérifiée
o, = 2.60 MPa
o, = 169.23MPa 0s = 169.23 MPa < 6, = 201.64 MPa
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Tableau I1.7.: Vérification des contraintes en appuis
Calculs Vérifications
y =0.033m 0, = 1.41 MPa < 65, = 15 MPa
[ =878 x 10" °m* Vérifice Verifice
op, = 1.41 MPa
o, = 92.46 MPa 05 = 92.46 MPa < o, = 201.64 MPa

» Vérification de la fleche :

Si les conditions suivantes sont vérifiées, il n’y a pas lieu de vérifier la fleche.

(hy 0.2 3 (he _02
hy 0.2 3 t_=°

As

2.51

Dalle au dessous A

bxd, 100x 18

A, 251
(b xdy 100 x 17

(A, 251
Dall p bxd, 100x18

alle au dessous As _ 251
(b xdy 100 x 17

Toutes les conditions sont vérifiées
s+ Schéma de ferraillage :

_ST8/mi
i T

ANV T T T T TVva

=TT ] | == 578/ml

Figure 11.8.: Schéma de ferraillage de la dalle au-dessus de
[’ascenseur.

11.9. prédimensionnement poteaux :
+* Repérage des poteaux

2 My,
=0.126 > = 0.0425

20 X M,

M
=0117 > —2— = 0.04

20 x M,

2
= 0.0014 < ]7 = 0.005

e

2
= 0.0014 < —=0.005

fe

2
= 0.0014 <—=0.005

fe

2
= 0.0014 < —=0.005

fe

5T8/ml,(S; = 20 cm

4

3 3 3

?5T8/ml,(5t = 20 cm)

!

wl Qg =9°

Figure 11.8.: Coupe A-A détails de ferraillage.
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K]

?ctl.l C1 (i} Pofean C2(CE)

KLl

[ L]

50

o Al

LS

Lpp : Longueur des poutres principales.
Lps : Longueur des poutres secondaires.
Saff : surface afférente.

Saff ce: surface afférente de la cage D’escalier.

Smurint : surface des murs intérieurs.
Smurext . surface des murs extérieurs.

Poteau de rive C1 : (40 x 50)

Lpp=2.575+2.425=5 m.

Lps:2.225 m.

Saff S1=2.425*2.625=6.37 m?
$2=2.425*2 575=6.24 m?

Les cloisons :

h;=(3.06 —0.45) =2.61 m

h;=(3.06 — 0.40) =2.66 m

Smurint = (2.225*2.66) =5.92 m2.

Smurext = (2.575+2.425)*2.61=13.05 m?,

PP S2

w §/5¢

PS

S1

W gey'e

2225 m

pd

woe'o

030m 2425m

w Geg9'e
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1.35m

> Poteau C2: (40 x 50)

e Lpp=2.575+2.475=5.05m. - op s2

o Lp=2.425+2.45= 4.875 m. o -

o Su= total=25.86 m?: 3 Jké? Palier
S1=2.575*2.425 =6.24 m%. A e P
$2=2.575*2.55 =6.57 m?, S <>
$3=2.625*2.425 =6.36 m%. % Ppalier
$4=2.55*2.625 =6.69 m?. S 3

o  Saffcer= (2.55*2.625) — [(2.625-1.35) * S S g 4
(2.55-1.35)]=5.164 m?. A

o Strcer= (2.55%2.575) — [(2.575-1.4) * —y

(2.55-1.35)]=5.156 m? S S
v Les cloisons: a
h,= (3.06 — 0.45) =2.61 m 3\
*  Smurint= (L*2.61) m2. o
g
e Sufces= 2.575%2.425 =6.24 m?. N
* Sa=19.62 M>.ETAGE 8 2l 3 &
3 3

7 7~
2425m  930m 255m

+* LOI DE DEGRESSION DES CHARGES :(D.T.RB.C.2.2ART 6.3) :
Soit Qo la charge d’exploitation sur la terrasse couvrant le batiment. qi, Q2.... Qn Sont les
charges d’exploitation respectives des planchers d’étages 1,2...cccuveneen ,n, humérotes a partir
du sommet du batiment.

On adoptera pour le calcul les charges d’exploitation suivantes :

V' Sous 1a terrasse ........oooviiiiiiiiiiiiaiinnnn, Q.

v Sous le dernier étage................oooeiiiinin.... Qo+Qu1

v Sous I’étage immédiatement inferieur............Q0+0.95*(Q1+Qz2).

v Sous I’étage immédiatement inferieur........... Qo+0.90*(Q1+Q2+Q3).
vV o Pourn>5.. ..., Qo+ (3 + n/(2n))+ (Q:1+Q2+Q3).

+¢ Evaluation de la surcharge << Q>> :
L’article 6.2 du D.T.R.B.C2.2 indique lorsque des locaux industriels ou commerciaux
occupent certains niveaux, ils sont pris en compte sans abattement et non comptes dans le
nombre d’étage de la loi de dégression, le schéma ci-apres (Figure 11.6) indiquera les différents
niveaux d’intervention des charges dans la dégression, On notera N"et N comme sulite :

> N:indique la charge sur le plancher.

» N :indique la charge sous le plancher.
Nous exposerons dans le tableau qui suit 1’évaluation de la dégression de la surcharge

d’exploitation <<Q>>:

Tableau 11.9.: évaluation de la surcharge << Q >> (Poteau C1) (D.T.R B.C2.2.ART.7.1)
NATURE Q Cumule (KN /mZ) Qescatier | Sescatier | Qescalier Q
KN/m? KN/m? | (m? (KN) (KN)
_ Terrasge 1 1 1 12 61
inaccessible
Etage 8 1.5 1.5+1 1.5 18.92
Etage 7 15 1.5+0.95*%(1+1.5) 3.875 66.77
Etage 6 15 1.5+0.90*(1+1.5+1.5) 5.1 69.93
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Etage 5 1.5 1.5+0.85*(1+3*1.5) 6.175 83.17
Etage 4 1.5 1.5+0.80*(1+4*1.5) 7.1 94.52
Etage 3 1.5 1.5+0.75*(1+5*1.5) 7.875 103.98
Etage 2 15 1.5+0.71*(1+ (6*1.5)) 8.5 112.88
Etage 1 15 1.5+0.68*(1+ (7*1.5)) 8.975 121.77
RDC 5 5+0.66*(1+ (8*1.5)) 11.08 131.23
Tableau 11.9.: descente de charge <<G>> (poteau C1)
NIVEAU Désignation SECTION (m?2) POIDS (KN /m?) | G Total (KN) | Q (KN)
Terrasse NO* 0
Inaccessible Terrasse 12.61 6.7 84.48
p-p 0.30*0.45=0.135 25*%5 16.875
P.s 0.30*0.4 =0.12 25%2.225 6.675
Etage N°8 N2 108.037
Pot 0.4*0.4 =0.16 25*3.06 12.24
Mur extérieur 13.05 2.93 38.24
Mur intérieur 5.92 1.46 8.6432
N3* 192.05 12.61
Plancher 6.37 5.73 36.16
p.p 0.135 25*5 16.875
p.-s 0.12 25%2.225 6.675
Etage N°7 N3 251.76
Pot 0.4*0.4 =0.16 25*3.06 12.24
Mur extérieur 13.05 2.93 38.24
Mur intérieur 5.92 1.46 8.6432
N4* 310.89 37.77
Plancher 12.61 5.73 71.72
p.p 0.135 25*5 16.875
p-s 0.12 25*2.225 6.675
Etage N°6 N4 406.16
Pot 0.4*0.45=0.18 25*3.06 13.77
Mur extérieur 13.05 2.93 38.24
Mur intérieur 5.92 1.46 8.6432
N5* 466.81 66.77
Plancher 12.61 5.73 71.72
p.p 0.135 25*5 16.875
p-s 0.12 25%2.225 6.675
Etage N°5 N5 562.08
Pot 0.4*0.45=0.18 25*3.06 13.77
Mur extérieur 13.05 2.93 38.24
Mur intérieur 5.92 1.46 8.6432
N6* 622.73 69.93
Plancher 12.61 5.73 71.72
p-p 0.135 25%5 16.875
p-s 0.12 25%2.225 6.675
Etage N°4 N6 718.00
Pot 0.45*0.45 25*3.06 15.49
=0.2025
Mur extérieur 13.05 2.93 38.24 83.17
Mur intérieur 5.92 1.46 8.6432
N7* 780.38
Plancher 12.61 5.73 71.72
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p-p 0.135 25*5 16.875
p.s 0.12 25%2.225 6.675
Etage N°3 N7 875.65
Pot 0.45*0.45 25*3.06 15.49
=0.2025
Mur extérieur 13.05 2.93 38.24
Mur intérieur 5.92 1.46 8.6432 94.52
N8* 938.02
Plancher 12.61 5.73 71.72
p-p 0.135 25%5 16.875
p.s 0.12 25%2.225 6.675
Etage N°2 N8 1033.29
Pot 0.45*0.5 =0.225 25*3.06 17.2125
Mur extérieur 13.05 2.93 38.24
Mur intérieur 5.92 1.46 8.6432
NO* 1097.38 103.98
Plancher 12.61 5.73 71.72
p-p 0.135 25%5 16.875
p.s 0.12 25%2.225 6.675
Etage N°1 N9 1192.65
Pot 0.45*0.5 =0.225 25*3.06 17.2125
Mur extérieur 13.05 2.93 38.24
N10* 1248.11 112.88
Plancher 12.61 5.73 71.72
p-p 0.135 25%5 16.875
p.s 0.12 25%2.225 6.675
RDC N10 1343.38
Pot 0.5*0.5=0.25 25*3.06 19.125
Mur extérieur 13.05 2.93 38.24
N11* 1400.74 121.77
Plancher 12.61 5.73 71.72
p.p 0.135 25*5 16.875
P.s 0.12 25%2.225 6.675
N11 1496.01
Entre Sol Pot 0.5*0.5=0.25 25*3.06 19.125 131.23
N12* 1515.14

G Tota= 1515.14KN
v' Nu= 1.35%*G+ 1.5*Q

Nu C1=1.35%1515.14+1.5*131.23= 2242.27KN.

v Ns =G+Q
Ns C1=1515.14+131.23= 1646.36 KN.

Nu C1=2242.27KN

0

o

Ns C1=1646.36KN
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Tableau 11.10: évaluation de la surcharge << Q >> (Poteau C2)
NATURE Qétage Sétage Qescalier Sescalier Qétage Qescalier Q Total
KN/m?) | (m?) | (KN/m?) | (m?) | (KN) | (KN) (KN)
 Terrasse 1 25.87 0 0 25.87 0 25.87
inaccessible
Etage 8 1.5 19.62 2.5 6.24 | 29.43 | 15.6 70.90
Etage 7 1.5 19.17 2.5 5.16 28.76 12.91 133.59
Etage6 1.5 19.17 2.5 5.16 28.76 12.91 142.95
Etage 5 1.5 19.17 2.5 5.16 28.76 12.91 172.73
Etage 4 1.5 19.17 2.5 5.16 28.76 12.91 198.35
Etage 3 1.5 19.17 2.5 516 | 28.76 | 12.91 | 219.80
Etage 2 1.5 19.17 2.5 516 | 28.76 | 12.91 | 239.87
Etage 1 1.5 19.17 2.5 5.16 28.76 12.91 259.82
RDC 5 12.6 2.5 10.32 42.65 25.8 283.94
Tableau 11.9.:descente de charge <<G>> (poteau C2)
NIVEAU Désignation SECTION (m2) POIDS G Total Q Total
(KN (KN) (KN)
/m?)
Terrasse NO*
inaccessible Terrasse 25.87 6.7 173.329
p.p 0.30*0.45=0.135 25*5.05 17.04
P.s 0.30%0.4 =0.12 25*4.88 14.63
Etage N°8 N2
Pot 0.4*0.4 =0.16 25*3.06 12.24
Mur intérieur (5.05*2.61) + (4.875*2.66) 1.46 32.21
Escalier 6.24 6.2 38.69
N3* 275.20 25.87
Plancher 19.62 5.73 111.44
p.p 0.30*0.45=0.135 25*5.05 17.04
p.s 0.30%0.4 =0.12 25*4.88 14.63
Etage N°7 N3 418.31
Pot 0.4*0.4 =0.16 25*3.06 12.24
Mur intérieur 12.906 1.46 18.428
Escalier 6.69 7.73 51.71
N4* 500.69 70.90
Plancher 19.17 5.73 108.89
p.p 0.30*0.45=0.135 25*5.05 17.04
p.s 0.30%0.4 =0.12 25*4.88 14.63
Etage N°6 N4 641.25
Pot 0.4*0.45=0.18 25*3.06 13.77
Mur extérieur (2.48*2.61) + (2.45*2.66) 2.93 38.06
Mur intérieur 2.575*2.61 1.46 9.81
Escalier 6.69 7.73 51.71 133.59
N5* 754.60
Plancher 19.17 5.73 108.89
p.p 0.30*0.45=0.135 25*5.05 17.04
p.s 0.30%0.4 =0.12 25*4.88 14.63
Etage N°5 N5 895.16
Pot 0.4*0.45 =0.18 25*3.06 13.77
Mur extérieur (2.48*2.61)+(2.45*2.66) 2.93 38.06 142.95
Mur intérieur 12.906 1.46 18.428
Escalier 6.69 7.73 51.71
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N6* 1017.13
Plancher 19.17 5.73 108.89
p.p 0.30*0.45=0.135 25*5.05 17.04
p.s 0.30*0.4=0.12 25*4 .88 14.63
Etage N°4 N6 1157.69
Pot 0.45*0.45 =0.2025 25*3.06 15.49
Mur extérieur (2.48*2.61) + (2.45*2.66) 2.93 38.06
Mur intérieur 12.906 1.46 18.428
Escalier 6.69 7.73 51.71
N7* 1281.37 172.73
Plancher 19.17 5.73 108.89
p.p 0.30*0.45=0.135 25%5.05 17.04
p.s 0.30*0.4 =0.12 25*4 .88 14.63
Etage N°3 N7 1421.93
Pot 0.45*0.45 =0.2025 25*3.06 15.49
Mur extérieur (2.48*2.61)+(2.45*2.66) 2.93 38.06
Mur intérieur 12.906 1.46 18.428
Escalier 6.69 7.73 51.71 198.35
N8* 1545.62
Plancher 19.17 5.73 108.89
p.p 0.30*0.45=0.135 25*5.05 17.04
p.s 0.30*0.4 =0.12 25*4.88 14.63
Etage N°2 N8 1686.18
Pot 0.45*0.5 =0.225 25*3.06 17.2125
Mur extérieur (2.48*2.61)+(2.45*2.66) 2.93 38.06
Mur intérieur 12.906 1.46 18.428
Escalier 6.69 7.73 51.71 219.80
N9* 1811.59
Plancher 19.17 5.73 108.89
p.p 0.30*0.45=0.135 25*5.05 17.04
p.s 0.30*0.4 =0.12 25*4.88 14.63
Etage N°1 N9 1952.15
Pot 0.45*0.5 =0.225 25*3.06 17.2125
Mur extérieur (2.48*2.61)+(2.45*2.66) 2.93 38.06
Mur intérieur 12.906 1.46 18.428
Escalier 6.69 7.73 51.71 239.87
N10* 2077.56
Plancher 19.17 5.73 108.89
p.p 0.30*0.45=0.135 25*5.05 17.04
p.s 0.30*0.4 =0.12 25*4.88 14.63
RDC N10 2218.12
Pot 0.5*0.5=0.25 25*3.06 19.125
Mur extérieur 2.61 (2.48+2.58)+(2.45*2.66) 2.93 19.7 259.82
Escalier 5.164+5.156 7.73 79.77
N11* 2336.72
Plancher 12.6 5.73 71.568
D.p 0.30*0.45=0.135 25*5.05 7.787
P.s 0.30*0.4 =0.12 25*4.88 14.63
N11 2430.70
Entre Sol Pot 0.5*0.5=0.25 25*3.06 19.125 283.94
N12* 2449.83

E> Nu C2= 3733.178 KN I$

Ns C2=2733.77 KN
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Note : Les poteaux seront dimensionnés avec un effort normal maximal.

