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Introduction générale

Le Génie civil est une branche de l'ingénierie qui englobe la conception, la construction et
la gestion des immeubles résidentiels et commerciaux, des structures et des installations
d'approvisionnement en eau ainsi que le contréle de I'environnement pour le maintien et
I'amélioration de la qualité de vie.

L'ingénieur civil tient a la sécurité ; les projets et les systemes doivent étre conformes aux
réglementations gouvernementales et aux lois; ils doivent étre construits économiquement
pour fonctionner correctement avec un minimum d'entretien et de réparation tout en résistant
a l'usage prévu ainsi qu’aux conditions météorologiques.

Le présent projet consiste a étudier un batiment R +8 contreventé par un systéeme mixte
"voiles-portiques". Le travail a été partagé en 2 parties principales :
La premiére partie est 1’étude de la superstructure, et qui contient :

o Généralités sur les matériaux

e Pré dimensionnement des éléments, qui est une estimation préliminaire des
dimensions des éléments
Calcul des éléments secondaires (planchers, escaliers, ....)
Etude dynamique de la structure (période, interaction,...)
Etude des éléments structuraux (poteaux, voiles, ...)
La deuxiéme partie est 1’étude de ’infrastructure, et qui consiste a choisir sur la base
du rapport géotechnique le type de fondation pour la structure, puis la calculer.



superstructure




Chapitre I

Geéneralites



Généralités

1. Description de ’ouvrage

Le projet qui fait I’objet de notre ¢tude entre dans le cadre de la réalisation d’une
promotion immobiliere au 32, route de Sétif dans la ville de Bejaia.
Le batiment présente une hauteur totale de 27.36m, il comporte un sous-sol a usage de
parking de 3.06m de hauteur, un rez- de- chaussée a usage commercial de 3.60m de hauteur et
8 étages a usage d’habitation dont les hauteurs d’étages sont constantes et de 1’ordre de
2.97m.

2. Rapport de sol

Le sol étudié pour recevoir 200 logements « Résidence le Solréal » au 32, route de Sétif,
Bejaia présente une résistance plutot faible en surface.
Il est constitué essentiellement d’alluvions anciennes du niveau inférieur. On rencontre aussi
des limons graveleux apres la couche de remblai de 0.80m d’épaisseur. En profondeur on
trouve des marnes plastiques coquillées.
L’analyse chimique montre que le sol n’est pas agressif. Les tassements sont de 1’ordre de

12.50 cm.
D’apres ce rapport de sol on peut classer notre sol en classe S3 (sol meuble).
Le taux de travail a appliquer est de 1.20 bar.

3. Hypotheses fondamentales de calcul aux états limites

L’état limite est 1’état ou toutes les conditions de sécurité d’une construction sont
satisfaites vis-a-vis de la stabilité et de la résistance.

3.1. Etats Limites de Service (ELS)

Ce sont ceux qui mettent en cause le comportement de la construction en exploitation, on
distingue deux cas :

e Quverture des fissures.

e Déformation des éléments.

3.2. Etats Limites Ultimes (ELU)

Sont ceux qui mettent en cause la sécurité de 1’ouvrage. Ils ne désignent pas nécessairement
effondrement, mais la plastification des matériaux et les grandes déformations résultantes sont
souvent considérées comme une ruine. On distingue :

e L’¢quilibre statique

e La résistance d’un élément de la construction

e Lastabilité de forme (flambement)

e Lafatigue

» Hypotheses fondamentales de calcul aux états limites
ATELU
Les principales hypotheses du calcul des sections en BA aux ELU sont les suivantes :
¢ Conservation des sections planes.
Pas de glissement relatif entre 1’acier et le béton.
Le béton tendu est négligé dans les calculs.
L’aire des aciers n’est pas déduite de celle du béton.
L’aire des aciers est concentrée en son centre de gravité.

* & & o



Généralités

¢ Le comportement de I’acier est défini par le diagramme contrainte-déformation de
calcul (figure 1.2).

¢ Pour le comportement du béton, on adoptera le diagramme rectangulaire simplifié
(figure 1.1) (car la section n’est que partiellement comprimée).

¢ L’allongement ultime de I’acier est limité a 10%o.

¢ Le raccourcissement ultime du béton est limité a 3.5%o ; dans le cas de flexion simple
Ou composee, et a 2%o dans le cas de la compression simple.

ATELS

Les principales hypotheses du calcul des sections en BA aux ELS sont les suivantes :
¢ Les sections planes restent planes aprés déformation.

I n’y a pas de glissement a I’interface béton-armatures.

Le béton et ’acier sont considérés comme des matériaux élastiques.

Le béton tendu est néglige.

L’aire des aciers n’est pas déduite de celle du béton.

L’aire des aciers est concentrée en son centre de gravite.

Le coeftficient d’équivalence entre 1’acier et le béton est égal a 15.

® & & & o o

4. Caractéristiques mécaniques des matériaux
» Concept du Béton Armé

Le béton de ciment présente des résistances a la compression assez élevées, de I’ordre de
25340 MPa, néanmoins sa résistance a la traction est faible, de 1’ordre de 1/10 de sa
résistance en compression.

L’acier présente une trés bonne résistance a la traction, de I’ordre de 500 MPa, mais si aucun
traitement n’est réalisé, il subit les effets de la corrosion. De plus, son comportement est
ductile, avec des déformations trés importantes avant rupture.

Pour pallier a la faible résistance du béton en traction et a sa fragilité, on lui associe des
armatures en acier : ¢’est le béton armé.

4.1. Le béton

Le béton est un mélange de ciment, de sable, de granulat et d’eau. Le béton choisi est de
classe C25, sa composition doit permettre d’obtenir les caractéristiques suivantes :

% Résistance du béton
» Résistance caracteristique a la compression (Art A.2.1, 11 CBA93) :

La résistance caractéristique a la compression du béton f.; a "j" jours d’age est déterminée
a partir d’essais sur des éprouvettes16 x 32. Elle est définie comme la valeur de la résistance
en dessous de laquelle on peut s’attendre a rencontrer 5% au plus de ’ensemble des ruptures
des essais de compression. En pratique, comme le nombre d’essais réalisés ne permet pas un
traitement statistique suffisant, on adopte la relation simplifiée suivante:

o
fej = ﬁ (ArtA.2.1,11 CBA93)

Ou aj est la valeur moyenne des résistances obtenues sur I’ensemble des essais réalisés.
On utilise le plus souvent la valeur a 28 jours de maturité fczs.
Pour des calculs en phase de réalisation, on adoptera les valeurs a j jours, définies a partir de

feag, par:
¢ Pour des résistances f.,g < 40MPa
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J - .
fcj = m fC28 Sl] < 60]OU.T'S
fej =11 feog sij > 60jours

¢ Pour des résistances f.,g > 40MPa

PR
“ 1.40 4+ 0.95j
fej = fe2s si j > 28jours

fe2g  Sij < 28jours

La résistance caractéristique f,,ga 28 jours sera prise 8 25MPa.

» Résistance caractéristique a la traction

La résistance caractéristique a la traction du béton a «j» jours, notée f;; est
conventionnellement définie par les relations :

fi; = 0.60 + 0.06f,; — sif,; <60MPa (A.2.1,12 BAEL91)

fij = 0.275f° - sif,; > 60MPa (Annexe F BAEL91)

Pour j = 28 jours — feg = 25MPa — fg = 2.1MPa

%+ Module de déformation longitudinale du béton

On distingue les modules de Young :

e Module de Young instantane E;;

e Module de Young différé E;
Le module instantané est utilisé pour les calculs sous chargement instantané de durée
inférieure & 24 heures.
Pour des chargements de longue durée (cas courant), on utilisera le module différé, qui prend
en compte artificiellement les déformations dues au fluage du béton. Celles-ci représentant
approximativement deux fois les déformations instantanées, le module instantané est pris égal
a trois fois le module différé.Eij = 3Evj.
Le module de Young différé du béton dépend de la résistance caractéristique a la compression

du béton :
Evj = 3700f,/° (Art A.2.1.2.1 CBA93)

Eij = 11000£;° (Art A.2.1.2.2 CBA93)

s Coefficient de poisson

Le coefficient de poisson sera pris égal av = 0 pour un calcul de sollicitations a ’ELU et
a v = 0.2 pour un calcul de déformations a I’ELS (Art A.2.1, 3 BAEL91).

+* Module d’élasticité transversale

Il est donné par :
E

C=20+D

G = 0.4E — Pour le béton non fissuré (ELS).
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G = 0.5E — Pour le béton fissuré (ELU).
% Modéle de calcul a PELS

Les déformations nécessaires pour atteindre I’ELS sont relativement faibles et on suppose
donc que le béton reste dans le domaine élastique. On adopte alors la loi de Hooke de
I’élasticité pour décrire le comportement du béton a I’ELS, avec, pour des charges de longue
durée E, = Evj etn =0.2.

La résistance mecanique du béton tendu est négligé (Art A.4.5,1 BAEL91).
De plus, on adopte en genéral une valeur forfaitaire pour le module de Young du béton égale
a1/15 de celle de I’acier (Eb = 13333MPa).

«* Modéle de calcul a PELU

Pour les calculs a I’ELU, le comportement réel du béton est modélisé¢ par la loi parabole-
rectangle sur un diagramme de contraintes déformations donné sur la Figure 1.1.

opc(MPa)

fbc

Compression
avec Flexion

» Epc

29/00 3.5%/09

Figure 1.1. Diagramme contrainte-déformation du béton
La valeur de calcul de la résistance en compression du béton f;,,,est donnée par :

085X f;

. CBA 93 (Article A.4.3.4.1)
v 0 X Yp

Le coefficient de sécurité partiel y; vaut 1.5 pour les combinaisons fondamentales et 1.15
pour les combinaisons accidentelles

6 est un coefficient qui tient compte de la durée d’application des charges :

6 = 1 — si la durée est superieure a 24h

0 = 0.9 — si la durée est comprise entre 1h et 24h.

Sinon— 6 = 0.85.

4.2. L’acier

Le rdle des aciers est de reprendre les efforts de traction qui ne peuvent étre repris par le
béton. Ils sont caractérisés par leurs limites €lastiques et leur module d’¢€lasticité, on distingue
trois catégories :
Les treillis soudés (TR)

IIs sont utilisés comme armature dans les dalles car cela évite I’arrimage des barres

transversales et longitudinales entre elles.
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Les ronds lisses (RL)

Leur emploi est limité & quelques usages particuliers.
Les aciers de haute adhérence et haute limite élastique (HA)

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

specifiques doit &tre supérieur ou égale a 5%.