DOﬂC N == max( uCl’ uEZ’ ucz) © Nu = NuCZ = 3733.178 KN-
Vérifications :

« Veérification du critere de résistance (compression centrée) :
el g N
On doit vérifier :a—:b <06%*f,s =axb>=

= (a*b) : la section brute du béton.
= Ns: L’effort normal de la dégression des charges.
= feg: Larésistance a la compression a 1’age de 28 jours, fcos= 25 MPa.

- 3733178 1073 b~ 0940 12
* = qa* )
A*0 =" 6% 25 axhb= m

On choisit une section :> (a % b) = 0.50 * 0.50 = 0.25m?2

0 6*fc28

& Justification des poteaux vis-a-vis du flambement :(BAEL 91 article B.8.4.1)
L’effort normal ultime Ny agissant d’un poteau doit étre au plus égal a la valeur suivante :
[Br * feos + Ax fe]
0.9xyp Vs
B, : Section réduite du poteau obtenue en réduisant de sa section réelle (1 cm) d’épaisseur sur
tout son périphérique.B, = (a — 2) * (b — 2)
A : Section d’acier comprimé. ; ¥, = 1.5,  y,=1.15

Naamissible =

a : Coefficient fonction de 1’élancement mécanique "A" qui prend les valeurs :

0,85 50\
a = 2 ,pour A<50; a=0.6 <7> ,pour50 < 1<70.

1+02(

Note : Selon (BAEL 91 article B.8.4) la vérification a faire sera pour le poteau le plus élancé
(poteau RDC), et avec majoration de I’effort normal Ny.
by

v' 1 : Elancement mécanique, prend la valeurA =

v’ I - Longueur du flambement, égale a [, pour les poteaux de batiment supposées articulés a
leurs extrémités (BAEL 91 article B.8.3.2).

v' 1, : Hauteur du poteau le plus élancé, prise entre deux faces supérieures de deux planchers
successives. (Hauteur libre du poteau)l, = 3.74 m.

v i : Rayon de giration, i = I_2 our une section rectangulaire
L. Yy g UG B - Viz' p g :
v' b : Plus petit c6té du poteau.
3.06 0.85

A=cer— >1=212. -A<50 > a= —,a = 0.79
212)

0,5

v o2 (52
B, = (50 — 2) * (50 — 2) = 2304 cm?.
L’ouvrage est en zone Il (RPA 99 version 2003 article 7.4.2.1).

0,
Amax = {2(’//(())31; ZZZ iloeu::crtl)tfvrement = Amax = 4%B = 4% (50 * 50) = 100 cm*
fo2g = 25 MPa, N, = 3733.178 KN, Acier FeE400, f, = 400 MPa.
L’effort de compression ultime doit étre majore de 10%, car le poteau appartient a plus de deux
travees (CBA 93 article B.8.1.1).
N,, = 1.1(3733.178)=4106.49 KN

0.2304 = 25 0.01 = 400
Naamissivie = 0.79 09 % 1.5 + 1.15

] = 6118.49 KN

E—> | Naamissivie = 611849 KN > N;, = 4106.49 KN Vérifiée
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« Veérification des conditions de coffrage :
Selon le RPA 99 version 2003 article 7.4.1, les dimensions de la section transversale des
poteaux doivent satisfaire les conditions suivantes :

e Zonella )

e Min (a,b) = min (50, 50) = 50 cm > 25 cm =
h

. Mln(ab) mln(5050) 50cm>2—8—%=15.3cm ¢

° —< <4=> <1<4

On presentera les dlfferentes dimensions des poteaux dans le tableau suivant :

Tableau 11.9.: sections des poteaux des différents niveaux
Niveaux Sections des poteaux (a*b)
Entre sol et RDC (50*50)
let 2 (45*50)
3et4 (45*45)
5et6 (40*45)
7¢et8 (40*40)

» Conclusion :

Les planchers corps creux sont des planchers [20+4].

Epaisseur des planchers dalle pleine (RDC, Etages et balcons) est 15cm.
Section transversale des poutres secondaires (30 x 40).

Section transversale des poutres principales (30 x 45).

Epaisseur des voiles (e = 20 cm).

Epaisseur des escaliers (e = 20cm).

NN NN

Tableau 11.9. : Les dimensions des poteaux pour chaque niveau
Niveau E.S-RDC | EC1-EC2 | EC3-EC4 | EC5-EC6 | EC7-ECS8
dimension 50x50 50x45 45x45 40x45 40x40
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I11.1.Introduction :
La simplicité de la structure doit étre respectée en priorité par le concepteur car sa modélisation, son
calcul, son dimensionnement et méme sa mise en ceuvre permettent de prévoir aisément son
comportement en cas de séisme. La structure doit étre le plus possible symétrique pour avoir une
distribution réguliére des efforts.ll est toujours conseillé de distribuer régulierement et symétriquement
les éléments structuraux.
En effet, la conception parasismique ne se limite pas au seul dimensionnement, mais met en jeu de
nombreux facteurs comme la rigidité, la capacité de stockage ou de dissipation d’énergie.
De plus, il est important de tenir compte de I’activité et des propriétés du sol. Toutes ces
considérations nous amenent a des calculs plus complexes que dans le cas général, car il faut tenir
compte de I’interaction fondation-structure pour :
v Eviter I’effondrement de la structure sous I’effet d’une action sismique dont I’intensité
avoisine I’action spécifiée par voie réglementaire (action sismique a I’ELU).
v" Limiter les dommages sur des éléments non structuraux sous 1’effet d’un séisme moins intense
mais plus fréquent (action sismique a I’ELS).
111.2.Méthodes de calcul:
Le RPA99/2003 propose deux méthodes de calcul des sollicitations :
v' La méthode statique équivalente.
v La méthode dynamique : - La méthode d’analyse modale spectrale.
-La méthode d’analyse par accélérogrammes.
111.2.1. Méthode statique équivalente:
Principe :
Le reglement parasismique Algérien permet sous certaines conditions (4.2 du RPA
99/2003)de calculer la structure par une méthode pseudo dynamique qui consiste a
remplacer les forces réelles dynamiques qui se développent dans la construction par un
systeme de forces statiques fictives dont les effets sont considérés équivalents a ceux
de I’action sismique.
B. Conditions d’application :
La méthode statique équivalente est applicable dans les conditions suivantes :
v Le batiment ou le blogue étudié, respecte les conditions de régularité en plan et en élévation
avec une hauteur au plus 65men zone I et I1a et 30m en
v' Le batiment présente une configuration irréguliére tout en respectant, outre les conditions
énoncées en haut, d’autre conditions complémentaires énumérées dans le RPA99/version
2003 (article 4.1.2).

w >

1.1.1.1. Calcul de de I’effort sismique V statique :

L’effort sismique V, appliqué a la base de la structure, doit étre calculé successivement dans
les deux directions horizontales et orthogonales selon la formule

1
Vee = A.D.Q.o. W

A :Coefficient d’accélération de la zone. RPA99 (Tableau 4.1)Le coefficient dépend de deux

parametres :- Groupe d’usage : groupe 2

R :Coefficient de comportement global de la structure, il est fonction du systeme de
contreventement.RPA99 (Tableau 4.3)

Dans le cas de notre projet, on adopte un systeme mixte portiques-voiles, donc: R =5

Q :Facteur de qualité de la structure déterminée par la formule suivante :
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6
Q=1+ Z Pq RPA99 (Formule 4.4)
1

Pq: est la pénalité a retenir lorsque le critere de qualité g est satisfait ou non.

Tableau I11.1.Valeurs des pénalités Pq.

¢ Critéreq 7 Observee | Py /xx | Observee | Py /yy
1- Conditions minimales sur les files de Non 0.05 Non 0.05
2- Redondance en plan Non 0.05 Non 0.05
3- Régularité en plan Non 0.05 Non 0.05
4- Régularité en elévation Non 0.05 Non 0.05
5- Contro6le de qualité des matériaux Oui 0 Oui 0
6- Controles de qualité des d’exécution Oui 0 Oui 0

Donc : Qx=Qy=1,2

W:poids total de la structure :

W= n) Wi Avec : Wi =WG; + B WQ;.

W G;: poids di aux charges permanentes totales.

W Q; : charge d’exploitation.

B : coefficient de pondération, en fonction de la nature et de la durée de la charge

d’exploitation, il est donné par le tableau (4-5 du RPA99).

: W =28814.8 kn
D : facteur d’amplification dynamique moyen.
Il est fonction de la catégorie du site, du facteur de correction d’amortissement (77) et de la

période fondamentale de la structure T.

2.5 0<T<T,

2/3
D=.2.5p [T%j T,<T <3s RPA99 (Formule 4-2)

2.5 (T% jm (34 )5/3 T>35s

Avec T,,T,: périodes caractéristiques associées a la catégorie de site ( RPA99/2003 tableau 4.7)
On a un sol meuble (sitteS3) = T, =05s

C. Estimation de la période fondamentale de la structure :
Selon le RPA 99/2003 (article 4.2.4), la période empirique peut étre calculée de deux maniéres :

v T=Cr* (hy)"* avec:
hy : la hauteur mesurée en métre a partir de la base de la structure jusqu’au dernier niveau. = h,

=30.6 m.
C; : Coefficient fonction du systéme de contreventement, du type de remplissage.

Y —
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= C, = 0,05 (tableau 4.6 du RPA 99/2003).  D’ou : T = 0,60s.
hy
JL

D : est la dimension du batiment mesurée a sa base dans la direction de calcul considérée.

v T=0,09.

s
D=25n (F) ,T,<T< 3 sec
Tel que: = L —> facteur de correction d’amortissement.
e+o

o £ (%) est le pourcentage d’amortissement critique fonction du matériau constitutif, du type de
remplissage (RPA 99/2003 tableau 4.2).
Portique auto stable — & = 7 %.

Voiles — & = 10 %.
Donc, pour une construction mixte on prend la moyenne = & = 8,5 %.

Donc: n= |-—=0,82>07

24e

Calcul de la période fondamentale de la structure :
Tempirique = Min (T1= cr. h,¥*, T, = 0.09. hy/ L) RPA99 (Formule 4-6 et 4-7)
Hn= 30.6 m (Hauteur totale de la structure)
C+= 0,05 (coefficient qui dépend du type de contreventement du batiment et du remplissage)
=T,=0.65s
L: Dimension du batiment mesurée a la base dans les deux directions.
Ly=16.25m, Ly,=26.50 m
= T,,=0.61s
= T,,=0.49s
Sens X-X : TXempirigue = MiN (T1, T2y)
TXempirique= 0.60 s
Sensy-y .
TYempirique= 0.49 s

Dx = 1,807
=Dy = 2,040

_ 0.15 x1.807 x 1.2

Stx — 5

X 28814.4 = 1867.10 KN

_0.15x2,040 x 1.2

Vsty = c X 28814.4 = 2116.12KN
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111.2.2. Méthodes d’analyse dynamique :

» modale spectrale :

cette méthode peut étre utilisée dans tout les cas, et en particulier, dans le cas ou la méthode statique
équivalente n’est pas permise.

A. principe :

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

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

B. les hypotheses :

1. les masses sont supposées concentrées au niveau des nceuds principaux (nceuds maitres).

2. seuls les déplacements horizontaux des nceuds sont pris en compte.

3. le nombre de mode a prendre en compte est tel que la somme des taux de participation des
masses modales atteint au moins 90% de la masse globale de la structure.

111.3. Modélisation de la structure :

La forme architecturale de la structure a étudier, nous a pousser a une recherche d’un bon
comportement dynamique qui peut résister aux différentes sollicitations.
La hauteur du batiment dépasse les 14 métres, donc selon RPA99/2003 (article 3.4) on doit
introduire des voiles
On a opté a cette disposition :

= = = =

(= 3] = [=3] =
Vyl = = Vy3

Vx1 Vx2

= = [=3] =

Vy2 1 I Vy4
= -+ ==
Vx3 Vx4

*—»x = = ==

Figure I11.1.Plan de la disposition des voiles

111.4 Analyse du comportement de la structure :
v" Mode (1) :

7 L
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Figure 111.2.Mode 1 de déformation (translation suivant I’axe X-X).

Analyse des résultats :la participation modale du premier mode suivant (x) est prépondérante, un
mode de translation suivant cette direction.

On remarque aussi que la période fondamentale de vibration (T=0.88s) .

v" Mode (2) :

Figure 111.3.Mode 2 de déformation (translation suivant l’axe Y-Y).

Analyse des résultats : la participation modale du deuxiéme mode suivant (y) est prépondérante,
un mode de translation suivant cette direction.

On remarque aussi que la période fondamentale de vibration(T=0.82s)

v" Mode (3) :

On remarque que la période T=0.73 dans le mode 3 .

| e8
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Figure 111.4.Mode 3 de déformation (rotation suivant l’axe Z-Z).

» Période de vibration et taux de participation des masses modales:

Tableau I11.2 :Période de vibration et taux de participation des masses modales

Modes Période Masses Masses Masses Masses
(s) modale Ux | modale Uy | cumulées Ux | cumulées

(%) (%) (%) Uy (%)

1 0.88 0.6557 0.0003 0.6557 0.0003
2 0.82 0.0003 0.6564 0.656 0.6567
3 0.73 0.0001 0.0002 0.6561 0.6569
4 0.28 0.1458 0.0001 0.8018 0.657
5 0.27 0.0001 0.1374 0.802 0.7944
6 0.24 0.0002 0.00001758 0.8022 0.7945
7 0.15 0.0879 3.275E-06 0.8901 0.7945
8 0.14 0.00001112 0.0885 0.8901 0.883
9 0.13 0.0004 0 0.8906 0.883
10 0.09 0.041 7.062E-06 0.9316 0.883
11 0.09 0.00001419 0.0511 0.9316 0.9341
12 0.08 0.0009 0 0.9325 0.9341

NB :Concernant les modes a retenir,nous avons constaté que le pourcentage de participation modale
attient plus de 90% a partir du 10éme mode (sens X-X)eta partir du 11éme mode (sens y-y) ce qui vrifie
la condition du RPA99/2003
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I111.5 Analyse spectrale

Spectre de réponse : La réponse d’une structure a une accélération dynamique est fonction de
I’amortissement (&), et de la pulsation (w). Donc, pour des accélérogrammes donnes, si on évalue les
réponses maximales en fonction de la période (T), on obtient plusieurs points sur un graphe qui est

Graph du spectre  Les valeurs

0.20
3} 0.15 _—tr —
=
- \
= 0.10 e e o ot o ot o ——
=
=]
& 0.05 —_—t——— ———
EEEEE—,—
—
0.00
0.00 1.00 2.00 3.00 4. 00 5.00
Pérniode: T (Sec)
Zone: Group dusage:
Zone |la: Sismicité moyenmm 2: Ouvrages courants ou dimporta -~
Site: Matériau constitutif -
53: Site meuble ~ Voiles ou murs: Béton amme/magor
Facteur de gualite: Systeme de comtreventement:
Changer Bé&ton amé: Mixte portiques./voiles -~

Figure 111.5Spectre de réponse
de réponse, et qui aide a faire une lecture directe des déplacements maximaux d’une structure.
L’action sismique est représentée par le spectre de calcul suivant :

1.25x Ax 1+l(2.5n9— j 0<T<T
T R
2.5><17><(1.25A)><(%) T <T<T
S—a: RPA99 (Formule 4-13)
g

Q) (T 213
2.5qu(1.25A)x(ij(?2j Tp<T<30s

2/3 5/3
2.5><17><(1.25A)><(T?2j x(gj x(%) T>30s

T

» Représentation graphique du spectre de réponse de calcul :
L’excitation du modéle par le spectre du RPA, nous permet d’évaluer sa réponse sismique.
111.6. Justification de I’interaction voile-portique :

Les tableaux(I1V.2) et (1V.3) illustrent respectivement la justification de I’interaction sous
charges horizontales et verticales.L’article (3.4.A.4.a) du RPA99/version2003 stipule que pour les
constructions a contreventement mixte, les voiles doivent reprendre au plus 20% des sollicitations
dues aux charges verticales. Les charges horizontales sont reprises conjointement par les voiles et les
portiques qui doivent reprendre au moins 25%de 1’effort tranchant d’étage.

I11.6.1. Sous charges verticales :

F
-Pourcentage des charges verticalesreprises par les portiques : 2. Froriane > 80%
Z l:portiques + Z I:voiles
. . . Z Fvoiles
-Pourcentage des charges verticales reprises par les voiles : <20%

Z I:portiques + Z I:voiles

Les résultats de ’interaction sous charges verticales sont présentés sur le tableau suivant :
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Tableau 111.3 : Interaction sous charges verticales

Niveaux Charges reprises en (KN) Poucentages repris (%) Observation
Portiques Voiles Total Portiques Voiles
Entre sol 26080.23 | 6474.61 | 32554.842 80.11 19.89 vérifiée

111.6.2.Sous charges horizontales :

=S
Z portiques > 2504

Z I:portiques + Z Fvoiles

F.
- Pourcentage des charges horizontales reprises par les voiles : z voiles < 75%
z I:portiques + Z Fvoiles

Les résultats de I’interaction sous charges horizontales sont présentés sur le tableau suivant :

-Pourcentage des charges horizontales reprises par les portiques

Tableau 111.4 :Interaction sous charges horizontales

Niveau SENS(X.X) SENS(Y.Y)
X Portiques | Voiles Portiques | Voiles% | Portiques | Voiles Portiques | Voiles %
(KN) (KN) % (KN) (KN) %
8 720.8939 | 618.87 53.81 46.19 584.3951 | 680.73 46.19 53.81
7 565.2309 | 734.62 43.48 56.52 693.6961 | 533.74 56.52 43.48
6 646.9893 | 503.80 56.22 43.78 475.7406 | 610.94 43.78 56.22
5 568.8009 | 495.23 53.46 46.54 467.6449 | 537.11 46.54 53.46
4 505.3142 | 456.64 59.62 40.38 431.2086 | 477.16 47.47 52.53
3 423.2157 | 423.70 56.96 43.04 400.099 | 399.63 50.03 49.97
2 374.1265 | 342.18 52.25 47.74 323.1236 | 353.28 47.77 52.23
1 241.775 | 319.82 43.05 56.95 302.0069 | 228.30 56.95 43.05
RDC | 306.5465 | 144.466 67.97 32.02 136.418 | 289.46 32.03 67.97
Entre 131.11 138.99 48.54 51.46 131.255 123.8 51.46 48.54
sol

Les portiques reprennent au moins 25% de I’effort tranchant d’étage dans tous les niveaux dans la
direction xx et yy. L’interaction horizontale est donc vérifiée dans ce sens .

111.7. Vérification de la résultante de la force sismique :

Selon RPA99V2003 (Article 4.3.6), la résultante des forces sismiques a la base obtenue par la
combinaison des valeurs modales ne doit pas étre inférieure a 80% de la résultante des forces
sismiques déterminées par la méthode statique équivalente.

NB : on remarque que la condition n’est pas vérifiée suivant le sens x-X donc on doit augmenter
tous les parameétres de la réponse de 0.8Vst/Vdyn = 1.04
Méme chose concernant le sens y-y la condition n’est pas vérifiée donc on doit augmenter tous les
parameétres de la réponse de 0.8Vst/VVdyn = 1.09

Apres majorations des paramétres de réponses suivant les deux sens nous obtenons les résultats
suivants ;
Tableau I11.5. Vérification de la résultante des forces sismiques a la base.

Résultats des forces Vgyn (KN) 0.8*V (KN) 0.8Vst/Vgyn
sismiques
Sens x-X 1322.8 1493.68 Non Vvérifiée
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| Sens y-y 1374.04 1692.89 | Non vérifiée |

Dans le sens XX pour EX il faut augmenter tous les paramétres de la répense de

0.8*Vst/Vdyn=1.04

Dans le sens Y'Y pour Ey il faut augmenter tous les parameétres de la répense de
0.8*Vst/Vdyn=1.09
Apres majorations des parametres de réponses suivant le sens X-X et le sens Y-Y nous
obtenons les résultats suivants :

Résultats des forces Vayn (KN) 0.8*V¢ (KN) 0.8Vst/Vgyn
sismiques
Sens x-x 1494.764 1493.68 vérifiée
Sens y-y 1694.19 1692.89 vérifiée

111.8. Vérification de I’effort normale réduit :
Dans le but d’éviter ou limiter le risque de rupture fragile sous sollicitations d’ensemble dues au
séisme, |’effort normal de compression de calcul est limité par la condition suivante :

V= N,

Avec : c* 'c28
N, : Effort

B, : Aire (section brute) de cette derniére

<0.30 (Article7.1.3.3) RPA99V2003.

normal de calcul s’exer¢ant sur une section de béton.

f,; 1 Résistance caractéristique du béton = 25 MPa

Tableau 111.6: Vérification de [’effort normal réduit.

niveaux B (cm2) N (KN) A\ Observation
Entre sol 65*65 3064.81 0.29 Vérifiée
RDC+
142 65*60 2427 0.249 Veérifiée
3+4 60*55 1700.4 0.189 Veérifiée
5+6 55*50 1018.36 0.123 Veérifiée
7+8 50*50 246.15 0.072 Vérifiée

L’effort normal réduit est donc vérifié a tous les niveaux.

111.9. Justification vis-a-vis de déplacement : (Article 4.4.3) RPA 99/Vv2003.

Le déplacement horizontal a chaque niveau (k) de la structure est calculé comme suit :
0,=Rxd,, Formule (4-19).

0O, : Déplacement ddi aux forces sismiques F; (y compris I’effet de torsion).

R : coefficient de comportement (R = 5).
Le déplacement relatif de niveau (k) par rapport au niveau (k-1) est égal a :

A, =96, — 6, Formule (4-20).

Les déplacements relatifs latéraux d’un étage par rapport aux étages qui lui sont adjacents, ne
doivent pas dépasser 1% de la hauteur de I’étage a moins qu’il ne puisse étre prouvé qu’un plus grand
déplacement relatif peut étre toléré (Article 5.10) RPA99/2003.

Les résultats sont résumés dans le tableau ci- apres :
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Tableau. IT1. 7: Vérification des déplacements relatifs (sens x-x).

Niveaux Sens X - X
dek (cm) ok (cm) ok-1 (cm) Ak (cm) hk (cm) AKk/hk (%) Observation
Entre sol 0,127 | 0,674 0 0,694 306 0,145 vérifiée
RDC 0,353 | 1,654 0,674 0,960 306 0,360 vérifiée
1 0,518 | 2,790 1,654 1,155 306 0,341 vérifiée
2 0,786 | 3,980 2,759 1,171 306 0,434 vérifiée
3 1,014 | 5,570 3,960 1,190 306 0,414 vérifiée
4 1,244 6,313 5174 1,201 306 0,403 vérifiée
S 1,471 7,303 6,341 1,042 306 0,374 vérifiée
6 1,670 8,299 7,413 0.966 306 0,345 vérifiée
7 1,847 9,487 8,349 0,849 306 0,303 vérifiée
8 2,002 | 10,106 9,237 0,765 306 0,268 vérifiée
Tableau. IT1.8: Vérification des déplacements relatifs (sens y-y).
Niveaux SensY-Y
dek (cm) ok (cm) ok-1 (cm) Ak (cm) hk (cm) | Ak/hk (%) | Observation
Entre sol 0,147 0,784 0 0,756 306 0,187 vérifiée
RDC 0,376 1,882 0,784 1,098 306 0,380 vérifiée
1 0,640 3,161 1,872 1,249 306 0,431 vérifiée
2 0,898 4,489 3,151 1,338 306 0,463 vérifiée
3 1,264 5,869 4,489 1,330 306 0,462 vérifiée
4 1,421 7,106 5,819 1,287 306 0,457 vérifiée
S 1,762 8,309 7,106 1,203 306 0,428 verifiee
6 1,872 9,420 8,309 1,101 306 0,356 vérifiee
7 2,078 10,39 9,410 0,979 306 0,335 vérifiee
8 2,249 11,25 10,39 0,857 306 0,268 vérifiee

N.B : On voit bien que les déplacements relatifs des niveaux sont inférieurs au 1 % de la

hauteur d’étage h.
111.10. Justification vis-a-vis de I’effetP-A : RPA99/VV2003 (Article 5.9).

Les effets de second ordre (ou effet P-A) peuvent étre négliges dans le cas des batiments ol la
condition suivante est satisfaite a tous les niveaux.

P .A,
V,.h,
Py : Poids total de la structure et des charges d’exploitation associés au-dessus du niveau (k).

P :Zn:(wei "',BWQi)

0=

<0.10 Formule (5.6).

V, : Effort tranchant d’étage au niveau k.

Ay : Déplacement relatif du niveau k par rapport au niveau k-1.

hk : Hauteur d’étage (k).

Si 0.10<64,<0.20 : les effets P-A peuvent étre pris en compte de maniére approximative en

amplifiant les effets de I’action calculés au moyen d’une analyse élastique du 1% ordre par le

1
(1_9k)

Si 6, =0.20 : Lastructure est potentiellement instable et doit étre redimensionnée.
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Tableau. I11.9: Vérification des effets P-4 (sens x-X).

Niveau Sens X - X
hk (cm) Pk (KN) AK (cm) VK (KN) 0 Observation

Entre sol 306.0 28718.634 0 1265.125 0.000 vérifiée
RDC 306.0 23912.735 0 1227.436 0.000 vérifiée
1 306.0 19714.091 0 1086.684 0.000 vérifiée

2 306.0 17012.044 0 1004.756 0.000 vérifiée

3 306.0 14309.972 0 784.4914 0.000 vérifiée

4 306.0 11642.91 0 628.4047 0.000 vérifiée

5 306.0 8975.0887 0 612.5915 0.000 vérifiée

6 306.0 6341.9424 0 425.8134 0.000 vérifiée

7 306.0 3936.1872 0 425.8859 0.000 vérifiée

8 306.0 1992.7297 0 255.0616 0.000 vérifiée

Tableau. I11.10: Vérification des effets P-4 (sens y-y)
Niveau SensY -Y
hk (cm) Pk (KN) AK (cm) VK (KN) 0 Observation

Entre sol | 306.0 28718.6336 | 0 1265.125 | 0.000 vérifiée
RDC 306.0 23912.7 0 1227.436 | 0.000 vérifiée
1 306.0 19714.0909 | O 1086.684 | 0.000 vérifiée

2 306.0 17012.0437 | 0 1004.756 | 0.000 vérifiée

3 306.0 14310.0 0 908.3703 | 0.000 vérifiée

4 306.0 11642.9 0 799.7368 | 0.000 vérifiée

5 306.0 8975.0887 0 676.4064 | 0.000 vérifiée

6 306.0 6341.9424 0 530.3119 | 0.000 vérifiée

7 306.0 3936.1872 0 425.8859 | 0.000 vérifiée

8 306.0 1992.7297 0 255.0616 | 0.000 vérifiée

On remarque que la condition @ <0.1 est satisfaite, donc I’effet P-A n’a pas d’influence sur la
structure d’ou les effets du 2° ordre peuvent étre négligés.
I11.11.Conclusion :

L’étude au séisme de notre structure s’est faite par la méthode dynamique suite a la non
vérification des conditions d’application de la méthode statique équivalente.
La modélisation de notre structure s’est donc faite a 1’aide du logiciel ETABS 2016.

Les voiles présentent une grande résistance vis-a-vis des forces horizontales. L’aspect
architectural a été un véritable obstacle vu la non symétrie et le décrochement que présente la structure
pour la disposition des voiles.