Les nuances des aciers utilisées sont :

= Aciers longitudinaux et transversaux : on utilise des barres de haute résistance de nuance
de FeE400 de limite élastique de 400MPa.

= Les treillis soudés : on adoptera la nuance FeE235 Mpa avec 6.

a. Etat limite ultime (ELU)

o, = le _ pour o < &, < 10%
¥s Avec: & = f,/vs X E;
o, = f - Pour g5, < &, < 10%
N
¥s = 1.15 - Situation durable
¥ = 1.00 — Situation accidentelle
Tel que :

&g Allongement relatif
E; = 2.10°MPa
Pour notre cas :

{ o5 = 348 MPa — Situation durable
os = 400 MPa — Situation accidentelle

os (MPa)
109, —f. / E AIIongemem;:
{Raccourcissement f./ E, 10% &

Figure 1.2. Diagramme contraintes déformations.
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b. Etat limite de service (ELS)

Selon le BAEL91La limitation des ouvertures des fissures en limitant les contraintes dans
les armatures est nécessaire, donc la valeur de o est donnée en fonction de type de la
fissuration.

¢ Fissuration peu nuisible (FPN) — aucune vérification a faire.

¢ Fissuration nuisible (FN)

La contrainte de traction des armatures est limitée, cas des éléments exposés aux

intempéries :
o, < min[ £, ;110 X (1 X )2l CBA93 (A.4.5.3.3)

¢ Fissuration tres nuisible (ouvrage en mer) :

Cas des éléments exposés aux milieux agressifs

os < min[ (0.5f,;90 x (n X ftj)l/Z] .......................... CBA93 (A4.5.3.4)
Avec n coefficient de fissuration :
n=l..... Pour les ronds lisses.

n=1.6.... pour les HA .

5. Actions et sollicitations
5.1. Les actions

On appelle actions, les forces et les couples de forces dis aux charges appliquées et aux
déformations imposées a une construction, on distingue :
Les actions permanentes notées G, dont I’intensité est constante ou trés peu variable dans le
temps, ou varie dans le méme sens en tendant vers une limite, tel que :
Le poids propre de la structure
La pousseée des terres et liquides.
Les actions variables notées Q, dont I’intensité varie fréquemment et de fagon importante
dans le temps et on distingue :
Les charges d’exploitation.
Les charges climatiques (neige, vent).
Les charges dues a I’effet de température.
Les charges appliquées en cours d’exécution.
Les actions accidentelles, notées Fa, provenant de phénomeénes rares, tels que séismes, chocs.

5.2 Les sollicitations

Les sollicitations sont les efforts tranchants, normaux, les moments de flexion et moments
de torsion développés dans une section par une combinaison d’actions donnée.
Pour la détermination des sollicitations de calcul dans les éléments, on utilise les
combinaisons suivantes :
e Situation durable

ELU: 1.35G + 1.5Q
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ELS: G+0Q
e Situation accidentelle

G+Q+E,
G+Q+E,
0.8G + E,
0.8G + E,
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Pré dimensionnement des éléments

Introduction

Le but du pré dimensionnement est de définir les dimensions des différents éléments de la
structure. Ces dimensions sont choisies selon les préconisations du BAEL91 et du CBA93.
Les résultats obtenus ne sont pas définitifs, ils peuvent étre modifiés aprés vérifications dans
la phase du ferraillage.

1. Les planchers
1.1. Plancher a corps creux

Le plancher a corps creux est un élément qui joue un réle porteur supportant les charges et
surcharges, et séparateur entre les différents niveaux. Il est composé de corps creux, de
poutrelles et de la dalle de compression (Figure 1. 1). Son pré dimensionnement est régi par
la loi suivante :

Lmax
hy > 2% (CBA93ArtB.6.8.4.24)

Y e

D;fi(ll | L] | Iﬁlﬁll_llj h

he

i
I
I
)
L

! b

il
-

Figure Il.1. Détail d’un plancher a corps creux
Avec :
h,: Hauteur totale du plancher.
Lax: Distance maximale entre nus d'appuis dans le sens de la disposition des poutrelles.

Les poutrelles sont disposées parallelement a la petite portée comme montré sur la figure 11.2,
dans ce cas-la, nous obtenons : L4, = 510 — 30 = 480cm

Avec : 30cm de largeur supposée pour les poutres principales.
480
On aura alors: h; > e h; > 21.33cm

On opte alors pour un plancher de 20 + 4 cm constitué de hourdis de 20 cm et une dalle de
compression de 4 cm d'épaisseur.
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0420 510 500
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530

It 4 A H p 380 470

Figure II. 2. Disposition des poutrelles et des dalles pleines sur les différents planchers

b
e Pré dimensionnement des poutrelles .

. . \ . . ho
Calculées comme des sections en T a la flexion simple, elles sont I
caractérisées par les dimensions suivantes (Figure 11.3) :

h
h; = 20 + 4 cm hauteur totale du plancher.
hy = 4cm hauteur de la dalle de compression.
 J
by = 10cm largeur de la nervure. Y

L, = 55 cm distance entre nus de deux poutrelles.

L Figure 11.3. Coupe transversale d'une
L, = 350cm longueur de la travee minimale de la poutrelle. poutrelle

La largeur efficace de la dalle de compression est évaluée a partir de 1I’expression suivante :

b — b, Ix ly
—<m.n —_ e
2 l (2'10

)

On optera alors pour une largeur b = 65cm
1.2. Planchers dalles pleines

Le plancher a dalle pleine est constitué d'une dalle pleine en béton armé supportée par un
systeme de poutres orthogonales. Son pré dimensionnement se fait en se basant sur les critéres
suivants :
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e Critere de résistance

e < L,/20 — Pour une dalle sur un seul appui.

L,/35 < e < L, /30 —Pour une dalle travaillant comme une poutre sur deux appuis.

L,/50 <e < L, /40 — Pour une dalle sur trois ou quatre appuis.

e Résistance au feu

e = 7cm— Pour une heure de coupe-feu.
e = 11cm— Pour deux heures de coupe-feu.

Avec :

e : Epaisseur de la dalle.

Dans notre projet, nous disposons de six (06) panneaux de dalles pleines (Figure 2). En se
basant sur les criteres cités ci-dessus, les résultats de calcul des épaisseurs des différents
panneaux sont donnés sur le tableau suivant :

Tableau 11.1.Pré dimensionnement des panneaux de dalle pleine
Panneaux p= Lx/Ly €calculée (Cm) €choisie (Cm) Pour 2H de coupe feu

D1 0.29 4~4.66

D2 0.24 3.28~3.83

D3 0.29 12

D4 0.93 7~7.77

D6 0.70 3.28~3.83

D5 0.71 10.66~12 15

2. Les Poutres

Ce sont des ¢léments en béton armé coulés sur place dont le rdle est ’acheminement des
charges et surcharges des planchers aux €léments verticaux (poteaux et voiles). D’apres le
BAEL 91, les dimensions d’une section rectangulaire simplement appuyée sont :

e Critere de rigidité

Comme les

longueurs des poutres dans

L < hp <
15=W=7

L

0

les deux directions sont presque identiques

(5,10 m et 5,30m), nous avons alors adopté les mémes dimensions dans les deux sens ;
Lyax = 530 — 30 = 500 cm

= 33,33 < hp <50 =>{

hp = 40cm
bp = 30cm

Suivant I’article 7.5.1 du RPA99/2003, les conditions suivantes doivent étre vérifiées :

10
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b > 20cm b = 30cm = 20cm — condition vérifiée
h = 30cm . h = 40cm = 30cm — condition vérifiée
h h 40
5 <4 5=30° 1.33 < 4 - condition vérifiée

3. Les voiles

Ce sont des éléments en béton armé destinés a assurer la stabilité de 1’ouvrage sous 1’effet

des actions horizontales. Leurs dimensions sont 1’épaisseur « a » et la longueur « L »
(Figure 11.4)

Figure 11.4.Dimensions d’un voile
Selon le RPA99 (version2003):

= max 55 150m)
a > max 50 cm
L>=4x%xa

Dans notre cas, pour des poutres de 40cm de hauteur— h, = hauteur d'étage — 40cm

Le calcul des dimensions du voile est résumé dans le tableau suivant :

=Nous optons alors pour une épaisseur des voiles a = 18cm

Tableau I1.2.Dimensions des voiles
Hauteur
Etage (cm) h.(cm) a (cm)
Sous-sol 306 266 15
RDC 360 320 18
Etages
courants 297 257 15

11
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4. Les escaliers

L’escalier est un élément en béton armé congus sur place. Il est constitué d’une succession de
marches permettant le passage d’un niveau a un autre.

e Dimensionnement
Nous disposons d’un seul type d’escalier dans notre projet, illustre sur la figure ci-dessous:

C o D

350

145

Figure 11.5. Schéma de l’escalier

La hauteur h des contremarches se situe entre 14 et 18 cm
La largeur g se situe entre 25 et 32 cm.
La formule tres empirique de BLONDEL qui les lie est :

Avec: 60 < m < 65cm
m: correspond a la distance franchie lors d’un pas moyen.

Avec :

h= H/n
g =1L/n-1)

n: est le nombre de contremarches sur la volée

L’épaisseur de la volée est déterminée comme pour une dalle en fonction du nombre d’appuis.
Pour notre cas, nous avons opté pour le systéeme d’appuis suivant :

Nous avons créé une poutre brisée au niveau de la travée AC (Figure 11.5) . Nous avons abouti
alors aux schémas statiques suivants :

12
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Poutre brisée

< T40m A
Volée AC D

v

5,10m
Volée CC’
Figure 11.6. Schémas statiques des volées AC et CC'

e= é—’;—>Pour la volée AC (console)
Ly
30
e’ =e/cosa

l . :
<ec< ﬁ —Pour la volée CC’ (Dalle sur deux appuis)

Volée AC (Ix=140cm)— e > 140/, > e > 7cm
Pour 2H de coupe-feu on prend e = 11cm

Tableau 11.3. Pré dimensionnement de la volée AC
L(m) |HmM)| N |h(cm)|g(cm)| o°) |e(cm) | e’(cm)
1.96 1.44 8 18 28 36.30 | 11 13.65

Volée CC*(Ix=480cm)— 480 /30 < e <480/, - 16 < e < 24
Pour 2H de coupe-feu on prend e = 17cm

Tableau 11.4. Pré dimensionnement de la volée CE
L(m) |H(mM)|n h(cm) | g(cm) | a(®) e(cm) | e’(cm)
5.10 1.62 | 9 18 28 17.55 |17 17.82

5. L’acrotére
C’est un élément en béton armé, encastré au niveau du plancher terrasse et ayant pour role
d’empécher I’infiltration des eaux pluviales entre la forme de pente et le plancher terrasse.

La surface de I’acrotére est donnée par :

(0.10 x 0.03)
Sacrotere = (0.50 X 0.10) + (0.10 X 0.07) + ————

5 = 0.05m?

Les dimensions de I’acrotére sont montrées sur la figure ci-dessous :

13
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10cm

wo/ W
<+—r4—>

w 0g

10 cm

\ 4

Figure 11.7. Schéma de I’acrotére

6. Poteaux

Les poteaux sont dimensionnés a la compression simple en supposant la désolidarisation entre
les poteaux. Pour les dimensionner, on doit évaluer les charges aux différents niveaux et
effectuer la descente de charge pour les poteaux qui semblent étre les plus sollicités.

e Evaluation des charges et surcharges

% Plancher a corps creux des étages courants

Tableau 11.5. Charges du plancher a corps creux

Couche Ep?;ffgur G(KN/m?)
Carrelage 2 0.44
Mortier de pose 2 0.40
Lit de sable 3 0.54
Corps Creux (20+4) (20+4) 3.30
Cloison 10 0.90
Enduit de ciment 1.5 0.27
Enduit de platre 1.5 0.15

YGi=6

«  Plancher terrasse
Forme de pente : (6.99 x 0.015) + 0.04 = 14.48cm

14
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®,

Tableau 11.6. Charges du plancher terrasse

Couche Epaisseur 2

(cm) G(KN/m?)
Gravillon 4 0.72
Etanchéité 2 0.12
Papier Kraft / 0.05
Forme de pente 14.48 1.81
Pare vapeur 1 0.06
Film polyane / 0.01
Corps creux (20+4) 3.30
Enduit de ciment 1.5 0.27
Enduit platre 2 0.2

Y G= 6.57

% Plancher dalle pleine

Tableau 11.7. Charges du plancher a dalle pleine

Couche Ep&,':sur G(KN/m?)
Carrelage 2 0.44
Mortier de pose 2 0.40
Lit de sable 2 0.36
Dalle pleine 12 3.00
Enduit de ciment 1.5 0.27
Cloisons / 1.00

Y.Gi= 5.47

Rl

% Charges de I'escalier
Nous avons opté pour une épaisseur de la volée de 17cm sur tous les niveaux.
Les résultats obtenus sont calculés en se basant sur les formules suivantes :

¢ Poids de la volée :G,p1ce = 25 X €,,¢0
. \ h
¢ Poids d'une marche : Garche = Pmarche X 2

¢ Poids du mortier horizontal sur la marche: GE ... = Pmortier X Cmortier

. . . h
¢ Poids du mortier vertical sur la marche :GY, . rier = Pmortier X €mortier X 7

¢ Poids de I'enduit : Gepguit = Penduit X (€enduit/coSa)
¢ Poids du revétement horizontal sur la marche: G2, = p,o, X €rep

. ~ . h
¢ Poids du revétement vertical : GYe, = Prey X €rep X 5

Les résultats obtenus sont illustrés dans les tableaux suivants :

15



Volée AC

Volée CC'

Palier

Tableau 11.8. Charges de la volée AC
Eléments G(KN/m?)
Poids de la volée(AC) 5.27
Poids de la marche 2.25
Mortier horizontal 0.44
Mortier vertical 0.28
Enduit en platre 0.24
Revétement horizontal 0.44
Revétement vertical 0.28
¥YGi=9.20

Tableau 11.9. Charges de la volée CC’
Eléments G(KN/m?)

Poids de la volée (CC’) 4.45
Poids de la marche 2.25
Mortier horizontal 0.44
Mortier vertical 0.28

Enduit en platre 0.21
Revétement horizontal 0.44
Revétement vertical 0.28

¥ Gi=8.35

Tableau 11.10. Charges du palier

Couche Ep&'fjfur G(KN/m?)
Carrelage 2 0.44
Mortier de pose 2 0.40
Lit de sable 2 0.36
Dalle pleine 15 3.75
Enduit de ciment 1.5 0.27

Cloison / 1
YGi= 6.22

Pré dimensionnement des éléments
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% Charges du mur double cloisons

% Surcharges d'exploitation

Les surcharges d’exploitation correspondant a chaque type de plancher sont regroupées dans

le tableau suivant :

Tableau 11.11. Charge du mur double cloisons
Poids : .
Eléement volumique Epaisseurs Poids Ci
Enduit de 20 0.02 0.4
ciment
Brique creuse 9 0.15 1.35
Lame d'air / 0.05 /
Brique creuse 9 0.1 0.9
Enduit de pléatre 14 0.02 0.28
Pmur = 2.93

Tableau 11.12. Surcharges d’exploitation

Etage Terrasse .
) ) Balcons | Escaliers| commerce
courant |inaccessible
1.5 1 3.5 2.5

6.1. Pré dimensionnement des poteaux

On fixe les sections des poteaux comme suit :

Sous — sol et RDC—(50 x 50)cm?
Niveaux 1,2 et 3—(45 X 45)cm?
Niveaux 4 et5 —(40 X 40)cm?

Niveaux 6 et 7—(35 X 35)cm?

Niveaux 8—(30 x 30)cm?

Le poteau le plus sollicité est repéré sur la figure suivante :

17
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380 420 512 500

I

530

Km Corps creux

Dalle Pleine

350

350

530

- Escalier

Figure 11.8. Représentation du poteau le plus sollicité

Les surfaces afférentes sont représentées comme suit :

il

03

M40 2L P
TY VA0 IS

W
_‘)50_

250

440

50140 L.

Figure 11.9. Surfaces afférentes du poteau le plus
sollicité

Les longueurs des poutres sont données par :

L

Ly, = 41m = G, = 25 x 0.3 x 0.4 x 4.1 = 12.30KN
ps = 4.75M = Gpg = 25 X 0.3 X 0.4 X 4.75 = 14.25 KN

18
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6.2. Les surfaces afférentes

Plancher corps creux - Sg¢ = S; + 53+ S, = 15.635 m?

ST = 5 = (151 0.2) + (2.40 X 1.40) = 3.840 m?

6.3. Les charges transmises au poteau le plus sollicité
e Les charges permanentes transmises au poteau sont données comme sulit:
Gierrasse = Gee X Sec = 6.57 X 19.475 = 127.95 KN

G(RDC~8) = Gc.c X Sc.c + Gpalier X Spalier + Gesc X Sesc
= (6 X 15.635) + (6.22 x 2.40 x 1.40) + (8.35 x 0.2 x 0.89)
= 117.23KN

Les poids du poteau Gpozequx COrrespondant aux différents niveaux sont résumés dans
le tableau suivant :

Tableau 11.13. Charges du poteau
. Section .
Niveaux (m?) Poids(KN)
Sous-sol
Sous-sol et RDC (50%50) 19.125
, RDC22.05
167 et 26™Me3°™ Gtage |  (45x45) 15.03
4™ 5EMe &tage (40x40) 11.88
6°Me, 7M™ étage (35x35) 9.09
8" étage (30x30) 6.68

Les charges d’exploitations transmises au poteau sont données comme suit:
Qpiancher terrasse = 1 X 19.457 = 19.475KN
Qpianchers 1~8 = 1.5 X 15.635 + 2.5 X 3.84 = 33.0525KN
Qpiancher Roc = 5 X 15.635 + 2,5 X 3.84 = 87.775KN

& Laloi de dégression

Soit Q, la charge d’exploitation sur le toit ou la terrasse couvrant le batiment,

Q.Qy s Q, les charges d’exploitations respectives des planchers des étages

| S n numérotés a partir du sommet du batiment.

On adoptera pour le calcul des points d’appui les charges d’exploitation suivantes :
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8™ étage — Q, = 19.475KN

7™ étage — Q, +Q,= 19.475 + 33.052 = 52.527KN

6°™ étage — Q,+0.95(Q, +Q,)=19.475 + 0.95(2 x 33.052) = 82.273KN

5™ stage — Q, +0.9(Q, +Q, +Q,)=19.475 + 0.9 x (33.0525 x 3) = 161.273KN

45™ gtage ~ Qu+0.85 (Q1+Q,+Q3+Q4)=19.475 + 0.85(33.0525 X 4) = 198.043KN

3™ étage ~ Qu+0.80 (Q1+Q.+Q3+Q,4+Q5)=19.475 + 0.80(33.0525 X 5) = 229.555KN
2™ étage ~ Qo+0.75(Q1+Q+Q3+Q,+Q5+Q5)=19.475 + 0.75(33.525 X 6) = 255.815KN
1% étage "Qo+0.71 (Q1+Q2+Q3+Q4+Qs5+Q + Q7)=19.475 + 0.71(33.0525 X 7) =
280.49KN

RDC—Qq+0.687(Q1+Q,+Q3+Qs+Qs+Qs+Q7:Qg)= 19.475 + 0.687(33.0525 x 8) =
255.15KN

Sous-s0l—Qp+0.67 (Q1+Q,+Q3+Q4+Q5+Qs+Q7+Qs+Qroc)=19.475 + 0.67 (33.0525 X
8+ 87.775) = 359.79KN

Les résultats de la descente des charges pour le poteau sont représentés dans le tableau

suivant :
Tableau 11.14. Descente de Charges
Eléments G(KN) | G™S(KN) | Q(KN) | Q"™ (KN) [ Nu (KN)
Plancher
géme Poutres 12267!'3955 246.8055
Poteaux(30x30) 6.68 161.18 19.475 19.475
Plancher 117.23 | 161.18+152.87
7¢éme Poutres 26.55 = 476.5462
Poteaux(35x35) | 9.09 314.05 3305251 5252
Plancher 117.23 | 314.05+152.87
6éme Poutres 26.55 = 753.7541
33.0525 82.27
Poteaux(35x35) | 9.09 466.92
Plancher 117.23 | 466.92+155.66
5éme Poutres 26.55 = 1003.5480
33.0525 108.71
Poteaux(40x40) | 11.88 622.58
Plancher 117.23 | 622.58+155.66
4éme Poutres 26.55 = 33.0525 131.85 1248.3990
Poteaux(40x40) | 11.88 778.24 '
Plancher 117.23 | 778.24+158.81
3éme Poutres 26.55 = 1492.5450
33.0525 151.685
Poteaux(45x45) | 15.03 937.05
Plancher 117.23 | 937.05+158.81
2¢éme Poutres 26.55 = 1731.7260
33.0525 168.21
Poteaux(45x45) | 15.03 1095.86
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Plancher 117.23 | 1095.86+158.81
1ér Poutres 26.55 = 1969.4145
33.0525 183.74
Poteaux(45x45) | 15.03 1254.67
Plancher 117.23 | 1254.67+165.83
RDC Poutres 26.55 = 2219.3700
33.0525 201.13
Poteaux(50x50) | 22.05 1420.5
Sous — Plancher 117.23 | 1420.5+162.905
Poutres 26.55 = 2520.7500
SOl | poteaux(50x50) | 19.125 | 1583.405 97.35 | 25544

Selon le article B.8.11 du CBA93 on doit majorer I’effort normal de compression ultime
Nu de 10% tel que : N;; = 1.10 x (1.35G + 1.5Q)
D’ou: N, = 2772.825KN

6.3. Vérification a la compression simple du poteau le plus sollicité
On doit effectuer la vérification suivante :
— 2> fbu
g =/
B : section du béton.