Apreés plusieurs essais, nous sommes arrivés a une disposition qui nous donne un bon

comportement dynamique de la structure et qui satisfait I’interaction (voile- portique) vis-a-vis le
RPA 99/version 2003. Nous avons Vérifié les déplacements horizontaux ainsi que I’effet du second

ordre (effet P-A). .
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Introduction :

La superstructure est la partie supérieure du batiment, située au-dessus du sol. Elle est
constituée de I’ensemble des ¢léments de contreventement : Les portiques (Poteaux — poutres)
et les voiles. Ces éléments sont réalisés en béton armé, leur role est d’assureé la résistance et la
stabilité de la structure avant et aprés le seisme, cependant ces derniers doivent étre bien
armés et bien disposés de telle sorte qu’ils puissent supporter et reprendre tous genres de
sollicitations.
IV.1. Etude des poteaux :

Les poteaux sont des éléments verticaux destinés a reprendre et transmettre les sollicitations
(efforts normaux et moments fléchissant) a la base de la structure. Leurs ferraillages se fait a
la flexion composée selon les combinaisons de sollicitations les plus défavorables introduites
dans le logiciel ETBS 2016 dans 1’ordre suivant :(RPA99/2003).

v 135G+15Q.............. (1)
V G+Quiiiiiii, )
vV G+Q+E...........ool 3
vV G+Q-E................... 4)
vV 08G+E..c..cc.. (5)
V' 0.8G-E..ccceieviiiiinnn, (6)

Les armatures sont déterminées suivant les sollicitations suivantes :
1. Effort normal maximal et le moment correspondant : (N, &> M)

2. Effort normal minimal et le moment correspondant : (N . —M

min corr )

3. Moment maximum et effort normal correspondant : (M, — N
IV.1.1. Recommandations du RPA99/2003:

corr )

Les armatures longitudinales : (Article 7.4.2.1)
Les armatures longitudinales doivent étre a haute adhérence, droites et sans crochets.
Leur pourcentage minimal sera de : 0.8 % xb;xh; en zone II
Leur pourcentage maximal sera de :
e 4 9% en zone courante.
e 6 % en zone de recouvrement.
Le diamétre minimum est de 12mm.
La longueur minimale des recouvrements est de 40¢ en zone Ila.
v’ La distance entre les barres verticales dans une face du poteau ne doit pas dépasser :
25cm en zone (IIy).
v" Les jonctions par recouvrement doivent étre faites si possible, a I’extérieur des zones
nodales (zones critiques).
La zone nodale est constituée par le nceud poutres-poteaux proprement dit et les extrémités
des barres qui y concourent. Les longueurs a prendre en compte pour chaque barre sont

SRR =

<R

données dans la figure (V.1). h’

h'= Max ( Ee;bl;hl;60cm) I=2h :

'=2xh . i
h, : La hauteur d’étage. h’

Figure. IV.1 : Zone nodale.
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b ,h, : Dimensions de la section transversale du poteau.

Les valeurs numériques relatives aux prescriptions du RPA99/V2003 sont apportées dans le
tableau suivant :

Tableau 1V.1: Armatures longitudinales minimales et maximales dans les poteaux.

Section du poteau Amin | AnaxRPA (cm?)
Niveaux (cm?) RPA Zone courante | Zone de

(cm?) recouvrement
Entre sol 65*65 33.8 169 253.5
RDC 65*65 33.8 169 253.5

1 60*65 31.2 156 234

2 60*65 31.2 156 234

3 60*60 28.8 144 216

4 60*60 28.8 144 216

5 55*60 26.4 132 198
6 55*55 24.2 121 181.5

7 50*55 22 110 165

8 50*50 20 100 150

B. Armatures transversales : (Article 7.4.2.2).

Les armatures transversales des poteaux sont calculées a 1’aide de la formule :

A _ paxVy
t  hxf,

v' 'V, : L’effort tranchant de calcul.

v I : Hauteur totale de la section brute.
v e : Contrainte limite élastique de I’acier d’armature transversale.
v

Pa : Coefficient correcteur qui tient compte du mode de rupture fragile par effort
tranchant, il est pris égal a 2,5 si I’élancement géométrique " A, " dans la direction
considérée est supérieur ou egal a 5 et a 3,75 dans le cas contraire.

v L. L’espacement des armatures transversales dont la valeur est déterminé dans la
formule précédente; par ailleurs la valeur max de cet espacement est fixée comme
suit :

= Dans la zone nodale : t<Min (10¢;,15 cm). En zone Ila.
= Dans la zone courante : t’<15¢;. En zone Ila.
Ou :¢, est le diamétre minimal des armatures longitudinales du poteau.
» La quantité d’armatures transversales minimales :

A

EEn % est donnée comme suit :
M

A™ = 0.3% (txb,) si 4, >5
A™ =0.8% (txb,) si 4, <3

si:3< 4, <5 Interpoler entre les valeurs limites précédentes.
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4, - est I'elencement géométrique du poteau

I I . . : . N
Ay zi—fou HfJ ; Avec a et b, dimensions de la section droite du poteau dans la direction de

a

déformation considérée, et 1, : longueur de flambement du poteau.

e Les cadres et les étriers doivent étre fermés par des crochets a 135° ayant une

longueur droite de10g, minimum .

e Les cadres et les étriers doivent ménager des cheminées verticales en nombre et
diamétre suffisants (¢ cheminées > 12 cm)pour permettre une vibration correcte

du béton sur toute la hauteur des poteaux.

IV.1.2. Les sollicitations dans les poteaux :

Tableau 1V.2 : Les sollicitations dans les poteaux.
Niveaux Mmax, Neorr Nmax, Mo Nimin, Moorr
MKN.m) | N(KN) | N(KN) | M(KN.m) | N(KN) [ M(KN.m)
Entre 137.68 | 261628 | 2791.09 | 11436 | -160.99 | 15.00
Sol+RDC
let?2 15372 | 2062.19 | 233087 | 2697 | 14757 | 4022
3etd 12905 | 135230 | 161580 | 2307 | 10211 | 4508
5 10893 | 101836 | 127447 | 3082 | 7538 40.33
6 9998 | 70416 | 94366 | 3426 | -21.35 6.82
7 7772 | 18899 | 64883 | 1201 | -6355 501
8 8599 | 8941 | 32657 | 1129 | 5631 20.10

IV.1.3.Ferraillage :

A. Armatures longitudinales

Les résultats des ferraillages adoptés pour les poteaux sont résumés dans le tableau suivant :

Tableau 1V.3 : Sollicitations dans les poteaux

Section Anmin Aca(cm?) Nombre de | Aadopts(cm®)
Niveaux | du poteau RPA | (Socotec)/face barres
(cm?) (cm?)
Entre 65*65 33.8 2.69 12T20 37.7
Sol+RDC
let2 60*65 31.2 0 8T20 +4T14 31.29
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3etd 60*60 28.8 0.69 8T20 +4T14 31.29
5 55*60 26.4 0.83 8T20 +4T14 31.29
6 55*55 24.2 0.63 4T20+8T14 24.89
7 50*55 22 1.07 4T20 +8T14 24.89
8 50*50 20 0.35 4T20+8T12 21.62

B. Armatures transversales

Les armatures transversales sont déterminées a partir des formules du RPA, Les résultats de

calcul sont donnés sur le tableau suivant :
Tableau 1V.4 : Armatures transversales dans les poteaux

Niveaux | B(cm®) | ¢min | Ie(cm) | 2, | VuKN) S( zone St (zone Agatent Apin AP (o)
(cm) nodale)(cm) | Courante)(cm) | (cm?) (cm?)
Entre | 65*65| 2 | 186.2 | 2.86 | 185.83 10 15 268 |4.61 | 6HA10=4.71
Sol+RDC
let2 | 60*65 2 186.2 | 3.10 | 238.01 10 15 3.7 4.31 | 6HA10=4.71
3et4 60*60 2 186.2 | 3.10 | 200.67 10 15 3.13 422 | 6HAL0=4.71
5 5560 | 14 | 186.2 | 3.38 | 170.30 10 15 2.89 4.05 | 6HA10=4.71
6 55*55 | 1.4 | 186.2 | 3.38 | 137.09 10 15 2.33 3.8 6HA10=4.71
7 50*55 | 1.4 | 186.2 | 3.72 | 54.26 10 15 1.01 3.16 | 6HA10=4.71
8 50*50 | 14 | 186.2 | 3.72 | 55.17 10 15 1.03 3.0 6HA8=3.01

Conformément au RPA99/2003 et au BAEL 91, le diameétre des armatures transversales doit

¢max
vérifier la condition suivante : ¢, > ~—

Ce qui est vérifie pour notre cas, puisque nous avons g, z? =6.66mm.

IV.1.4. Vérifications

A. Vérification au flambement (effort normal ultime) :

Selon le BAEL91 (Article 4. 4. 1), les éléments soumis a la flexion composée doivent étre
justifiés vis-a-vis de ’état ultime de stabilité de forme (flambement).

L’effort normal ultime est définit comme étant 1’effort axial maximal que peut supporter un
poteau sans subir des instabilités par flambement.

La vérification se fait pour le poteau le plus sollicité a chaque niveau (puisque la section des
poteaux et I’effort normal varient d’un étage a un autre) .

Tableau IV.5 : Justification de [ ’effort normal ultime et [ ’effort normal maximum
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Niveaux | Section Ny Lo It I A o Br | Bral obser
(cm®) | (KN) | (m) | (m) | (m) (cm?) | (m%)

Entre 65*65 | 3423.46 | 2.66 | 1.862 | 0.1876 | 9.92 | 0.83 | 0.396 | 0.187 vérifiée
So+RDC

let2 60*65 | 2701.86 | 2.66 | 1.862 | 0.1876 | 9.92 | 0.83 | 0.376 | 0.147 vérifiée

3etd 60*60 | 1968.06 | 2.66 | 1.862 | 0.173 | 10.76 | 0.83 | 0.336 | 0.107 vérifiée

5 55*60 | 1269.52 | 2.66 | 1.862 | 0.165 | 11.28 | 0.83 | 0.307 | 0.069 vérifiée

6 55*55 931.48 | 2.66 | 1.862 | 0.158 | 11.78 | 0.83 | 0.280 | 0.051 vérifiée

7 50*55 648.39 | 2.66 | 1.862 | 0.158 | 11.78 | 0.83 | 0.254 | 0.035 vérifiée

8 50*50 32605 | 266 | 1.862 | 0.144 | 1293 | 0.82 | 0.230 | 0.017 vérifiée

Commentaire : On voit bien que Nmax<Ny pour tous les niveaux, donc il n’y pas de risque de
flambement.
B. Vérification des contraintes de compression :

La fissuration est peu nuisible, donc la vérification se fait pour la contrainte de compression
du béton seulement, cette verification sera faite pour le poteau le plus sollicité a chaque

niveau.<

\

Igg

b
=—x
3

N M —
(0 = =L+ =2y < G, = 15 MPa
s Iy
Neer M _
Oy, = Ner _Msery < 5 — 15 MPa
s g

s = 15 [NT+ = (y — d’)] < &, = 201.64 MPa, FN
99
NSET Mser ! —
o; =15 [T+1_(v_ d )] < ag;, = 201.64 MPa,FN
gg

(v} +v®) +15x A x (v—d")* +15x A x(d —Vv)?

A'=0=1, :%X(V3+V'3)+15><Agx(d —v)?

1
V=—x
5 (

bx h?

> +15x A xd)

v =h—vEt d =0.9xh
B=bxh+15xA,
Les résultats de calcul sont résumés dans le tableau suivant :

=

Figure IV.2 :Section d 'un poteau

Tableau 1V.6 :Vérification des contraintes dans le béton

. Section | d As Vv v' | N M o o Opc
Nivea 99 ser ser 1 2
Iveaux (sz) (cm) (sz) (cm) (cm) (m4) (KN) (KN.m) (MPa) | (MPa) (MPa)
Entre 65*65 37.7 71 15
62 325 | 325 | 0.019 | 2487.88 4245 | 7.10 '
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Sol+RDC
let2 | 60*65 | 57 | 31.29 15
30 30 | 0.014 | 1967.20 3792 | 5.85 5.85
3et4 | 60*60 | 57 | 31.29 15
30 30 | 0.014 | 1433.66 36.84 | 4.77 4.77
5 55*60 | 52 | 31.29 15
275 | 275 | 0.012 | 925.17 32| 353 3.53
6 55*55 | 52 | 24.89 15
275 | 275 | 0.009 | 679.29 28.63 | 3.12 3.12
7 50*55 | 47 | 24.89 15
25 25 | 0.009 | 473.46 2558 | 2.60 2.60
8 50*50 | 47 | 21.62 15
25 25 | 0.006 | 238.67 26.35| 2.05 2.05

On voit bien que o,. < one dans les poteaux pour tous les niveaux, donc la contrainte de

compression dans le béton est Vérifiée.

C. Vérification aux des sollicitations tangentesSelon [eRPA99/2003 (Article 7.4.3.2), la

contrainte de cisaillement conventionnelle de calcul dans le béton 7, sous
combinaison sismique doit étre inférieure ou égale a la valeur limite suivante :

_ _ 0.0755i/1g >5
Ty, <7ou Tel que: zou = py x f gavec : p, :{0.04siﬂ~g <5
A :Lou/l :L
¢ a ° b

1% . .. . /
Tpy = ﬁ :La contrainte de cisaillement conventionnelle de calcul dans le béton sous

combinaison sismique.
Les résultats de calculs effectues sont représentés dans le tableau suivant :
Tableau 1V.7 : Vérification des sollicitations tangentes

Niveaux | Section If Ag Pd d Vy Thu Thu
(cm? | (m) (cm) | (KN) | (MPa) | (MPa)
Entre 65*65 | 1.862 | 2.86 | 0.04 | 62 | 18583 | 0.45 1
Sol+RDC
let? 60%65 | 1.862 | 3.10 | 0.04 | 57 | 23801 | 0.69 1
Jetd 6060 | 1.862 | 3.10 | 0.04 | 57 | 20067 | 058 1
5 55*60 | 1.862 | 3.38 | 0.04 | 52 | 170.30 0.59 1
6 55*55 | 1.862 | 3.38 | 0.04 | 52 | 137.09 | 0.47 1
7 50*55 | 1.862 | 3.72 | 0.04 | 47 | 5426 0.23 1
8 50*50 | 1.862 | 3.72 | 0.04 | 47 | 5517 0.23 1
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Du tableau ci-dessus, on déduit que la condition exigée par le RPA99/2003 sur les

sollicitations tangentielles est verifiée pour tous les étages

IV.1.6. Schémas de ferraillage :

Tableau 1V.8 : Schemas de ferraillage des poteaux
Entre sol et RDC Etages 1 et 2
e=3cm e=3cm
4TZ0/face 4TZ0/face
_— [ |
3Cadre ¢y, 65 3Cadre ¢y - 65
E: 4T20| ~ E "l4T20 '_'"j
- - Fa s
) A5 cm ” < a0 cm ’
Etages 3 et 4 Etages 5
e=3cm 4T20/face e=3cm 4T20/face
A A
3Cadre ¢4 3Cadre ¢4
60 60
Ei 4714 jj E: 4Tl4ﬂ
A\ 4 Y
60 cm < 55cm g
Etages 6 Etages 7
e=3cm 2T20/face e=3
| 2T20/face cm
1 1
3Cadre ¢4 A
| ? 55 3Cadre ¢4 A
8T14 cm T 7T 55
— |8T|14 cm
v v
A 4
< 55cm g - dv
~ 50cm
Etages 8
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e=3cm

3Cadre ¢g

2T20/face

A A

e

o o

2

v

50
cm

A

50cm

\4

IVV.2. Etude des poutres :

Dans ce chapitre nous allons déterminer le ferraillage nécessaire a la résistance et a la stabilité

des éléments constructifs de notre ouvrage differentes sollicitations qui seront utilisé sont

tirées de I’analyse sismique réalisée par le logiciel ETABS V16.

Les combinaisons de calcules :

(1,35G +1,5Q ... .. e ... .. ELU
G+Q .o v v vee e oo . ELS
V6 +Q+E
G(),;C?-l—_;' w. ... Accidentelles
086G —E

Concernant notre structure, nous avons deux types de poutres a étudier :
Poutres principales. (30*45)
Poutres secondaires. (30*40)

1VV.2.1 les sollicitations max et le ferraillage dans les poutres :

Tableau.lV.1. Sollicitation et ferraillage des poutres :

Poutre | Section | Local M Vv Amin | gcal Aadopté
s S (cm?) (KN.m) | (KN) | (cm?) (cm?) (cm?)
Z
PP Appui | 146.14 6.75 | 10.31 | 3HA16+3HA
30*45 177 81 14=10.65
- Travée | 84.661 ' 5.80 | 3HA14+3HA
2 12=8.01
= P.S | 30%40 | Appui | 34.175 6 | 2.68 | 3HA14=4.62
L
Travée | 20.362 | 81,597 1.59 | 3HA12=3.39
PP | 30%45 | Appui | 107.29 6.75 | 7.51 | 3HA14 =462
O Travée | 70.824 | 131,64 4.92 | 3HA12=3.39
(@)
o n _
P.S | 30740 | Appui | 5527 |40, | 6 | 435 | 3HAL4=462
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Travée | 44.162 347 | 3HA12=3.39

PP | 3045 | Appui | 135.25 6.75 | 952 | 3HAL4 =462

g Travée | 7962 | % 553 | 3HAL2=3.39

T [ PS | 30%40 | Appui | 57.774 6 | 455 | 3HAL4=4,62
79,999

Travée | 34.85 2.73 | 3HA12=3.39

Recommandation du RPA99 :

Armatures longitudinales :

Le pourcentage total minimal des aciers longitudinaux sur toute la longueur de la poutre est de
0.5% en toute section.

Poutres principales=——> Amin = 0.5%( b x h) = 0.5%( 30 x 45) = 6.75 cm?
Poutres secondaires =—=> Amin = 0.5%( b x h) = 0.5%( 30 x 40) = 6¢m?
Le pourcentage total maximum des aciers longitudinaux est de :
4% en zone courante

6% en zone direcouvrement.
v Poutres principales :

Amax = 4% b.h = 0.04 X 45 X 30 = 54 cm? ... ... ... cee e eur wev e . ZONE COUTANLE.
Amax = 6% b.h =0.06 x30X 45 =81cm?.................Zone de recouvrement.
v" Poutres secondaires :
Amax =4%b.h =0.04 x40 X 30 =48 cm? ... ... cee e e woe oo .. ZONE COUTANLE.
Apmax = 6% b.h =0.06 x40%x30=72cm?.........c. cee eee wu. ... ... ZOne de recouvrement

Les longueurs de recouvrement :

En zone Il selon le RPA99 (Art 7.5.2.1), la longueur de recouvrement et donnée par la
formule suivante : [, =40 X @

Donc pour :

@ =16 mm ——> L; = 64 cm on adopte L, = 65 cm

® = 14 mm=——> L= 56 cm on adopte L, = 60 cm

® =12 mmc—=> Lr=48 cm on adopte L; =50 cm

Les armatures transversales

Le diamétre des armatures transversales pour les poutres est donné par :
v" Poutres principales :
b
< min(@;,5-,—) = min(1.6, 1.
@ < min(@,, 35 10) min(1.6,1.28,3)

A, = 4T8 = 2.01 cm? Soit un cadre de T8 + 1 étrier de T8
v" Poutres secondaires :

b
< mi O mineL
Q< m1n(®l,35,10) min(1.14,1,3)

On opte pour
Et A, = 4T8 = 2.01 cm? soit un cadre de T8 et une épingle de T8
Calcul des espacements des armatures transversales : (RPA99 Art 7.5.2.1)
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v Poutres principales :
Zone nodale : S; < (% 12 (z)l) = min(11.25; 19.2) soit st = 10 cm

h
Zone courante : Sy < - =

45

v" Poutres secondaires
Zone nodale : S, < (% 12 q)l) = min(10;19.2) soit st = 10 cm

Zone courante : S, < %

40

IV.2.2 Vérification a PELU :
Contrainte tangentielle

Uy

T=-——< T =min

T bd”

0.2
(y_fczg;SMPa) = 3.33 MPa
b

Les résultats sont donnés par le tableau suivant :
Tableau.lV.2. Vérification des contraintes tangentielles.

5= 225cm = S, =20cm.

5= 20cm= S, =20 cm.

Poutres 15, (KN) T (MPa) T (MPa) Observation
Principale 177.81 1.41 3.33 Vérifiée
Secondaire 90.704 0.75 3.33 Vérifiee

Vérification des armatures longitudinales au cisaillement :

A > Bals o

fe

Vs Mq
>V Ma
Az e (Vu + 0.9d)

cee eee e APPUIS de rives

Appuis intermédiaires

Tableau.lV.3. Vérification des armatures longitudinales au cisaillement :

Poutres | A;(cm?) | V,(KN) | Mg(KN.m) | AT%¢(cm?) | Ai™e"(cm?) | Observation
Principale 10.65 177.81 -145.87 5.11 -0.598 Vérifiée
Secondaire 4.62 90.704 -50.98 2.61 0.161 Vérifiée

1V.2.3. Vérification a PELS :
Etat limite de compression du béton :

Tableau.lV.4. Vérification de I’état limite de compression.

Observation

Poutres Local M., I(cm*) | Y(cm) Ope Ope
(KN.m) (MPa) | (MPa)
Principale | Appui | -104,149 69962,05 | 11,09 12.66 15 Vérifiee
Travée | 59 8983 52952,91 | 10.32 11,67 15 Veérifiée
Secondaire | Appui | -41,9886 69962,05 | 11,09 6.66 15 Vérifiee
Travée | 32,3934 52952,91 | 10.32 6.31 15 Vérifiee
Etat limite de déformation :
Poutre principale :
he 1 (e s
T > TG ...0.0826 = 0.06 Vérifiée

Gmnur=6, 7TLKN/m ;
G1=29.8955 KN/m ;
34.8955X%5,452

0=

=129.56 KN.m

Go= 25X0.3*0.45=3.375 KN/m
Gs - G+Q = 34.8955KN/m

: Mt-13.46 KN.m

ceer e .0.00845 < 0.01

cee e +.0.082 > 0.01039  Vérifiée

Vérifiée

; Q=5 KN/m G=19.8105 KN/m
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Poutre secondaire

he 1 s e,
T > Tg v e e 0.0734 = 0.06 Vérifiée
G=5.62 MN/m; Go=25%0, 40x0,3=3 KN/m ; Q=5 KN/m
13.62%5.32
m————— =47.823 KN.m : Mt-5.212 KN.m
he, M 0.0755 > 0.0109  Vérifié
l = 10XM0 P U = U. eririee
4, *2 0.0054 < 0.01
b S e 0 < 0.

; Os= G+Q =13.62 KN/m

Tous les conditions sont vérifiées, donc il n’est pas nécessaire de Vvérifiée la fleche.
IV.2.4 Schéma de ferraillage :
Ferraillage des poutres de I’entre sol :
Poutres secondaires

Poutres principales

8@ 31pedT

Appui
3HA14

A

wo Gy

S
&
3
v

*

< 30cm
<

3HA14

TN T+
g MpEI|

N

»
>

3HA16

8¢ a4pedr

travée
3HA14

v
< 30cm

3HA14

Poutres principales

3HA14

-

u gy

g

v $
AL L

Poutres princiales

P T4
g aape |
N

i

JHA14

s cp

v

wag

S0 cm

3HA12

19 T+
80 MpBIT

N

B T4

) P T

3HA14

wa gy

g

- ¢
AL LU

A

(3 Mpea|
»

/

=

&
&
g

4
4

7

ppui
3HA14

30 cm

3JHA12

Ferraillage de RDC :
poutres secondaires

19 T+
80 MPBIL

/

-
-

=

3HA14

g

- $
AL LU

Ferraillage des Etages :

3HA14

>
»

/

i

s S

L

ung

30 cm

3HA12

poutres se

condaires

COUPE 1-1

19100 T+
g0) 2apE|

40 em

hJ

3HA 14

g

S0 cm

3HA12

Figure.lV.1. Schéma de ferraillage des poutres.

8@ MpeaT

40 cm

A L L

I T+
8 MpeaL

/

i

40 cm

travée
3HA 14

wog

E

3HA14

>
L

g

30 cm

3JHA12

B T+

2
:
2

[~

40 cm

COUPE 2-2

3HA 14

ES

T

g

30 cm!

3JHA12
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Exemple poutre secondaire de I’entre sol 1 :

3HA14

| Lul 1>

| [T sx10 3HA14 _ 512
Figure.lV.2. Exemple poutre secondaire de I’entre sol 1.

1VV.3. Vérification de la zone nodale

C’est de Vérifier pour les portiques participant au systeme de contreventement au niveau des
nceuds et pour chacune des orientations possibles de 1’action sismique que la somme des
moments resistants ultimes des extrémités des poteaux ou montants aboutissant au nceud est
au moins égale en valeur absolue & la somme des valeurs absolues des moments résistants

ultimes des extrémités des poutres ou traverses affectés d’un coefficient de majoration de
1,25.

Cette disposition tend a faire en sorte que les rotules plastiques apparaissent dans les poutres
et non pas dans les poteaux.

Le RPA99 (Art 7.6.2) exige de vérifier :

|My| + [Ms| = 1.25(IMy, | + [M])

My

M, Mg
7

Ms

Figure V.10 Répartition des moments dans la zone nodale.

» Les moments résistants dans les poteaux et dans les poutres
Le moment résistant (M) d’une section de béton dépend essentiellement :

v" Des dimensions de la section du béton ;
v De la quantité d’armatures dans la section ;
v" De la contrainte limite élastique des aciers.
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On a:

Mp =2z X Ag X 05

Avec : z=0.9h,os=&

Vs

Tableau V.16 Les moments résistants dans les poteaux

Niveaux h Z MP Poteaux
(cm) | Z(m) | o (MPa) A (crmP)/fac Mg (KN.m)
ENTRE SOL 65 0,585 400 4HA20=12.56 293.90
RDC 65 0.585 400 4HA20=12.56 293.90
Etage 1 65 0,585 400 3HA20+2HA14=12.5 292.5
Etages 2 65 0,585 400 3HA20+2HA14=12.5 292.5
Etages 3 60 0,54 400 3HA20+2HA14=12.5 270
Etages 4 60 0,54 400 3HA20+2HA14=12.5 270
Etages 5 60 0,54 400 3HA20+2HA14=12.5 270
Etages 6 55 0,495 400 3HA14+2HA20=10.9 215.82
Etages 7 55 0,495 400 3HA14+2HA20=10.9 215.82
Etages 8 50 0.45 400 3HA12+2HA20=9.67 174.06
Tableau V.17 Les moments résistants dans les poutres principales
. Ase Asw MrEe Mg w
Niveaux h(cm) | Z(cm) | os (MPa) (cm?) (cm?) (KN.m) (KN.m)
Entre Sol 45 40.5 400 8.01 8.01 129.76 129.76
RDC etetages | g 405 400 | 339 | 339 | 54.92 54.92
Courant
Tableau V.17 Les moments résistants dans les poutres secondaires
) Ase Asw MrEe Mg w
Niveaux | h(em) | Z(m) |es(MPa) | ooy | (cn?) | (KNm) | (KN.m)
Entre Sol 40 36 400 3.39 3.39 75,97 75,97
RDCetetages | 4, 36 400 | 339 | 339 | 7597 75.97
Courant

Les résultats de la vérification de la zone nodale sont présentés dans les tableaux suivant :

Tableau V.19 Vérification des zones nodales selon le sens de la poutre principale

Niveau | My ipoteasy | Mn+Ms Mg Mw 1.25 (Mw+Mg) Obs
ENTRE el
SOL 293.90 587.8 129.76 129.76 324.4 verifiee
RDC 293.90 586.4 54.92 54.92 137.3 Vérifiée
Etage 1 292.5 585 54.92 54.92 137.3 Vérifiée
Etages 2 292.5 562.5 54.92 54.92 137.3 Vérifiée
Etages 3 270 540 54.92 54.92 137.3 Vérifiée
Etages 4 270 540 54.92 54.92 137.3 Vérifiée
Etages 5 270 485.82 54.92 54.92 137.3 Vérifiée
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Etages 6 215.82 431.64 54.92 54.92 137.3 Vérifiée
Etages 7 | 215.82 389.88 54.92 54.92 137.3 Vérifiée
Etages 8 | 174.06 174.06 54.92 54.92 137.3 Vérifiée
Tableau V.20 Vérification des zones nodales selon le sens de la poutre secondaire
Niveau Mr(poteau) Mn+Ms Mw Mg 1.25 (Mw+ME) Obs
ENTRE 75,97 | 75,97 el
soL | 20390 | 5878 189,925 veriiee
RDC 293.90 586.4 75,97 | 75,97 189,925 Vérifiée
Etage 1 292.5 585 75,97 75,97 189,925 Vérifiée
Etages 2 292.5 562.5 7597 | 75,97 189,925 Vérifiée
Etages 3 270 540 7597 | 75,97 189,925 Vérifiée
Etages 4 270 540 7597 | 75,97 189,925 Vérifiée
Etages 5 270 485.82 75,97 75,97 189,925 Vérifiée
Etages6 | 215.82 431.64 75,97 75,97 189,925 Vérifiée
Etages 7 215.82 389.88 75,97 75,97 189,925 Vérifiée
Etages 8 | 174.06 174.06 7597 | 75,97 189,925 Vérifiée

IV.4. Etude des voiles :
1VV.4.1 Définition ;
Les voiles sont des éléments ayant deux dimensions grands par rapport a la troisieme appelée
épaisseur, d’apres le RPA99 Version2003 (Art 7.7.1) considére comme voiles les éléments
satisfaisant a la condition 1> 4a (1, a : respectivement longueur et épaisseur du voile). Dans le
cas contraire, ces éléments sont considérés comme des éléments linéaires.
1V.4.2 Exigence du RPA :
Le RPA99 version 2003(Art.3.4. A.1.a) exige de mettre des voiles de contreventement pour
chaque structure en béton armé dépassant quatre niveaux ou 14 m de hauteur en zone lla.
Les voiles sont considérés comme des consoles encastrées a leurs bases, leurs modes de
rupture sont :

e Rupture par flexion.

e Rupture en flexion par effort tranchant.

e Rupture par écrasement ou traction du béton.
D’ou, Les voiles vont étre calculés en flexion composée avec cisaillement en considérant le
moment agissant dans la direction de la plus grande inertie.
Le calcul se fera en fonction des combinaisons suivantes :

e 135G +150..............(D
e G+O+E.ccccvc..(2)
. 0,8GiE@

Le ferraillage qu’on va adopter est donné par les sollicitations qui suivent :

Npax = Meorr e s Ay
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len - Mco‘r"r EETTE AZA = max(A1,A2,A3)
Mmax - NCOTT ......... A3

IV.4.3. Recommandation du RPA99 version 2003 :
Armatures verticales :
La section d’armatures a introduire dans les voiles sera une section répartie comme suit :
e Les armatures verticales sont disposées en deux nappes paralléles aux faces des voiles.
e Les barres verticales des zones extrémes devraient étre ligaturées avec des cadres
horizontaux dont I'espacement ne doit pas étre supérieur a I'épaisseur du voile.
Zone tendue : un espacement maximal de 15 cm et un pourcentage minimal de 0.20% de la
section du béton, Amin = 0.2%xI; xe
Avec :
l: longueur de la zone tendue,
e : épaisseur du voile.
A chaque extrémité du voile I’espacement des barres doit étre réduit de moitié sur L/10 de la
longueur du voile.
e Les barres du dernier niveau doivent étre munies de crochets a la partie supérieure.
Toutes les autres barres n’ont pas de crochets (jonction par recouvrement).
Les sollicitations de calcul sont tirées du logiciel ETABS V16, les résultats sont récapitulés
dans le tableau suivant :
Tableau I1V.14. Sollicitations du voile Vx1 de I’entresol.