&« Exemple de vérification a la compression simple

Poteau du dernier niveau Nu = 246.8055 KN

Nu 246.8055 x 1.10 x 1073 5
B> 7 B> i€ = 0.0191m
Yb

Or:B =0.3x0.3=0.09m? > 0.0191m?

Le tableau suivant résume les veérifications a la compression a tous les niveaux

Tableau 11.15. Vérification du critére de résistance
NIVeaUX |y x21.1(KN) | B (m2) | BeU<uté (m2) | ape(Mpa)
géme 2714860 | 0.0900 0.019 3.15
7éme 5242008 | 0.1225 0.037 471
6éme 8291295 | 01225 0.058 7.06
5éme 1103.9028 | 0.1600 0.077 719
4éme 13731729 | 0.1600 0.096 8.94
3éme 1641.7995 | 0.2025 0116 8.44
2éme 1904.8986 | 0.2025 0.134 9.79

1ér 21663559 | 0.2025 0.153 11.12
RDC 24413070 | 0.2500 0.172 10.15
S‘S’;‘ls 2772.8250 | 0.2500 0.195 11.58
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6.5. Vérification au flambement :
Selon l'article B.8.4.1 du BAEL 91 ,on doit effectuer la vérification suivante :

N, <a B, xfczg_l_Ax fe _, pealeuté > 1.1 XN,

0.9 Xy, Ys (ﬂ_FL)Xa
0.9Xyp 100Xy

B, : Aire de la section réduite du béton en retranchant 1cm sur tout le périmetre.
B,=(a-2)x(b—2)

Le coefficient 0,9 prend en compte I’augmentation de la résistance du béton entre 28 jours et

90 jours.

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

0,85
a=————0,pour A <50

A 2
1+0.2 (&
50\°
a=0.6 (7> ,pour 50 < 1 <70
L l
A : Elancement mécanique, prend la valeur A = Tf

l;: Longueur du flambement, égale a 0.7 X [, pour les poteaux de batiments a étages
multiples
1, : Hauteur libre du poteau.

i : Rayon de giration i = \/%
& Exemple de veérification vis-a-vis du flambement

Nous prendrons comme exemple de vérification, le poteau du RDC (50 x 50)

I 0.50><0.503/
i= - = — 112 —p7443:

(0.50%0.50)
2.24 0,85
>N = =152m< 50> a = — a? =0.8178
0.1443 140.2 (?)
, 1.1 x2219.37 x 1073
Bielente > —— 700 = 0.1357m?
( + )x 08178
0.9%1.5 100%x1.15
Or:

B, = (50 — 2) x (50 — 2) = 2304 ¢cm? = 0.2304m?>
On constate que:

Béalculé <« B = Pas de risque de flambement

22



Pré dimensionnement des éléments

Le tableau suivant résume les veérifications au flambement des poteaux a tous les niveaux :

Tableau 11.16. Vérification des poteaux au flambement

i calculé
e Mt | ey | 1 | i L | A o oz |
8éme 271.4860 0.090 6.75.103 0.2738 | 1.799 6.57 0.8440 | 0.0146 | 0.0784
7¢éme 524.2008 0.122 1.25.103 0.1012 | 1.799 | 17.77 | 0.8083 | 0.0295 | 0.1089
6¢éme 829.1295 0.122 1.25.103 0.1012 | 1.799 | 17.77 | 0.8083 | 0.0466 | 0.1089
5¢éme 1103.9028 | 0.160 2.13.103 0.1153 | 1.799 | 15.60 | 0.8175 | 0.0614 | 0.1440
4éme 1373.1729 | 0.160 2.13.103 0.1153 | 1.799 | 15.60 | 0.8175 | 0.0763 | 0.1440
3éme 1641.7995 | 0.202 3.41.103 0.1299 | 1.799 | 13.85 | 0.8241 | 0.0905 | 0.1849
2éme 1904.8986 | 0.202 3.41.103 0.1299 | 1.799 | 13.85 | 0.8241 | 0.0105 | 0.1849
1ér 2166.3559 | 0.202 3.41.103 0.1299 | 1.799 | 13.85 | 0.8241 | 0.1195 | 0.1849
RDC 2441.3070 | 0.250 5.21.103 0.1443 | 2.240 | 15.52 | 0.8178 | 0.1357 | 0.2304
S‘;gf- 2772.8250 | 0.250 5.21.103 0.1443 | 1.862 | 1290 | 0.8274 | 0.1523 | 0.2304

Les dimensions de la section transversale des poteaux selon le RPA99 (version2003), doivent

satisfaire les conditions suivantes pour la zone Ila :

A

\

min(b X h) > Be

20

0,253%34.

Conclusion

.
min(b X h) = 25cm.

Palier : e = 15cm

= Conditions vérifiées

Epaisseur des planchers dalle pleine :

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

{ Balcons et planchers dalles pleine des étages courants : e = 12cm

Epaisseur des voilesa = 18cm

Epaisseur des volées d'escalierse = 17 cm

Section transversale des poutres secondaires et principales est de (30 x 40)
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Etude des éléments secondaires

Introduction

Les ¢éléments non structuraux n’apportant pas de contribution significative a la résistance
aux actions sismiques d’ensemble peuvent étre considérés comme éléments secondaires, a
condition que leur résistance a ces actions soit effectivement négligée et qu’ils ne soient
soumis du fait des déformations imposées qu’a des sollicitations négligeables vis-a-vis des
sollicitations d’autres origines.

Dans ce présent chapitre, nous aborderons le calcul des éléments non structuraux suivants :

e Les planchers (corps creux et dalles pleines).

e Les escaliers.

e [’acrotere.

e [L’ascenseur.

1. Les planchers

Les planchers sont des aires planes qui servent a séparer les différents niveaux et a transmettre
aux poutres les charges qui leur sont appliquées, ils doivent aussi supporter les charges qui leur
sont appliquées (leur poids propre +la charge d’exploitation), dans notre batiment les types de
planchers a étudier sont :

v Planchers a corps creux.

v Planchers a dalle pleine.

1.1.Planchers a corps creux

Le plancher a corps creux est constitué d’hourdis et d’une dalle de compression et il prend
appui sur des poutrelles. Il est généralement utilisé dans les batiments courants (a faible
surcharge d’exploitation <5 KN/m2), et présente une bonne isolation thermique et phonique.

a. Calcul des poutrelles
Les poutrelles se calculent a la flexion simple, ce sont des sections en T en béton armé
servant & transmettre les charges reparties ou concentrées aux poutres principales.
& Méthodes de calcul
Les poutrelles sont calculées comme des poutres continues. Les méthodes d’RDM ont été
modifiées et adaptées au béton armé, il en a resulté deux méthodes de calcul :
e La méthode forfaitaire.

e La méthode de Caquot.

e Méthode Forfaitaire (Annexe E.1 du BAEL 91)
1. Domaine d’application (B.6.210)

Pour déterminer les moments aux appuis et en travées, il est possible d’utiliser la méthode
forfaitaire si ces quatre conditions sont vérifiées :

— Plancher a surcharge modérée — Q < min (2G,5KN/m?).
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— Le rapport entre deux travées successives : 0.8 < li /li +1 < 1.25.
— Le moment d’inertie est constant sur toutes les traveées.
— La fissuration est peu nuisible (F.P.N).
» Application de la méthode
e Evaluation des moments
Les valeurs des moments en travées M, et aux appuis M, (moment en appuis de gauche) et
M, (moment en appuis de droite) doivent vérifier :
a.M; + (Mg +My) /2 = max (1.05My; (1 + 0.3a) My)
b. M, > (1+0.3a) M, /2 — pour une travée intermédiaire.
M; > (1.2 + 0.3a) My /2 — pour une travée de rive. ~@
Avec :
M, : La valeur maximale du moment fléchissant dans les travées de référence (travée
isostatique) a gauche et a droite de I’appui considéré.
Et: a=Q/(G+Q)

a : Les degrés de surcharge
La valeur absolue de chaque moment sur appui intermédiaire doit étre au moins égale a:
0.6M, pour une poutre a deux travées.

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

0,4M pour les autres appuis intermédiaires d’une poutre a plus de trois travées.
Les diagrammes des moments fléchissant qui peuvent en résulter sont illustrés sur les figures

ci-apres ;

0 -06 M 0
**********i‘**********

A B C
Figure 111.1.Diagramme des moments en appuis pour une poutre a 2 travées

0 -0.\I\/I -04 M -0.5 M 0
x*** ***/X\********T********T*********
A B C D E

Figure 111.2. Diagramme des moments en appuis pour une poutre a plus de 2 travees
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Remarque : Les moments sur les appuis de rive sont nuls (pas de ferraillage) seulement le
BAEL91 préconise de mettre des aciers de fissuration équilibrant un moment fictif égal a :
—0.15 X M, tel que My, = Max (M}, M} )
e Evaluation de I’effort tranchant
On évalue I’effort tranchant en supposant une discontinuité entre les travées c’est-a-dire
I’effort tranchant hyperstatique est confondu avec I’effort tranchant isostatique sauf pour le
premier appui intermédiaire (voisin de rive) ou 1’on tient compte des moments de continuité

en majorant I’effort tranchant isostatique V de :
157 —Si ¢’est une poutre a deux travées.

107 —Si ¢’est une poutre a plus de deux travées.

Les diagrammes des efforts tranchants qui peuvent en résulter sont illustrés sur les figures ci-

apres ;
Vo™ 1.15V,EC
A ‘ B ‘ c
ivvvavvvv VVVVVVVYVY
-1.15V."® AV
Figure 111.3. Diagramme des efforts tranchants pour une poutre a 2 travées
VB 1.1V,5¢ VP 1.1V,°E

A d C ] " | i
x**N**** VYVVVVYVVVVVVVVVVYVYVYVYVYVVYVVYVYVVYVYY

'1-1V0ABM -VoBC M -1.1VoCD v/,,DE
~Vvn

Figure 111.4. Diagramme des efforts tranchants pour une poutre a plus de 2 travées

2. Les différents types de poutrelles
Le choix du sens de disposition fait ressortir différents types de poutrelles regroupés dans
les tableaux suivants :
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Tableau I11.1. Les différents types de poutrelles

ETAGES | TYPES schéma statique
1 %*V*VTV***V*V*V***V*V*V*V****##H
A A A VN
—> +—>
Commerce 3.80m 4.20m 5.10m 5.00m
(RDC
2 [VVVVVVIVVVVVV]
+ A B
+—r—>
1% étage) 3.80m  4.20m
3 [VVVVVVVVVVY
5.00m

1 VYVVYVVVVVVVVVVVVVVVVVVVVVVVVVVVVVVY)

A & @ a A A
" 380m  420m  5.10m "~ 5.00m g
Habitation [ VVVVVVVVVVVVV]
2 | & A
m
(2°™ au 3.80m 4.20m
8°™ étage) 3 [YYVVVVVVVVY
A Z
- 5.00m g
VYVVVVVVVVVY VVVVVVVVVVY
R Sy A 7S
4.20m 510m =~ 5.00m "
3. Calcul des charges revenant aux poutrelles
Les charges reprises par les poutrelles sont résumées dans le tableau suivant :
Tableau I11.2. Chargements sur les poutrelles
ELU ELS
G Q 1.35G6+1.5Q G+Q
NATURE
(KN/m?) | (KN/m?) Py qy (KN /m) Ps qs (KN /m)
(KN/m?) | 0.65xP, | (KN/m?) | 0.65x Py
Terrasse
inaccessible 6.75 1 10.37 6.74 7.57 4.92
Habitation 6 1.5 10.35 6.73 7.5 4.88
RDC 6 5 15.60 10.14 11 7.15
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Remarque : Les conditions de la méthode forfaitaire sont satisfaites pour tous les types de
poutrelles de no planchers.
& Exemple de calcul

Application de la méthode forfaitaire pour le premier type du plancher (RDC) a usage

commercial.

x*********************************H
N PN PN VN

»
>

3.80m 4.20m 5.10m 5.00m
a. Vérification des conditions d’application de la méthode forfaitaire (BA.E.L91 art

B6.2.21).

Plancher a surcharge modérée (Q < min (2G,5KN/m?)):
—Q =5KN/m? < min (2X 6,5KN/m?)........c.cccevueininn... condition vérifiée.

, . L;
Le rapport entre deux travées successives 0.8 < — < 1.25:
3,80 4,20 5,10

i+1

—1.95 S ;T 0.8 condition Vérifiée.
4,20’ 5,10 5,00
Le moment d’inertie constant sur toutes les travées................ condition vérifiée.
Fissuration peu nuisible (F.P.N)...............i condition vérifiée.

b. calcul des sollicitations
» Calcul des moments isostatiques (M)

Les moments isostatiques correspondant a chaque travée sont résumes sur le tableau suivant :

Tableau I11.3. Les moments isostatiques
(poutrelle exemple)

Moments isostatiques (KN.m)
Travée | Longueur
(m) ELU ELS
AB 3.80 18.30 12.91
BC 4.20 22.36 15.77
(W) 5.10 32.97 23.24
DE 5.00 31.68 22.34

» Calcul des moments aux appuis
Les moments aux appuis a I’ELU et a ’ELS correspondant a chaque travée sont résumés sur
le tableau suivant :
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Tableau I11.4. Les moments aux appuis
(poutrelle exemple)

Moments en appuis (KN.m)
Appuis| ELy ELS
AE -4.75 -3.35
B -11.18 -7.88
C -13.18 -9.29
D -16.48 -11.62

» Calcul des moments en travées
Chaque travee est calculée indépendamment, le moment max en travée est déterminé par les
conditions (@)citées précédemment, avec :

Q

5
_ — 0455
*=6+0 645

(14+03a) = 1+ 0.3 x0.455 = 1.136
(1.2+03a) = 1.2 + 0.3 x 0.455 = 1.336

Travée(AB) L =3.80m
ELU

0+ 0,5ME¢
M, + #" > 1.136M4E

M, > 1.136M§8 — 0.25M8¢ = M, = 0.830M458
=>M, = 15.21KN.m.......... €

1.336
M, > TM()“B
= M, = 0.668M45
S>M,=1222KN.m................o.... 2

Donc : M, = max ((1),(2) = 15.21 KN.m

ELS

0+ 0,5MB¢
M, + TO > 1.136M@58

= M, = 0.830M48

> M, =1072KN.m.......ccc..ooo. @
1.336
¢ = TM643
= Mt = 0.668M{5
= M, =862KN.m...........c...oee. 2

Donc : Mt = max ((D, (@) = 10.72 KN.m

Toutes les autres travées ont été calculées de la méme maniere, les résultats sont résumés dans
le tableau suivant :
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Tableau I11.5.Les moments en travées (poutrelle exemple)
Travée Moments en travée (KN.m)
Expression ELU ELS
AB 0.830 M48 15.21 10.72
BC 0.591 ME¢ 13.21 9.33
CD 0.686 MSP 22.62 15.94
DE 0.875 MPE 27.75 19.57

> Efforts tranchants

Travée(AB)
P, x1l 10.14x 3.8
n=—5—= = 19.26KN
P, x1 10.14 x 3.8
Vp= 11 > =11xX # = —21.90KN

De la méme maniére, nous avons calculé tous les efforts tranchants, les résultats obtenus sont
regroupes dans le suivant :

Tableau I11.6. Les efforts tranchants
(poutrelle exemple)
Travée Efforts tranchants (KN)
Va=19.26
AB Vp=-21.19
Vp= 23.42
BC Vc=-21.29
Vc= 25.85
¢D Vp=-28.44
Vp= 27.88
DE Ve= -25.35

c. Ferraillage des poutrelles

Les poutrelles se calculent comme des sections en « T » a la flexion simple. La largeur de la
dalle de compression qui intervient dans la résistance de la nervure (largeur efficace) est
définie par :

b-b . (L, LMn
0 < min|(-X,2—
2 2’ 10

<« 3,80m >

by = 10 cm.

h; : Hauteur total de la dalle = 24 cm. Poutre

h : Hauteur de la dalle de compression = 4 cm. principale Ln
h,.: Hauteur du corps creux = 20cm. (30%40)

L : Entre axe des poutrelles = 65 cm.
L,=1—by=0.65—-0.1=0.55m.
L;,'”'": la longueur de la travée min entre les différents types de poutrelles
= LM = 3,80 — (0.15 4 0.15) = 3,5m
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Ces dimensions sont représentées comme suit :

p 65cm N

||/|:| :'\Il 4cm% T

| I—| | |
«—— l e 20cm. 24cm
b-b, . (55 350) «
AN : < min > " 10 10cm
= b=65cm

e Ferraillage en travée

Les poutrelles sont des sections en T, il faut alors calculer le moment équilibré par la table de
compression Mr,,
Si:

M, < My, = La table n’est pas entiérement comprimée, 1’axe neutre est dans la table
de compression. On calcule une section rectangulaire (b X h).

M, > My, = On calcule une sectionen T.

ho
Mry = fiux b ho(d - =)

_ 0.85fg  0.85Xx25
fou = 6.y,  1x15
0: influence négative de la durée d’application de la charge (durée > 24h =0 =1)
M,,: Moment sollicitant de calcul = 15.71 KN.m

d=22cm

= 14.16 MPa

My, = 14.16 X 0.65 X 0.04. (0,22 - %) = 73.63 KN.m.

= M, =27.75KN.m < My, = 73.63 KN.m

{la table de compression n’est pas entiérement comprimée.
1’axe neutre passe par la table de compression.

= Calcul d’une section rectangulaire(b X h;)

oM, 27,75.1073 = 0.062 < 0.186 (pivot A), &, = 10° %

Hou = X bd2 ~ 1416 X 0.65 x 0222 ST
— 08,0 (1 - 04a), o= e -

n=08.¢q;. A, o 3.5+ 1000 g’ & _VSXES.

Acier FeE400 = g, = 1.74 x 1073, a; = 0.668, p; = 0.3916.
= Upy = 0.073 < y; = 0.3916 = A’ = 0 (pas d'armatures comprimées)

Danscecas: ¢ <& < 10°%
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. M,

La section d’armature en travée est défie par : Ap = o f
st
fe 400
=—=——=348 MP
st PARERT: 348 a
z=d(1-04a)
1-—/1-2 1—4/1-2(0.062

a= fou _ (0062) _ 4 0804

0.8 0.8
=z =0.22(1 — 0.4 X 0.0804) = 0.212 m

27.75.1073

A =200 0F  394%107%m o Ay = 3.74 cm?
T 0212x348  ° 07" m = Ay =374 cm

Choix

4HA12 =>| Ar =452cm?

» Condition de non fragilité
Ap = Apmin AVEC : Apin = 0.23bd X ’%
ftog = 0.6 + 0.06f,,5 = 0.6 + 0.06(25) = 2.1 MPa.

2,1
= Apin = 023 X 0.65 X 022 X o5 = 1.72cm?