Etage Nmax—Mcor Mmax—Ncor Nmin—=Mcor \ (KN)
N (KN) | M (KN.m) M N (KN) | N(KN) [ M (KN.m)
(KN.m)
RDC | 1241,333 | 29,1966 29,1966 1241,333 | -799,6745 | 16,3681 18,4154

1V.4.4 Ferraillages :

Le calcul de ferraillage se fera sous Npin €t Mcor, @ la flexion composée pour une section (e xl).
La section trouvée (A) sera comparée avec la section minimale (Amin) du RPA99 et le
ferraillage choisis est le plus défavorable entre les deux sections.

1VV.4.4.1 Exemple de calcul :

Données :
Nmix =799.6745KN X Mcor=16.3681 KN.m.
I=1.7m;e=0.15m;d=1.65m;d =0.05m.
M 16.3681 [ 1.7
(1] =N=m=0.02m<5=7=0.85m
Avec,
Nu (d-d)-MuA .....1
(0.337h-0.81d"b h fbu......... 2

(1) -»1.19 MN.m
(2) —»1.67 MN.m

——> N effort de traction et c le centre de pression est a I’extérieur de la section et
(1)<(2).Donc la section est partiellement comprimée et le calcul de ferraillage se fera par
assimilation a la flexion simple.

Etude des éléments structuraux
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h 1.7
Mys=M+N X (d - 5) = 16.3681 + 799.6745 X (1.65 - T) = 656.1077 KN.m

My, 0.6561077 0860
Hou = 4 02r = 015 x (1.65)2 x 1848 -
40

py = 0,0869 < p; = 0391 =f,, = ’;— = 22 = 400 MPa

a= 1.25(1 —J1—=2Xpup,)=0.113
z=d(1-04a)=1.57m
Mya _ 0.6561077

A = =
YT zx fye T 1.57 x 400
Onrevient & la flexion composée :

= 10.45 cm?

A=A, - % =3.78 cm? — A=-0.379 cm?
st
Détermination des longueurs (tendue et comprimée) :
Ona:
Omin X L

L =—
t
Omax I Omin

lC = L _— th
Avec :

l; : Longueur de la zone tendue (partie tendue du voile).

[, : Longueur de la zone comprimée (partie comprimée du voile).

_N.M,
TTSET
Dans notre cas :

(799.6745x 1073 N 16.3681 x 1073 %1 = 3299 MP

{"1 =T 17x015 0.1 -7 ¢
799.6745x 107  16.3681 x 1073 x1=—2.97 MP

\ %2 = =75 015 0.1 - ’

Pour éviter tous risques de changement de signe et contraintes sur les différentes
combinaisons, la zone tendue calculée avec les extrémités du voile, le voile sera donc ferraillé
symétriquement.

Zone tendue

\ )
\

Zone courante

Figure.lV.4. Zone tendue et courante dans les voiles.
Donc:
297 X 2

L =—217% 9947
t =297 +3.299 m
I.=2—2x0.947 = 0.106 m

Armatures minimales en zone tendue et zone comprimée (courante) :

o0 L
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Ona:
{ AZT = 0.2%(e X I;) = 0.2%(15 x 94.7) = 2.841 cm?
AZL = 0.10%(e X [.) = 0.10%(15 X 10.6) = 0.159 cm?
Armatures minimales dans tout le voile
Selon le RPA99/V2003, on a : A,y = 0.15%(e X 1) = 0.15%(15 X 1.7) = 3.825 cm?
Espacement des barres verticales :
S; <min(1.5xe;30cm)= S, =20 cm
Armatures horizontales :

La section des armatures horizontales est calculée selon la formule suivante :
_ TyXexS
h ™ o.8xf,
Avec :
_ 14V, 14x184154x107° 0.104 MP
WEoxdT T o015x165 @
Espacement des barres horizontales :
St <min(1.5e;30cm)S; <30............ Onopte:S; =20cm

Donc:
_0.104X0.15%0.2

A, =
h 0.8%400

= 0.0975 cm?

Les résultats du ferraillage des voiles restants sont récapitulés dans les tableaux ci-dessous :

Tableau.lV.15. Ferraillage du voile Vx1

Voile Vx1
Section ENTRE RDC Etage Etage
SOL 1+2+3 4+5+6+7+8
I(m) 1.7 1.7 1.7 1.7
e(m) 0.15 0.15 0.15 0.15
N(KN) -1410,4922 | -1241,3338 | -747,5899 -87,8403
M(KN.m) 6,6208 29,1966 17,5811 42,5552
d (m) 1.95 1.95 1.95 1.95
V(KN) 130,63 142,32 111,57 214,56
T (MPa) 0,75 0,86 0,71 0,88
7 (MPa) 5 5 5 5
Acal(cm?) 17,98 17,25 10,10 1,77
Ami”(cmz) 51 51 51 51
o, (MPa) 5,62 5,27 3,17 0,93
0,(MPa) 5,43 4,46 2,68 0,24
l:(m) 0,83 0,77 0,77 0,34
l.(m) 0,028 0,14 0,14 1
AT (cm?) 3,34 3,11 3.11 1,39
AMin (cm?) 0,058 0,28 0,28 2
S¢(m) 0.2 0.2 0.2 0.2
A2dopté 9HAL16 9HAL16 9HA12 9HA10
v/face
S; (M) 0.2 0.2 0.2 0.2
A5 (cm?) 1,02 1,25 1,36 1,32
AT (cm?) 0,6 0,45 0,45 0,45
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AZdOPté 2HA10 2HA10 2HA10 2HA10
Tableau.lV.16. Ferraillage de voile Vy2
Voile Vy2
Section ENTRE RDC Etage Etage
SOL 1+2+3 4+5+6+7+8
I(m) 1.7 1.7 1.7 1.7
e(m) 0.15 0.15 0.15 0.15
N(KN) 1064,2336 455,3658 | 817,5403 50,4825
M(KN.m) 3,1873 12,5476 47,4955 50,352
d (m) 1.95 1.95 1.95 1.95
V(KN) 180,2 130,35 96,45 82,56
T (MPa) 1,01 0,56 0,76 0,62
T (MPa) 5 5 5 5
A (cm?) 0 0 0 0,12
A™ (cm?) 51 51 51 51
0, (MPa) 4,76 1,95 3,86 0,89
0,(MPa) 3,58 1,61 2,54 0,49
l;(m) 0,72 0,76 0,67 0,6
l.(m) 0,24 0,16 0,35 0,49
min (cm?) 2,91 3,07 2,69 2,41
Agz,igp (cm?) 0,48 0,32 0,7 0,98
S¢(m) 0.2 0.2 0.2 0.2
Ag‘/ijjggz 11HA10 11HA10 11HA10 11HA10
S¢ (m) 0,2 0,2 0,2 0,2
A (cm?) 0,97 0,68 1,04 1,01
AT (cm?) 0,6 0,45 0,45 0,45
Azdopté 2HA10 2HA10 2HA10 2HA10
IVV.4.5Exemple de ferraillage :
VOILE Vy2
Epingle @6 4Ep/m 2T10 =20 Cadre T8
{ [ I [ ] [ ] [ ] [ ] w [ ]
L . _@ [ ] [ ] [ ] L ] a2 ‘
é N N N A
1T12 e=15 M 2T10 e=10
65— 170 k

o2 L




hapitre IV Etude des éléments structuraux

Figure.lV.5. Exemple de ferraillage du voile Vy;.

Conclusion

Apres 1’¢tude des éléments porteurs on constate que :

e Ces éléments jouent un rble prépondérant dans la résistance et la transmission des
sollicitations,

e Ils sont ferraillés souvent par le minimum du RPA, cela est di a I’interaction qui
existe entre les voiles et les portiques,

e Lesexigences du RPA valorisent la sécurité par rapport a I’économie.

o3 L
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Introduction :

Les éléments de fondation ont pour objet de transmettre au sol les efforts apportés par les
éléments de la structure (poteaux, murs, voiles...). Cette transmission peut étre directe (cas
des semelles reposant sur le sol ou cas des radiers) ou étre assuré par I’intermédiaire d’autres
organes (par exemple, cas des semelles sur pieux).

La détermination des ouvrages de fondation se fait en fonction des conditions de
résistance et de tassement liées aux caracteres physiques ou mécaniques des sols.

Les questions abordées dans ce chapitre concernent la détermination des dimensions et le
ferraillage des éléments de fondations en tant qu’éléments en béton armé.

Dans le cas le plus général, un élément de la structure peut transmettre a sa fondation
(supposée horizontale) :

- Un effort normal.

- Une force horizontale, résultant par exemple de I’action d’un séisme.

- Un couple qui peut étre de grandeur variable et s’exercer dans des plans différents.

V.1. Choix du type de fondation :
Le choix de type des fondations dépend essentiellement des facteurs suivants :
v’ La capacité portante du sol d’assise.
v’ Ladistance entre axes des poteaux.
v" Les charges transmises au sol.
v" La profondeur du bon sol.
D’apres le rapport du sol, il est recommandé d’ancrer la fondation de type superficielle
(filante ou radier) a au moins 1.30 m de profondeur aprés terrassements des remblais et de
prendre une contrainte admissible o, = 1.5 bars.

Les fondations sont calculées par les combinaisons d’actions suivantes:
v G+Q=+E
v 08GtE RPA99/vV2003 (Art.10.1.4.1)

D’une maniere générale les fondations doivent répondre a la relation suivante :

N — . :
5 < osa ,avec : N : Poids total de I’ouvrage en fonctionnement.

S : Surface d’appui sur le sol.

s La capacité portante du sol.

Pour connaitre le type de fondations qui convient a notre structure, on procede a la
vérification des semelles isolées puis des semelles filantes. Si ces deux types de semelles ne
conviennent pas ; on passe au radier général.

V.1.1. Veérification des semelles isolées :
Les poteaux de notre structure sont carrés a la base (axa) d’ou les semelles sont carrées

(Ax A).



Chapitre V Etude de I'infrastructure

N

La vérification a faire : —<a,

N.B : Pour cette vérification on prend la semelle la plus sollicitée.
N, : Effort normal agissant sur la semelle calculée selon la combinaison ELS ; obtenu par le
Etabs 2016
N, : Le poids estime de la semelle.
Nint =25x0.45x1.5x1.5=25.31KN
N =N, + N, = 3423.46+25.31=3448.77KN.

S : Lasurface d’appui de la semelle.
&, - Contrainte admissible du sol.

] Lo

-— ,
o 1 el
v < >
< A > A
Figure V .1 : Vue en plan de la semelle. Figure V1.2 : Coupe P-P".

Choisissant deux poteaux de section (65*65) dans la structure ou la distance entre eux est
de 1.95 mdans le sens (y-y)

a*xN 0.65%3448.77
A> | == aveco,, =15bars=>A> /*—=4.79 m
ax*0gol 0.65%150

On remarque que les semelles isolées sous poteaux sont tres rapprochées dans le sens (x-
X) la distance entre eux est de 4.10 m, et le chevauchement entre elles dans le sens (y-y).donc
ce choix ne convient pas. Ce qui nous a conduits a vérifier les semelles filantes.

V.1.2. Vérification des semelles filantes :

Choisissant une semelle filante, de largeur B et de longueur L situé sous un portique de 6
poteaux.

777.26 KN 808.28 KN 2160.29KN 3423.46 KN 2069.36 KN 2187.40 KN

R N B L I Y

4.65m 4.65m 5.45m 5.40m 410 m

Figure V .3 : Semelle filante
Avec :

N;: I’effort normal provenant du poteau « i ».

Ny =777.26 KN, N, =808.28 KN, N3 =2160.46 KN, N, =3423.46 KN
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N5=2069.36 KN. N=2187.40 KN
N=>" N, =11426.05KN

N 5, =8> p> 4200 45,

B*L o, *L ~ 150%24.25

SO

Vu la distance existante entre les axes de deux portiques paralleles, on constate qu’il y a
un chevauchement entre les deux semelles.
Donc on doit passer a un radier général.

V.2. Radier géneral :

Le radier est une fondation superficielle travaillant comme un plancher renversg, il est

choisit selon ces trois principales caractéristiques :
= un mauvais sol.
= |es charges transmises au sol sont importantes.
= les poteaux rapprochés (petite trames).

Les choix d’emploi d’un radier général est une solution, afin d’éviter au maximum les
désordres dus aux tassements différentiels et assurer une bonne répartition des charges
transmises par la superstructure sur le sol d’assise.

On opte pour un radier nervuré, car il offre une grande rigidité, et une facilité d’exécution

V.2.1. Prédimensionnement :
A. La condition de coffrage :

|, 545

v' Nervure: h;2> 5:54..5cm = h; =60cm........ (a)

I 4
v' Dalle: h, > ™= 245 27.5cm = h, = 35cm.
20 20

e L. =5.40m: Laplus grande portée entre deux éléments porteurs successifs.

==

hy

A 4

e h; : hauteur de la nervure. T } """"" ‘
e h, :hauteur du radier.

he

. N Figure V1.4:Dimensions du radier.
B. La condition de rigidité :

%xLeZL

max

e L :estlalongueur élastique, qui permet de déterminer la nature du radier (rigide

e

ou flexible).

4xE x|
24{
L Kxb
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E : Module d’élasticité du béton, E = 3.2 x 10" KN/m?.

| : Inertie de la section du radier.

K : Coefficient de réaction du sol, pour un sol moyen K= 4 x 10* KN/m®

b : La largeur de 1’élément considéré (radier) de 1ml.

3 4
Ona:lzm:hzdw Sh>081M covveeeeeee (b)
12 7'E

A partir des deux conditions (a) et (b) on prend :

v La hauteur de la nervure h; = 85 cm.

v’ La hauteur du radier h,, = 35 cm.

C. Calcul du Poids :

e N, : effort de service de la superstructure. Ni,,- = 32671.032 KN

N
&30 =S > % —217.8m?

sol radier —
radier sol

La surface du batiment S, =24.45*15.60= 381.4 m?