Ar = 4.52 cm? > 1.72cm?

e Ferraillage des appuis intermédiaires
Le calcul des sections d’armatures en appuis intermédiaires et appuis de rive
respectivement est donné sous forme de tableaux comme suit :

Tableau I11.7. calcul des sections de Ferraillage des appuis intermédiaires
(poutrelle exemple)
Calculs Conclusions

M, <0
M,=—1648KN.m <0 = Calcul d’uneusection (bg X hy)
Upy = 0.036 > 0.186 (pivot B), &5 = 10° % A'=0
Hpy = 0.036 < u; = 0.3916 =Pas d’armatures comprimées
Danscecas: g < & < 10 %.
a = 0,047 Ajnter = 2.20 cm?

e Choix 2HA12

Ainter = 2.26cm?

z=0.126m
Condition de non fragilité : 5
fros 2 Ainter > Amin = 0.27 cm
Apmin = 0.23 by d 7 = 0.27 cm
e
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Tableau 111.8. calcul des sections de Ferraillage des appuis de rive (poutrelle exemple)

Calculs Conclusions
_ M, <0
M,=—475KN.m < 0 = Calcul d’une section ( by X h;)
Upy = 0.0106 < 0.186 (pivot A), & A'=0
=10°% =Pas d’armatures comprimées
Hpy = 0.0106 < p; = 0.3916 Danscecas: g < & < 10 %.
a=0.0133 A,iye = 0.62cm°
Choix 1 HA 12

z=0.218m Ariye = 113 cm? > Anmin

d. Vérifications
+* Vérification des contraintes a ’ELS

FPN =0, ==%y <5,

0, = 0.6f,,3 = 15 MPa (contraine admissible du béton).

G, = — = 348 MPa (containte admissible de l'acier).

N

M., : Moment max a ’ELS.
y : Position de I’axe neutre.
I : Moment d’inertie de la section homogénéisée par rapport a I’axe neutre.

1= (b)) 22 1 154(d ~ y)?

%032 4 [15 A+ (b — bohol y — 15 Ad — (b — by) 2 = 0 — on aura"y"

e Entravée
bh3 0.65x0.04>

Position de I’axe neutre : H = - = 15A; (d—hy) > H = — = 15 %

452 %x107%(0.22 —0.04) = =7 x 10™*m
H <0 = L’axe neutre est dans la nervure = Section en « T ».
Tableau I11.9. Vérification des contraintes en travee (poutrelle exemple)

Calculs Vérifications
i —yzzzoofi%ﬁm‘* op = 6.12 MPa < 6, = 15 MPa
oy = 5.16 MPa

e Aux appuis intermédiaires

Tableau 111.10. Vérification des contraintes aux appuis intermédiaires
(poutrelle exemple)
Calculs Vérifications
y =0.043m
[=1.23x10"*m* op = 4.06 MPa < G5, = 15 MPa
op = 4.06 MPa
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% Vérification de I’effort tranchant
On doit vérifier que :

Vumax
= <T
=y xd =t
- _ fe2s . 25 —
F.P.N =7, =min 0.2y—,5Mpa =min|0.2 X 1—5,5Mpa = |Tu = 3.34 MPa
b .
A.N:
28,44, 1073 1292 M
fuT010x 022 COeTPe

=1, <1, =3.34 Mpa
Commentaire pas risque de rupture par cisaillement.

e Vérification de I’espacement « S; »
On fixe At = étrier ¢po = At = 2¢s = A, = 0.57cm?

( S, <min[09x d;40cm] © S, <19.2cm - (1)
A X fe
< < 46.2
St < gaxp, ©Scs462em »®

] a =90°= (sina +cosa) = 1.

< 0.8f, X (sina + cosa) X A; - ftj = ft2s = 2,1 Mpa.

t =
bo(ty, — 0.3f;; X k) k=1 CaT{F.P.N

\ ’ Sans reprise de bétonnage.

= S, < 44.16 cm>(3)
=S¢ < (i@, Si@ »Su@) = Se < 19.2 cm . Alors, on prend : S, = 15 cm
= On utilise A= étrierg €spacé de 15cm

e Veérification des armatures longitudinale « A; » vis-a-vis des I’effort tranchant

Appuis de rive
Ay = L xymax
l fe u

A = Apravee + Aripe = 4.52 + 1.13 = 5.65¢m?
1.15

A, = 5.65cm? > 200 X 28.44 x 1073 = 0.81cm?

Appuis intermédiaires
)’s( M, )
A, > 22 pymax
t=7 W 004

A} = Apravse + Ainter = 4.52 + 1.57 = 6.09 cm?

(—11.393.1073)
0.9 x0.22

= Aucune Vérification a faire au niveau de 1’appuis intermédiaire car 1’effort tranchant est

negligeable devant I’effet du moment.
Commentaire Pas risque de cisaillement des armatures longitudinales par I’effort tranchant.

1.15
A; = 6.09cm? > 200 28.44.1073 + = —0.84cm? <0
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e Vérification de la bielle
abcs%{?28
2 xV, = Vi <0.267 a by f.,s]|
T ax b,

a = minl[0.9d, largeur de l'appui — 4cm]

Opc

AN :a=min[19.8cm, 26 cm] = 19.8cm.

I, =28.44 KN < 132.165 KN
Commentaire Pas de risque d’écrasement du béton au niveau de 1’appui

e Vérification de la jonction Table — Nervure
On doit vérifier :
1<, gl=
u—rur U 99pdh,
b—by

b =——=275cm
2

= 1} = 1.52MPa < T, = 3.34 MPa
Commentaire Pas risque de cisaillement a la jonction Table — Nervure.

% Verification de I’état limite de déformation
Si les conditions suivantes sont vérifiées, il n’y a pas lieu de calculer la fleche.

1 M
@hthax(— t)xl

16 ' 10M,
4.2 byd
@ Atr(wée < °
fe

L 3 l<8m.

h, : Hauteur totale du plancher corps creux.

max . : rooN 19
travée - Moment maximale en travée a ’ELS.

Atravie - Section d’armatures en travée.

L : Longueur de la travée considérée [ = 5,00 m.

2 2
M, : Moment isostatique : M, = qs;(l = 11:5 = 34,37 KN.m

-3
@ max (2227 22;032) - max (0,31;0,32) = 0,32 > h = 24 < 32.

La Condition@ n’étant pas satisfaite, nous devrons alors vérifier 1’état limite de
déformation sur cette travée dont :A; = 3HA14 = 4.62cm

( Af:fgv_fji‘l'fpi_fgi

l
=55 > pour [l <5m.
On a: 4 fadmissible =

0.5 cm + — — pour | > 5m.
1000
k Af = fadmissible

fgi, fgv - Les fleches instantanées et différées respectivement dues a 1’ensemble des charges
permanentes totales (poids propre + revétement + cloisons).
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fji - La fleche instantanée due a I’ensemble des charges permanentes appliquées au moment
de la mise en place 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 aprés la mise des cloisons.

p . La somme des charges permanentes et charges d’exploitation

j= (Gplancher + Gcloisons) =33+09=42 KN/mZ

g = (Gplancher + Gcloisons + Grevettement) =6 KN/Tn2
P = Grotar + Qrotar = 6+ 5 =11 KN/mZ

» Evaluation des charges
q; = 0.65 x4.2= 2,73KN/ml

qy = 0.65 X6 = 3.9KN/ml
q, = 0.65x11 = 7.15 KN /ml

> Evaluation des moments : Les moments correspondant a chaque charge sont résumés
sur le tableau suivant :

Tableau 111.11. Calcul des moments correspondants (poutrelle exemple)
Moment correspondant a q; q; x 1? M; =746 KN.m
0.875 x e
Moment correspondant a x [2 M, =10.66 KN.m
P 1o 0.875 x (qy ) g
Moment correspondant a x 2 M, = 19.55KN.m
P T 0.875 x <q” > P

> Calcul des moments d’inertie
2 _ 2
Dol 4 (b =bo) X ho"/ 4 1544

boh + (b — by)hy + 154
- ¥Y¢ = 9.15cm = 0.0915m

Y6 =

b h-y¢)3 —hg)3
Io = 276° + bo "2 = (b — by ) P + 154(d - ¥0)*
- Iy = 39163.44 cm*

y =§y2 + 154y — 154d » y = 5.81cm

—I=2y%+154(d — y)* > I = 22021.18 cm*
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> Calcul des contraintes

Le calcul des contraintes est résumé sur le tableau suivant :

Tableau 111.12. calcul des contraintes correspondantes (poutrelle exemple)

Contrainte correspondant a q;

Contrainte correspondant a g,

aj = 82.31 MPa

Contrainte correspondant a q,,

I
15M,(d — y)

0, = 117.59 MPa

I
15M,(d — y)

0, = 215.59MPa

1
» Calcul des coefficients u et 4
0
§ = max {1 [ L75X fiag
4 X P X o+ ft28
Tableau 111.13. coefficient u (poutrelle exemple)
Pourcentage d’armatures Ay p =0.021
tendues P = o xd
coefficient correspondant a 1 1.75 X fi28 uj = 0.588
qj 4 X p X 0} + fras)
coefficient correspondant & " [ 1.75X fi5 | pg = 0.689
qg _4Xp><0—g +ft28_
coefficient correspondant a 1 [ 175X fi5 | u, = 0.814
qp _4Xp><0'p +ft28_
0.05Xb X frg . Fantand
;= - instantanée .=
2 o A, =0.83
Ay =4[5y > différée

> Calcul des moments d’inerties fictives

Les résultats du calcul des moments d’inerties fictives sont résumés sur le tableau suivant :

Tableau 111.14. Calcul des moments d’inerties fictives (poutrelle exemple)

| correspondant a g j;

T1x1,
1+/‘le‘l,lj

I;; = 1.79 x 10~* m*

| correspondant a q;

T1x1,
1+/ll-><‘ug

I = 1.64 x 10~*m*

| correspondant a q g,

1.1 x [,
1+ 4, Xy,

I, =253x107*m*

| correspondant a gy,

Tix],
1+ﬂ.iX,Llp

I,; =148 x 10~* m*

» Module de déformation longitudinale différée du béton

>

E, = 3700( f.s)Y® — E, = 10818.86 MPA

Module de déformation longitudinale instantanée du béton
E; =3 xE, » E; = 32456.59 Mpa
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Enfin, le calcul de la fleche Af est donné dans le tableau suivant :

Tableau 111.15. Vérification de la fleche (poutrelle exemple)

fov M, l? 9.72 mm
10E, X I,

fii M;1? 3.19 mm
10E; x I

foi Mplz 10.17 mm
10E; X Ip;

fgi My x 12 5.01 mm
10E; X Iy;

Af fgv_fji'i'fpi_fgi 11.69 mm

faamissivle L 10 mm
500

Commentaire
Af =11,69mm > f amissivie = 10 mm
— La fléche n’est pas Vérifiee.
On augmente la section d’armatures= Ay = 3HA14 + 1HA12 = 5.75¢m?

On obtiendra alors le calcul de fleche résumé sur le tableau suivant :

Tableau 111.16. Revérification de la fleche (poutrelle exemple)
. Moment
Moments(KN.m) | Contraintes | A d'inerties fictives |  f(mm)
(MPa) 4
(cm?)
M; =746 0;=65.38 | u;=0.59 I, =2.19 fi, = 2.61
A = 1.63
Iy = 2.02 fg, = 4.05
M, = 10.66 oy =93.40 | py=0.69
Iy, = 2.97 foo =831
1,=0.65
M, =19.55 op = 171.23 | pu,=0.82 I,; = 1.85 fp, = 4.04

= Af =9.78 mm

Alors : Af < faamissivie = Pas de risque de déformation

On a calculé par la méme maniére tous les autres types de poutrelles pour chaque plancher,
les résultats obtenus sont regroupés dans les tableaux suivants :
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Tableau 111.17. Sollicitations des poutrelles du plancher RDC (commercial)

Etats limites
ELU ELS
Typesl(lie Mappui M, avée \ Mappui 1/ f—
outrelles
P (KN. M) (KN. M) (KN) (KN. M) (KN. M)
My = Mg Mg Travée |V, = 19.26 M, =M, Mo = 10.72
= —4.75 =15.21 (AB) | Vg =-21.19 = -3.35 AB — =%
Type 1 Mp=-1118 | Z%% (BC) | V. = —21.29 Mg =-788 | Mgc = 9.33
MCD s _
M, = —13.18 | = 22.62 T(rg‘[’)e)e K,C, = 2_52'2?44 Mg =-929 | My = 13.20
MDE
_ =27.75 Travée | V,=—27.88 _ Mpp = 19.57

M), = —16.48 (DE) Ve = 2535 My = —11.62
max max max max
appui travée max — appui travée

=16.48 =27.75 v 28.44 =11.62 =19.57

MAZMC MAB TI’aVée VA:1926 MA:MC M _994

=-335 = 14.05 (AB) | Vg =—22.15 =-2.36 AB — =

Type 2 -
_ Mg, Travee | Vg = 24.49 _ _

Mp = —13.41 _ 1870 (BO) |V = —21.29 Mg =—-946 | Mg, = 13.18
max max max max
appui travée max _— appui travée

=13.41 =18.70 v 24.49 =9.46 =13.18

MA=MB MAB Tra.Vée VA=2535 MA=MB= M _2234

= —4.75 =31.68 (AB) | Vg =-2535 3.35 AB T s
max max max | max
appui travée max — appui travée

Type 3 =4.75 =31.68 v 25.35 =3.35 =22.34

Tableau 111.18. Sollicitations des poutrelles des planchers des étages 1 a 8
Etats limites
ELU ELS

Typesl(lje M appui M travée \ M appui M travée

outrelles
P (KN. M) (KN. M) (KN) (KN. M) (KN. M)

MA = ME ,
_ Travee | V, =12.78 M, = Mg _

— _315 Mup =916 | (AB) |V, =—1406 |=-228 Map = 6.64

_ _ Travée | Vp = 15.54 _ _
Type 1 Mg =—-742 | Mg = 7.86 (BC) | Vi = —1413 Mg = —537 | Mgc = 5.69
MCD 7
_ _ Travée | Vo =17.15 _ _
M, =-875 | =13.34 (CD) | Vo= —1887 M;=-634 | Mcp =9.67
MDE
_ = 16.81 Travée Vp =—18.50 _ Mpp =12.18

Mp =-10.93 (DE) Vp = —16.82 Mp =-792
max max max max
apput travée max — apput travée

=10.93 = 16.81 yme =18.87 =7.92 =12.18
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MA == MC _ Tra.Vée VA - 1278 MA - MC _
=-222 Myp = 8.42 (AB) | Vg =-14.69 =-1.61 Myp = 610
Type 2 -
_ Mg Travée | Vg = 16.24 _ _
Mg = —8.90 — 1127 (BC) V= 1413 Mp = —6.45 Mg, = 8.17
M ppui travée max _ Mppui travée
=8.90 =11.27 v =16.24 = 6.45 =8.17
MA:MB MAB TI’aVée VA:1682 MA:MB M =1523
= —3.15 = 21.02 (AB) Vp =-16.82 =—-2.28 AB )
max
Mz;apxui travée leax . max
Vmax — 16 82 pput travée
Type 3 =3.15 =21.02 =2.28 = 15.23
MA - MD MAB Tl‘aVée VA = 1413 MA = ME M _ 743
= —-3.15 =10.25 (AB) Vg = —15.54 =—-2.28 AB — 7+
M Travée | Vg = 18.87
Mg =-1093 | _ B¢ B~ Mg =—-792 | Mg, = 8.87
Type 4 =12.25 (BC) Ve =—18.87
MCD s _

M;=-1093 | = 16.81 T(g“[’;e gg - 1_81'2?82 M¢=-792 | Mgp =12.18
max ) max max 3 max
appui travée max — appul travée

—10.93 - 1681 Vi =18.87 —7.92 =12.18
Tableau 111.19. Sollicitations des poutrelles du plancher terrasse
Etats limites
ELU ELS
Types de Mappui M ravée Vv Mappui M ravee
outrelles
P (KN. M) (KN. M) (KN) (KN. M) (KN. M)
MA = ME ,
_ Travée | V,=1281 My,=M, _
= -3.16 Mp =906 (AB) Vg = —14.09 =-2.30 Mg = 661
Travée | Vi = 15.57
MB = _743 MBC = 772 B _ MB = _542 MBC = 933
Type 1 (BC) Ve =-14.15
MCD 7
_ Travée | Vo =17.18 _ _
MDE
_ = 16.64 Travée Vp =18.53 _ Mpe =12.14

Mp =-10.95 (DE) V, = —1685 M, =-8
max max ymax max
apput travée max = _ g travée

=10.95 = 16.64 =18.91 apput =12.14

MA = MC _ TI‘aVée VA = 1281 MA = MC _

=—-2.23 Myp =831 (AB) Vg =—-14.73 =—-1.62 Mg = 6.07

Type 2 -
_ Mg, Travée | Vg =16.27 _ _

Mg = —-891 — 1114 (BC) V= —14.15 Mg =—-651 Mg = 8.,13
max | max ymax max | max
apput travée apput travée

=8.91 =11.14 =16.27 =6.51 =8.13
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MAZMB MAB Tl‘aVée VA=1685 MAZMB M _1538
=-3.16 =21.06 (AB) | Vg =-16.85 =-2.30 AB = =
Type 3
P e My, ymex e M7,
=3.16 =21.06 = 16.85 =2.30 =15.38

On utilisera les sollicitations maximales correspondant a chaque plancher obtenues

précédemment pour ferrailler les poutrelles.
Pour le plancher du RDC les sollicitations maximales sont données par :

Tableau 111.20. Sollicitations maximales pour le calcul du ferraillage du RDC
(commercial)
Désignation ELU ELS
Moments en travée (KN.m) 31.68 22.34
Moments aux appuis de rives (KN.m) -4.75 -3.35
Moments aux appuis intermédiaires -16.48 -11.62
(KN.m)
Effort tranchant (KN) 28.44

Le calcul du ferraillage en travée et en appuis au niveau du plancher RDC (commercial) est

résumé sur le tableau suivant :

Tableau 111.21. Ferraillage du plancher RDC (commercial)

Acalculée Achoisie Amin
a
Hpu z (sz) (sz) (sz)
En travée
0.0711]0.0923 | 0.211| 4.29 | 3HA14 =4.62 1.72
En appuis intermédiaires
0.0369 | 0.0471 | 0.215 2.20 2HA12=2.26 0.,27
En appuis de rive
0.0106 |0.0134 | 0.218 0.62 1HA12=1.13

A¢ransversales = P avec: S=15

#* Vérification des contraintes a ’ELS
Le calcul et la vérification des contraintes sont donnés sur le tableau suivant :

Tableau 111.22. Vérification des contraintes (Plancher RDC)
Désignation y (m) I (m% o, (MPA) | 3,(MPA)
Travée 0.061 2.22x104 6.12
_Appuis 0.043 1.23x10+ 4.06 15
intermédiaires
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« Vérification de la fleche
On obtiendra alors le calcul de fleche résumé sur le tableau suivant :

Tableau 111.23. Veérification de la fleche (Plancher RDC)
p=0.021,I,=3.64 x 10~*m*
. Moment
I\(/Ikcr)lrvner;\lt)s Co(n I‘Elralgtes u A d'inerties f(mm)
' P fictives (cm*)
M; = 8.53 0, =9212 | w;=0.62 I, =1.76 f;,=3.72
A = 2.03
Iyi=1.62 f4,=5.77
My, =1219 | g, =131.60 | p,=0.72
Iy, =2.53 foo =11.13
1,=0.81
M, = 22.34 0,=241.27 | p,=0.83 I,;=1.48 f;=11.58

Commentaire
Af =13.22mm > fuamissivie = 10mm
Méme en augmentant la section d’armatures, la condition sur la fleche reste non
satisfaite, on opte alors pour une disposition des poutrelles différente sur cette travée comme
montré sur la figure suivante :

380 420 510 500

30

350

350

30

Plan du rez-de-chaussée

Figure I11.5. Disposition des poutrelles pour le plancher du RDC (commercial)

On aura alors, un nouveau type de poutrelle :

I**V*V*‘******I

< 350 350 “
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Tableau 111.24. Sollicitations maximales pour le nouveau type de poutrelle
Désignation ELU ELS
Moments en travée (KN.m) 12.98 9.16
Moments aux appuis de rives (KN.m) -2.33 -1.64
Moments aux appuis intermédiaires -9.32 -6.57
(KN.m)
Effort tranchant (KN) 20.41

Ce type de poutrelle sera ferraillé comme les autres types appartenant au plancher RDC (avec
les sollicitations maximales). C’est-a-dire :

Atravee = 3HA14 + 1HA12 = 5.75cm?

Aintermédiaire = 2HA12 = 2.26cm?

Ayive = 1HA12 = 1.13cm?