Donc on prend S,q4ier = 381.4 m?

S S, — Onn’apas besoin de débord

radier —

V/.2.2. Les Vérifications nécessaires :

+ Vérification au poinconnement :

A Nu

A /{
. N\
a I h A A ' '»\"
<+“—> ——— T N .
b
v v
- A »
Figure V.5: Présentation de zone d’impact de la charge compactée
Il faut vérifier que : N, <0.045xU_xh xﬁ BAEL91 (Art A5.2 42)
7b

e N, :L’effort normal sur le poteau.

e U, : Le periméetre du contour cisaillé projete sur le plan moyen du radier.

U.=2x(A+B)
A=a+h
: On a=h =A=B=0.65+1.3=1.95m
B=b+h

[ 97 L
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Ontrouve Uc=7.8 m

N, =3.448MN < 0.045x 7.8x1.3x 12155 =9.919MN  (La condition est vérifiee).

= Pas risque au poingonnement.

+ Vcérification au cisaillement :

T, = bV”d <r= min(O.lehmMPa) =25MPa ......... CBA 93 (A5.1.2.1.1).
X Vb

On considere une bande de b =1 m, de longueurd =0.9 * h,=0.85 m.

Ny *L,, 4496345%5.45

W = =321.25KN
2*S 2*3814
*1N-3
7y =M=0.51MPa<2.5MPa ................ Condition verifiée
1*0.85

= Pas risque de rupture par cisaillement.

+ Veérification des contraintes dans le sol : DTR BC 2.33.1 (Art : 3.541 (a)).
Cette vérification de la contrainte du sol consiste a satisfaire la condition suivante dans

le sens longitudinal et transversal.

(e 30 ax + O N M
Il faut verifier que : o, ng%' AVEC O e min) =S—iTX(XG,YG)

rad

N: L’effort normal dii aux charges verticales.

My, My: Moments sismiques a la base tiré du logiciel ETABS2016, avec la
combinaison G+Q+E.

A partir du programme SOCOTEC (calcul des formes) on trouve :
X; =12.22m; I, = 77352 m*
Yo =7.8m; I, = 19001.2 m*
S =381.4m?
N =32671.032+ 25% 0.35 % 381.4 4+ 25 ¥ 0.95 x191.4 = 40554.032 KN

\ Dans lesens x-x : N = 40554.032 KN; My = 27076.58 KN.m

M \ *103 58*1073*7. —
o o N My, 40554032107 2707658410778 (o o coups
Sr Iy 3814 190012
N M, —
G = —— ——L*Y, =0.106MPa (s =0.150MPa
Srad IY
3* . - _
Crey :"m++"mms%. = 6., =0.114MPa( 75 =0.150MPa

= La contrainte est vérifiée dans le sens xx.

\ Danslesensy-y: N = 40554.032KN ; My = 29754.44 KN.m

[ o8 L
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M * -3 * -3 % _

o _ N My, - 40554032*10°°  2975444*10°*1222 _ 42MPa( 3 s = 0.150MPa

S,y 381.4 77352

N M, _

O pin =————2*X, =0.132MPa (o sa = 0.150MPa

Srad I X

3* I _
Oy = Gm++o-mln =(0s = Omoy = 0.139Mpa<O'Sol =0.150MPa

= la contrainte est vérifiée dans le sens yy.

+ Vérification de la stabilité au renversement :
Selon (Article 10.1.5) du RPA99/2003, on doit Vérifier que I’excentrement de la
résultante des forces verticales gravitaires et des forces sismiques reste a 1’intérieur de la
moitié centrale de la base des éléments de fondation résistent au renversement:

N M B
On doit veérifierque : e = — < —
N 4

V' Dans le sens x-x :

e :M:O_Bm(%: 6.1Im.......... ... Condition veérifiée
40554.032 4

\ Dans lesensy-y :

e= 2707658 = O.66m(ﬁ =39M..ccu. .. Condition vérifiée
40554.032 4

= Pas risque au renversement dans les deux sens.

+ Vérification de la poussé hydrostatique :
On fait cette vérification pour éviter le renversement de la structure sous 1’effet de la
poussée hydrostatique de la nappe d’eau, pour cela il faut s’assurer que :
N>F*H*S , *7,
Avec :
N = 40554.032KN
H =3.06m, (la hautaeur de la partie encrée du batiment).
F, =1.5 (coefficient de sécurité).
S,.q =38L4m? (srface du radier).
7w =10KN /m® (poids volumique de I'eau).
Ontrouve : N = 40554.032 KN > 1.5 x 3.06 * 381.4 * 10 = 17506.26 KN.

La condition est vérifiée.
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= Le batiment est stable vis-a-vis 1’arrivé de I’eau.

V.2.3. Ferraillage du radier :
Le radier sera calculé comme une dalle pleine renversée et sollicitée a la flexion simple

causée par la réaction du sol, il faut considérer le poids propre du radier comme une charge
favorable. On calculera le panneau le plus sollicité et on adoptera le méme ferraillage pour
tout le radier.

Soit : Gy le poids propre du radier.

G, = pxe=25x0.35=8.75KN / m’.

| Figure V.6 : Panneau de dalle

V.2.4. Calcul des sollicitations :

¢ Q=g +135Gy= qu ="+ 135%8.75 = 150.37 KN /m?
rad :
o Qo=+ Gy = gy = ¥ 4 875 = 115.076 KN /m?
Srad 381.4
p = ;—x = 0,97 > 0,4 = Alors, la dalle travaille dans les deux sens
y
+ L’ELU:
{M(%C = Ux qu lazc
My = uy, M§
=097 _ ., . . 1, = 0.0392
Ky g ? {5 —0 = d'aprés l'annexe 1 {H;C — 0.9322

M} = 0.0392 % 150.37 * 4.652 = 127.45 KN.m

{Moy = 11881 KN.m

M} = 0.75 M§{ = 95.58 KN.m

M} =0.75 M) = 89.10KN.m

> Enappui: M¥ = M) = —0.5 M} = — 63.72KN.m

Le ferraillage se fera pour une section :bxh_ = (1x0.35)m?.

Les résultats du ferraillage sont résumes dans le tableau suivant :
Tableau V.1 : Résumé des résultats du ferraillage du radier.

> En travée :{

M (KN.m) | Acqicuige (em?/mi) | Achoisie (cm? yma) | St (€M)
En travée | Sens x-x 95.58 8.08 8HA12=9.05 15
Sens y-y 89.10 7.51 7THA12=7.92 15
En appuis —63.72 5.53 5HA12=5.65 20

Nota : On prend le méme ferraillage pour tous les panneaux.

+ Vérification de condition de non fragilité
, e>12cm (Acier HA FeE400
v' En travée : { : {

p =097 "= p, = 0.0008



Chapitre V

Etude de l'infrastructure

»  Sens xx: Amin = %(3 —p)b * h, = 2.84 cm?/ml
A} =9.05cm? /ml > Apin = 2.84 cm?/ml Vérifiée
» Sens yy:Amin = Po * b * h, = 2.8 cm?/ml
A} =7.92cm?/ml > Apin = 2.8 cm? /ml Vérifiée

v En appuis :
Apin =023 % b * d * % = 3.86 cm?/ml
= A, = 5.65 cm?/ml > Apin = 3.86 cm? /ml Vérifiée

4+ Vérification de I’effort tranchant :
007 fa

Y obxdT M Vb

qu*lx " l;
2 I+
qux1 14
y y x |
= 168.36 KN

v ST Bl )
o 284.55x10°°
v 1x0.32

=Pas risque de cisaillement suivant les deux sens.

=1.17 MPa

VX — 28455 KN |

= Vyur = 28455 KN

=17,=0.889MPa <1.17MPa ........... c’est vérifiée

v L’ELS:
{Méc = HUx s lyzc
My = py, M§
” p =0.97 . U, = 0.0465
Bty {v — 02 = d'aprés 'annexe 1 {My — 09543

MZ = 0.0465 = 115.076 = 4.65% = 115.70 KN.m
{Moy =110.41 KN.m

M} =0.75 M¥ = 113.04 KN.m

M} =0.75 M) = 82.81 KN.m

> Enappui: M} =M) =-0.5M} =-5753KN.m
+ Vérification des contraintes :

> En travée :{

M
op = ;"y < &, = 15 MPa
15Mser _
0; =—(d—y) < G; = 201.64 MPa

0, = 0,6f.,5 = 15 MPa(contraine admissible du béton).
0,: (contrainte admissible de l' acier)

F.N:a0; = min E fe, 110,/n ftzg] = 201,64 MPa,avecn = 1,6 acier HA

Mg, : moment max a ’ELS.

y : position de I’axe neutre.

SR NN NN

I : moment d’inertie de la section homogénéisée par rapport a I’axe neutre.

I =24 15A(d - y)2.
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Chapitre V
b
Eyz +15Ay—15Ad = 0,0on aura"y".
Tableau V.2 : Vérification des contraintes de radier.
Sens Moments Aqdoptée y I(cm?) op (_)bserva O C_)bserva
(KN.m) (cm?/miy | €™ (MPa) | tion (Mpa) | tion
N
xx | M¥ =113.04 9.05 9.18 | 122022.4 | 7.904 Vé 294.74 on
yy | M} =8281 792 |7.61|86351.2 |7.088 | rif |340.76 V_i
Appuis | M, = —57.53 | 5.65 |6.56 | 64259.6 |5.047 | i€ |293595| i

& Remarque : On remarque que la condition o, < o, n’est pas Vérifiée. Donc il faut

augmenter la section d’acier Ag.

Tableau V.3 : Recalcule des sections d’armatures a I’ELS

Sens Nzﬁmen)ts :8 a Acalc (cm? /ml) Achoisie (cm? /ml) St (Cm)
m
X-X | M¥ =113.04 5.0886 % 1073 0.337 17.93 6HA20=18.85 15
y-y Mty = 82.81 3.8953 %« 1073 0.301 12.91 7THA16=14.07 15
appui | M, = —57.53 2.3944 %« 1073 0.243 8.82 6HA14=9.24 15
Tableau V.4 : Revérifications des contraintes de radier.
Sens Moments Aagoptee y | (cm“) Op Qbserva O (_)bserva
(KN.m) (cm?/ml) (cm) (MPa) | tion (Mpa) tion
X-X M} = 113.04 18.85 10.9 | 169050.3 | 6.786 Vé 196.54 Vé
1 rif rif
y-y Mty = 82.81 14.07 9.70 | 135375.5 | 5.763 ié 198.72 ié
Appuis M, = =57.53 9.24 8.13 | 96683.3 4.150 182.686

% Toutes les contraintes sont vérifiées.
4+ Espacement des armatures :

V' Sens x-x:S, < min[3h,,33cm] =33 cm =S, = 15cm
\' Sensy-y:S, < min[4h, ,45 cm] = 45cm = S, = 15cm

V.2.5. Schéma de ferraillage de radier :
6HAl4/ml

6HA20/ml

106 ¢m

A

Figure V.7 : Ferraillage d 'un panneau du radier.
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65 an

V.3. Etude des nervures :

6HA20/ml 6HA14/ml

St=15¢cm  St=15cm

Figure V.8 : Coupe A-A (radier)

Les nervures sont des poutres de section en Té, noyées dans le radier. Elles sont calculées

a la flexion simple.

V.3.1. Dimensionnement de la nervure :

h:085m hr =0.35m, b,=0.65m, d =0.63m
b, <m|n(— I—):>bl_m|n(5—:éo %)

b, < mln(53,270)
Soit:b, =60cm
Donc b=b, x2+b, =185m

<bos
S - 2 h
t
hy,
b 7
Figure V1.9 : Section de la nervure a
ferrailler

I . .
Le rapport o =-*>0.4pour tous les panneaux constituants le radier, donc les charges

y

transmises par chaque panneau se subdivisent en deux charges trapézoidales et deux charges
triangulaires pour le calcul du ferraillage, on prenant le cas le plus défavorable.
Pour simplifier les calculs, on les remplace par des charges équivalentes uniformément

réparties.
v B,
v B,:
réelle.

: charge uniforme qui produit le méme moment maximum que la charge réelle.
charge uniforme qui produit le méme effort tranchant maximal que la charge

Charge trapézoidale

Charge triangulaire

2 2
q p Pa
Pn =5 l(1 —?g> Lyg + <1 — ?> Lxdl

q ZLii

Bh=P =-.
m 2 Zin

P, =

_q97(, _Pg _ Pa Remarque : si la nervure est soumise a
k= 2 [(1 2 )Lxg + (1 2 )L"d un chargement triangulaire a deux coté
Avec :
_ Lxg Lyg
Y opg=7, Pa=C

V/.3.2. Calcul des sollicitations :
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Pour le calcul des sollicitations, on utilise la méthode de « Caquot » :
% Moments aux appuis :

'3 '3
Pg ><|g +P, I,

a - v 1

8.5x (Ig +1y)
[, pour une travée de rive
0.81,pour une travée intermédiaire

qxI1?

Avec : Les longueurs fictives : I' = {

Pour I’appui de rive, on a : M, =-0.15xM, , avec : M, =

% Moments en travée :
Mg et My : Moments sur appuis de gauche et droite respectivement.

M, (x) = My () + M, (1=7) + M, (1)

X X
Mo () =222 1-x)
x=td M =My
2 gxl
Sens X-X:
v \ Vo
B D
/I\ A A AN A /|\ /]\
4.65m 4.65m 5.45m 5.40m 410 m
% Schema equivalant ; 465m 465m 545m 540m  4.10m
f;\ AR ‘f‘k WY Y ﬂ\ WTA 33 *)\ A A Af
686.2 KN/ml 602.5 KN/ml
Ona: qu=250.53 KN/m? 789.23 KN/m
Tableau V.5 : Sollicitations de la nervure principale (sens X-X)
Travee I I’ Pm M, (KN.m) X M
(m) (m) (KN/m) Mg My (m) (KN.m)

A-B 4.65 4.65 686.2 0 -1513.48 1.85 789.85
B-C 4.65 4.65 686.2 -1513.48 | -1630.40 2.29 801.84
C-D 5.45 5.45 789.23 | -1630.40 | -1718.58 3.08 1345.71
D-E 5.40 5.40 789.23 | -1718.58 | -1191.14 2.73 1232.54
E-F 4.65 4.65 602.50 | -1191.14 0 1.53 652.50
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Tableau V.6 : Sollicitations maximales (sens X-X)
Localisation Travée Appuis
Moment (KN.m) 1345.71 -1718.58
Sens Y-Y :

7N 7

«» Schéma équivalant

5.15m P 5.30 m 5.15 m

f N ? N\ 4 \? N A /\A?

765.43 KN/ml

Ona: Qu=250.53 KN/m?

Tableau V.7 : Sollicitations de la nervure principale (sens Y-Y)
Travée | I’ Pm M, (KN.m) X M
(m) (m) (KN/m) e Mg (m) (KN.m)
A-B 5.15 5.15 765.43 0 -1620.2 2.05 1553.2
B-C 5.30 4.24 765.43 -1620.2 -1242.2 2.65 1432.4
C-D 5.15 5.15 765.43 -1242.2 0 3.10 1553.1

Tableau V.8 : Sollicitations maximales (sens Y-Y)
Localisation Travée Appuis
Moment (KN.m) 1553.2 -1320.2

V1.3.3. Ferraillage :

Tableau V.9 : Tableau De ferraillage des nervures
Localisation M Aca | Amin(cm Choix (cm*/ ml)
(KN.m) | (cm?ml | %/ml)
)

Sens | Travée | 1345.71 | 31.42 11.73 12720 =37.70
X-X | Appui |-171858 | 40.31 5.26 6T25+6T16 =41.51
Sens | Travée | 1553.2 36.37 11.73 12720 = 36.37
Y-Y | Appui | -1320.2 30.82 5.26 6720+ 6T16 =30.91

+* Vérification de ’effort tranchant :
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Ty

X/
*

W
bd

Vérification des contraintes :

Ona: gs = 182.49 KN/m.
{5,,0 =15 MPa
g, = 201.64 MPa, FN

= 1.71 MPa < T, = min[0.13f.,g,4MPa] = 3.25 MPa ... ... ... ..... vérifiée

Tableau V.10 : Vérification des contraintes dans les nervures
Localisation Moment Ope O Observation
(KN.m) (MPa) (MPa)

Sens | Travée 854.5 5.93 196.76 Veérifiée
X-X'| Appui -956.4 11.66 199.35 Veérifiée
Sens | Traveée 840.5 4.95 200.37 Veérifiée
Y-Y | Appui -986.65 9.88 193.28 Veérifiée

+«» Les armatures transversales :

he by

E,E,dblmax] = 20 mm, Alors, ¢, = 10 mm.

¢tSmin[

+» Espacements des aciers transversaux :

Pour les armatures transversales, on a :
A, = 3Cadres ¢p19 = 6 19 = 4.74 cm?.
y 5, < 0.9x f, x A
s < 2t g <73m 0y ys x (7, =03x Ts) - g < 2113 em
0.4xh,
St2 <min(0.9d,40cm) = 60.3 cm Soit: S; =15cm

¢+ Schémas de ferraillages :

Tableau V.11 : Schémas de ferraillages des nervures
Sens X-X
Travee Appui
12725 6T25
3Cadres ¢4, 3Cadres ¢,
N
a:\\ u%\
!' ! \!\ N
J AR A | [ [ L[ [ [ [ /
6T25 12725
Sens Y-Y |
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Travée Appui
6T25 6T25

3Cadres ¢4, 3Cadres ¢4, I i
Y TN

6T20

6T20

AR A /

/
6T25

V.4 Voiles périphériques :

Les ossatures au-dessous de niveau de base, doivent comporter un voile périphérique
continu entre le niveau de fondation et le niveau de terrain naturel (Entre sol et sous-sol). Le
voile périphérique est un panneau vertical en béton armé entourant une partie ou la totalité de
I’immeuble, destiné a soutenir 1’action des poussées des terres.

Il doit remplir les exigences suivantes :

v Les armatures sont constituées de deux nappes.

v' Le pourcentage minimum des armatures est de 0.1% dans les deux sens (horizontal et
vertical).

v" Les ouvertures dans ce voile ne doivent pas réduire (diminue) sa rigidité d’une
maniere importante.

v’ Epaisseur minimale E,> 15 cm .

V.4.1 Dimensions de voile périphérique :
Les dimensions du voile périphérique sont représentées sur la figure suivante :
Ep=0.2m
<+>
On prend, Ey=20cm
L=
3.0
m

Poussée des terres/ =5.45m

n

Figure V.10 : Dimensions de voile périphérique.

V.4.2 Caractéristiques du sol :
v' Poids spécifique : y = 20 KN /m3.
v Angle de frottement : ¢ = 25°

v Cohésion : C=0.

V.4.3 Méthode de calcul :
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Le voile périphérique est considéré comme un ensemble de panneaux dalles, encastrés en
chaque c6té. Le calcul se fait pour une bande de 1m de largeur.

V.4.4 Sollicitations :

A. Poussée des terres :
P =yxhxtg?| Z -2 |-2xCxt z_ ¢
1=y (4 2 G272

P, = 20x3.06xtg 2(? _§j =24.83 KN/m?.

B. Charge due a la surcharge :

Au vu du plan de masse annexé au plan de notre structure, il existe un terrain qui peut étre
exploitable dans le futur. Pour tenir compte d’éventuelles charges que ¢a peut engendrer ; on
prévoit le calcul de notre voile périphérique en tenant compte d’une surcharges Q=10KN/m>.

180 25
P, =0xtg? Z -2 |=10xt 2(———)24.06 KN/m?,
2 =Q 9(4 2) g 4 2

V.4.5. Ferraillage de voile périphérique :

% Calcul a PELU :
P,=1.35xP1+1.5xP2=39.61 KN/m>.

15P; 1.35P; 6.09 KN/nv?

+
I

N

y v

VvV VVVYVYYVYYVYN

RN
v VY

Figure V.11: Diagrammes des contraintes.

Le voile périphériqgue se calcule comme un panneau de dalle sur quatre appuis,
uniformément chargé d’une contrainte moyenne tel que :
( Omin(h = 0m) = 1.5+ P, = 6.09 KN/m?

L,=3.06m
Ly = 545m = Omax(h =3.06 m) = 1.35*%P, + 1.5% P, = 39.61 KN /m?
E, =20 cm iqu = Oimoy = 3 Um“ZJr Omin _ 3123 KN /m?
p= i—; = 0.56 =Le panneau travaille dans les deux sens.
= ELU:(v=0)
u, =0.1022
p=056= {ﬂy 025 (Annexe I)

Tableau V.12 : Sollicitation et ferraillage du voile périphérique
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Sens Désignation u = 31.23 KN/m?
Travées Appuis
Mo (KN.m) 10.08 10.08
M (KN.m) 9.18 -4.32
X-X Acatcuiee (cm?/ml) 1.57 0.735
Anmin (cm?/ml) 2 2
Aadoptee (€m?/ml) 4HA8 = 2.01 4HA8 = 2.01
Mo (KN.m) 2.7 2.7
M (KN.m) 2.295 -1.08
Y-Y Acaicuiee (cm?/ml) 0.39 0.18
Anmin (cm*/ml) 2 2
Aadoptee (cm°/ml) 4HA8 = 2.01 4HA8 = 2.01

v

7
L X4

yo,

<
Op

Os

Vérification au cisaillement:
On doit vérifier :

* L
y =t 2, — 2027 KN
2 14 (3)
v 2
T, = ﬁ = 0.119 <7, = min(0.13f,,5,4MPa) = 3.25 MPa

Commentaire : Pas risque de cisaillement par effort tranchant.
Vérifications a I’ELS

(Omin(h = 0m) = P, = 4.06 KN /m?

L,=3.06m
L, =545m = | Omax(h =3.06m) = P, + P, = 28.89 KN/m?
3 * Omax + Omi

Ep=20cm | g, =omy = e = 22.68 KN/m?
ELS:(v=0.2)
056 | = 01051 A |

=056= nnexe
p, =0.3319 ( )

Vérification des contraintes :

M _
=%y$ a, = 15 MPa
_ 15 Mger

T

(d—1y) < &, = 201.64 MPa ,FN

Les résultats sont résumés dans le tableau suivant :

[ 100 L




Chapitre V Etude de I'infrastructure

Tableau V.13 : Vérification des contraintes

Localisation Mser | A(cm®) | Y (m) I (m% Obe os | Observati
(KN.m) (MPa) | (MPa) on

Sens | En travée 5.59 2.01 0.029 | 6.8*10” 2.38 | 173.87 | \Vérifiée
X-X | Enappuis | 2.63 2.01 | 0029 | 6.8%10° | 1.12 | 81.8 | Vérifiée
Sens | En travée 1.853 2.01 0.029 | 6.8%10° | 0.79 | 57.63 | Vérifiée
y-y | Enappuis 0.872 2.01 0.029 | 6.8%10” | 0.37 | 27.12 | Vérifiée

% Espacement des armatures

Conformément au RPA 99/2003, I’espacement doit vérifier la condition suivante:
v" Sens X-X: S; <min (3Ep, 33 cm) = 33 cm. Alors, S; = 25 cm.
v' Sens Y-Y: S; <min (4Ep, 45 cm) = 45 cm. Alors, S; = 25 cm.

¢+ Schémas de ferraillages:
4HA8/mI (S;= 25 cm)

A
AHAS/I
(Si=25 cm)\\ i
- a L.
4HA8/mI : -
(St=25 cm)\l 3.0
A7 i 6m
V 1
/ a
4HA8/ML~ :
(St= 25 cm) i
L,=545m A
Coupe A-A
AHA8/mI (S¢= 25 cm)
Vi E
° ® © o ® ® :p
[ ] ] [ ] [ ] [ ] U [ ] ® 20
— 2L, =3.06m cm

4HA8/mI (S¢= 25 cm)

Figure V.12: Schéma du ferraillage du voile périphérique
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Conclusion:

Pour connaitre le type de fondation qui convient a notre structure, nous avons procédé a
un calcul avec semelles isolées. Ces derniéres ne convenaient pas a cause du chevauchement
qu’elles engendraient. Le méme calcul a été mené avec des semelles filantes. Ces derniéres ne
convenaient pas non plus pour les mémes raisons.

Nous sommes ensuite passé a un calcul avec fondation sur radier général. Ce dernier a été
calculé comme un plancher renversé. Le ferraillage adopté a été vérifié et s’est avéré
satisfaisant.

Au niveau de I’infrastructure, un voile périphérique est prévu pour supporter 1’action des
poussés des terres. Le voile est calculé et ferraillé comme un plancher encastré au niveau du
radier.
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Pour I’étude d’une structure en génie civile en général, et du batiment en particulier,
I’ingénieur doit définir & I’avance une stratégie d’étude en définissant les différentes étapes de
I’étude. Ces étapes qui vont conduire a un résultat final, qui est la définition des différentes
sollicitations, qui seront utilisées & leur tour pour le dimensionnement des différents éléments de
la structure. Une étude génie civil a pour objectif de dimensionner la structure a fin d’avoir un
meilleur comportement en faisant travailler les matériaux au maximum.

Le dimensionnement de la structure repose sur plusieurs parameétres, a savoir, sa conception
architecturale, la nature du site d’implantation, la maitrise des codes de calcules et des
reglements en vigueur. Les soucis de I’ingénieur en génie civil ¢’est de concevoir une structure
qui répond aux différentes exigences de comportement et de résistance. Le comportement vis
avis des charges sismiques dans notre cas est un souci majeur du fait que la structure étudiée sera
implantée a Bejaia qui est une zone sismique.

Par ailleurs, cette étude nous a conduits a dégager un certain nombre de conclusions dont les
plus importantes sont :

Aprés I’analyse des plans architecturaux on a constatés que la structure est plus au moins
réguliére en plans et en élévation. L’analyse géotechnique donnée du site nous donne que le sol
d’assise a une capacité portante faible vue I’importance de 1’ouvrage. Le pré dimensionnement
des éléments a permis de donner une idée générale sur les dimensions des différents éléments a
savoir : plancher, poutres, poutrelles, escalier, acrotere, poteaux. Les dimensions seront utilisées
pour la détermination dé charges statiques de la structure. Ces dimensions sont utilisées dans le
modéle numeérique en 3D réalisé a ’aide du logiciel ETABS.

On a constaté que le critere le plus dominant dans le choix de 1’épaisseur des dalles pleines est le
critére du coupe feu. Et le poteau le plus sollicité n’est pas toujours le poteau a coté de la cage
d’escalier. En effet, pour notre cas, ce n’est pas le poteau qui a une grande surface afférente.

La modélisation de la structure, en utilisant le logiciel ETABS 2016, nous a permis de prédire le
comportement de la structure sous chargement sismique. On a effectué un calcul tridimensionnel
dynamique dans le but de déterminer les différentes sollicitations sous différentes combinaisons
d’actions. Cela, est effectué afin de dimensionner de maniére correcte les différents éléments vis-
a-vis des sollicitations dynamiques et d’avoir un meilleur comportement de la structure et de
satisfaire toutes les conditions de RPA99/2003.

La modélisation et I’é¢tude dynamique de la structure nous a conduit a opter pour un systeme de
contreventement mixte voile-portique avec interaction et cela est due a la hauteur importante de
I’ouvrage étudié. Pour avoir un comportement acceptable de la structure en question et pour
vérifier I’interaction portique-voile (horizontale et vertical), on a opté pour des voiles d’épaisseur
e = 20cm pour le RDC et e =15cm pour les étages courants. Le nombre total des voiles prévus
est de 13, disposeés selon le sens xx 07 voiles et 06 selon le sens yy. Ces voiles vont supporter
au moins de 80% de 1’efforts horizontal et au plus de 20% d’efforts vertical. Et des portiques
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poteaux- poutres, les des poteaux. La modélisation qui a été faite avec le logiciel ETABS, nous a
donnée des résultats satisfaisant vis-a-vis des exigences des regéles en vigueur.

Les résultats obtenus ont montré que les deux premiers modes sont des modes de translation, le
1°" selon xx et le 2°™ selon yy, et le 3°*™ est une rotation. Le taux de participation massique
atteint plus de 90% dans le mode 09 selon xx et dans le mode 12 selon yy.

Les périodes numériques obtenues par le logiciel ETABS dans les deux premiers modes sont
inférieures a celles calculées aprés majoration de 30% (RPA99/2003 Art 4.2.4), donc la
condition des RPA99/2003 est verifiée.

L’effort tranchant a la base du batiment dans le sens x-X est vérifié. Cependant, la condition
n’est pas vérifiée dans le sens y-y, en effet, d’apres I’article 4.3.6, toutes les réponses obtenues a
partir de la méthode modale spectrale doivent étre majorées par un facteur de (0.8 x Vs) / Vayn
=1.0011.

- Les sections des poteaux et poutres choisies au chapitre pré dimensionnement ont été
augmentées afin de vérifier I’interaction voiles portiques.

- Pour garantir une stabilité totale de la structure vis-a-vis des déplacements horizontaux, nous
avons vérifié I’effet du second ordre (effet P-A).

- La vérification de I’effort tranchant a la basse du batiment dans le sens y-y n’est pas vérifier,
donc on doit majorée toutes les réponses obtenues a partir de la méthode modale spectrale par un
facteur de (0.8 x Vst)/ Vdyn.

- Dans I’étude des éléments porteurs, on déduit que les poteaux sont ferraillés avec le minimum
du RPA99, cela est dii au surdimensionnement, et que le RPA99 valorise la sécurité avant
I’économie.

- Le radier nervuré est le type de fondation choisi, vu les charges importantes et les petites
trames qui induisent des chevauchements pour le choix des semelles isolées ou filantes.
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