Sollicitations maximales dans le plancher a usage d’habitation
Elles sont regroupées dans le tableau suivant :

Tableau 111.25. Sollicitations maximales pour le calcul du ferraillage (plancher
d’habitation)

Désignation ELU ELS

Moments en travée (KN.m) 21.02 15.23
Moments aux appuis de rives (KN.m) -3.15 -2.28
Moments aux appuis intermédiaires -10.93 -7.92

(KN.m)
Effort tranchant (KN) 25.35

Le calcul du ferraillage en travée et en appuis au niveau des planchers courants (habitation)
est resumé sur le tableau suivant :

Tableau 111.26: Ferraillage des planchers courants (habitation)

A \ Aop oo A,

p | @ | oz | fealogee | Aehoigic iy
En travée

0.0471 | 0.0604 | 0.214 [ 2.81 | 3HA12=3.39 1.72

En appuis intermédiaires

0.0245 | 0.0310 | 0.217 1.44 2HA10=1.75 0.27

En appuis de rive
0.0070 | 0.0088| 0.219 0.41 1HA10=0.79

A¢ransversales = P avec: S=15

+* Vérification des contraintes a ’ELS

Tableau 111.27. Vérification des contraintes (planchers courants)
Désignation y (m) 1(m* | a, (MPA) | 3,(MPA)
Traveée 0.061 2.22x10+4 4.18
__Appuis 0.036 | 8.98x10% 3.17 15
intermédiaires
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« Vérification de la fleche
15.23 x 1073 x 5

Ohe = 24em > 12— 507 66 cm
3.6 X 0.1 X 0.22
@Atravée = 3.05 cm? > 400 = 1.98 cm?

La condition @ n’est pas satisfaite, il faudra donc, vérifier la fleche.

j= (Gplancher + Gcloisons) =33+40.9 =42 KN/m?.

g = (Gplancher + Gcloisons + Grevettement) =6 KN/mZ-
p - GTotal + QTotal - 6 + 15 = 75 KN/mZ

» Evaluation des charges
q; = 0.65 x4.2= 2,73 KN/ml

gy = 0.65 X6 = 3.9KN/ml
qp = 0.65x7.5 = 487 KN/ml
Les résultats obtenus lors du calcul de la fléche sont donnés dans le tableau qui suit :

Tableau 111.28. Vérification de la fleche (planchers courants)

p=0.015,I,=3.33 x 10"*m*

Moments Contraintes Moment
u A d'inerties fictives f(mm)
(KN.m) (Mpa) (cm“)
M;=8.53 aj=124.24 Uj= 0.62 Iji =1.34 fji=4.89
A =277
Iyi=1.22 f4,=7.65
M,=12.19 oy = 177.21 Ug= 0.72
Iy, =2.04 fyv =13.80
A,=1.11
Mp=22.34 ap=221.51 Up= 0.77 Ipi=1.17 fpi=10.00

Commentaire

Af =11.26mm < f,amissipie = 10mm

=La fleche n’est pas vérifiée.
On augmente alors la section d’aciers, et on opte pour Ay = 3HA14 = 4.62cm?

Les résultats auxquels nous avons abouti apres augmentation de la section d’armatures sont
donnés dans le tableau suivant :
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Tableau 111.29. Revérification de la fleche (planchers courants)

p=0,021,I,=3,64x10"*m*

. Moment
I\(Alglr\?i:lt)s Co(r;";r;lgtes u A _ d_'inerties f(mm)
fictives (cm*)
M; = 8.53 0;=92.12 pj=0.62 I;, =1.76 fj;=3.72
A = 2.03
Iyi=1.62 f:=5.77
M, =12.19 0y = 131.60 | pg=0.72
Iy, =2.53 for =11.13
A,=0.81
M, = 22.34 0,=164.50 pp=10.77 I,;=1.56 fp,=7.49

Commentaire

Af =9.14mm < fadmissible = 10mm

= Pas de risque de déformation

Pour le plancher terrasse nous obtenons les sollicitations maximales suivantes :

(plancher terrasse)

Tableau 111.30. Sollicitations maximales pour le calcul du ferraillage

Désignation ELU ELS
Moments en travee (KN.m) 21.06 15.38
Moments aux appuis de rives (KN.m) -3.16 -2.30
Moments aux appuis intermédiaires -10.95 -8.00
(KN.m)
Effort tranchant (KN) 18.97

On remarquera que : Sollicitations max (plancher havitations) = SOllicitations Max (plancher terrasse)
On adopte alors le méme ferraillage, c’est-a-dire :

Atravee = 3HA14 = 4.62cm?
Aintermediaire = 2HA10 = 1.57cm?
A, ive = THA10 = 0.79¢m?

e. Ferraillage de la dalle de compression : CBA93 article(B.6.8.4.2.3)

e Barres perpendiculaires (L) aux poutrelles

4b

A =—
L7 r

b = 65 cm.

fe = 235 MPa. Car c’est du treillis soudés (Rond Lisse « RL »).

A.N:
_4><65
17 235

= 1,106 cm?/ml. avecS, < 20 cm
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e Barres paralléle(ll) aux poutrelles

Ay
Ay = >

A.N:

1.106 ,
Ay = — = 0.553 cm?/ml. avec S; <30 cm

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

{Al = 5¢¢/ml = 1.40 cm?/ml. {A” = 4¢g/ml = 1.13 cm? /ml.
S =20cm < 20 cm. St =25cm <33 cm

» Schémas de ferraillage
Les schémas de ferraillage des poutrelles et de la dalle de compression sont regroupés dans
I’annexe 5.

1.2. Planchers dalle pleine

a. Calcul des dalles D1, D2 et D3

Ce sont des dalles sur 3 appuis, de 12 cm d’épaisseur (figure I11.6). Elles se situent au
niveau des planchers d’étages 2 a 7.

Figure 111.6. Représentation des panneaux D1, D2et

Les dimensions et les valeurs de p correspondant a chaque panneau de dalle sont résumées
dans le tableau ci-dessous:

Tableau 111.31. Dimensions et p des panneaux
D1, D2et D3
D1 D2 D3
L, (m) 1.40 1.15 1.15
L, (m) 4.80 4.70 3.90
Ly
pP=7 0.29 0.24 0.29
Ly
p < 0.4 Les dalles travaillent selon un seul sens
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Le ferraillage des panneaux D2 et D3 se fera de la méme maniére que celui du panneau D1
car celui -ci est le plus défavorable.

Le panneau D1 se comporte comme une console supportant a son extrémité le poids du mur
garde-corps comme montré sur la figure suivante :

é p |Pmur
y

g( 1.4m

Figure I11.7. Schéma statique du panneau

» Evaluation des charges
e Estimation de la charge P
G = 547 KN/m?; Q = 3.5 KN/m?

ELU:P, = 12.63KN/ml; _ELS : P, = 8.97 KN/ml

e Estimation de la charge du mur (P,u:)
Le poids du mur garde-corps est donné par I'expression suivante :

Pmur: G X hmur x1
G =XG;
Avec X enur = 15cm

h, = 130 cm

Tableau 111.32. Estimation de la charge B,

Elément P0|d€KvNo/Irl:]r3r;lque Epaisseurs (m) Poids G (KN/m?)
Enduit de ciment 20 0.02 0.4
Brique creuse 9 0.15 1.35
Enduit de platre 10 0.02 0.2

G = 1.95KN/m? , Ppy,r=2.53 KN

ELU:PY,, = 1.35P,,, = 3.42 KN

ELS:PS,, = Ppyr = 253 KN

47



Etude des éléments secondaires

» Calcul des solicitations s
ELU: Mé‘ =17.16 KN.m

PxIZ A

Mg= —=+ Bnur X Iy

 ELS : My =12.33 KN.m

> Ferraillage
La dalle est calculée comme une poutre de section 1m x e soumise a la flexion simple dans
le sens le plus défavorable. Le tableau suivant résume les résultats obtenus :

Tableau 111.32. Ferraillage de la dalle D1
Acalculée Aadoptée S
Z t
Sens | My “ (cm?/ml) (cm? /ml) (cm)
X-Xx | 0.121 | 0.161 | 0.093 5.3 5HA12=15.65 20
yy | 4, = /;—" = 1.88cm? /ml = 4HA8= 2.01 cm?/ml avec St = 25 cm

e Condition de non fragilité
Apin =po X b xd = 8107 x 100 X 12 = 0.96 cm?/ml < Aggoptee

% Verification des espacements

Les exigences suivantes sur les espacements doivent étre satisfaites :
St < min(3e,33cm) - Armatures principales
St < min(4e,45cm) —» Armatures secondaires
St < min(2e,25cm) —» Armatures principales/secondaires ...... FN

% Vérification de I'effort tranchant
Pour éviter l'utilisation des armatures transversales dans la dalle il faut vérifier que:

o< 0.07 X fopg
Vb
Avec.T = L
b.d
AN:
T= 02252 MPQ .cc..cce e e e v e e o (D)
0.07 X
007X a8 _ 4460 @
Vb

(D < (@ Les armatures transversales ne sont pas nécessaires

« Veérification des contraintes a L'ELS

La dalle D1 se trouve a l'extérieur (FN), on doit alors Vérifier la contrainte de compression
dans le béton a, ainsi que la contrainte de traction dans l'acier o avec :
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M
oy =——y <0
15M
Os = Iser(d_y)sas

0, = 0,6f,,3 = 15 MPa (contraine admissible du béton).

0,: (contrainte admissible de l'acier) :

2
Pour F.N = 0, = min [§ fe, 1104/ ftzg] = 201.64 MPa,

avecn = 1.6 acier HA

Mg,, : Moment max a ’ELS.
y : Position de I’axe neutre.

I : Moment d’inertie de la section homogénéisée par rapport a 1’axe neutre.

b3
, b’
3

2

+ 15 A(d — y)?

b
—y24+ 154y —15Ad =0 > onaura

y

Le tableau ci-dessous résume la vérification des contraintes

Tableau 111.33. Vérification des contraintes dans le panneau D1

Sens M, 4 Y(m)| I(m*) (IV(IT ba) (Il; ba) Observation Os Os Observ-
(KN.m) | (cm?) m p p (Mpa | (Mpa) ation
X-X 12.33 5.65 0.03 | 5.10°5 8.26 15 Vérifiée 245.98 | 201.64 | Non-vérifiée
Commentaire La contrainte de I'acier n'est pas veérifiée, on augmente I'épaisseur de la dalle a
14 cm et la section de I'acier comme suit :
Sensx —x > 6HA12 = 6,78cm?/ml
Sensy—y — 4HA12 = 3,14cm?/ml
Les résultats obtenus sont regroupés dans le tableau suivant :
Tableau 111.34. Revérification des contraintes dans le panneau D1
Op o} —
M, A 4 . o [ Observ-
Sens (KN.m) | (cm?) Y(m)| I(m*) | (Mpa) | (Mpa) | Observation (Mpa | (Mpa) ation
xx | 1233 | 678 | 0.04 | 86.105 | 571 | 15 verifiee | 17125 | 201.64 | Non-vérifiée

% Vérification a I'état limite de déformation
La dalle se comporte comme une console, les conditions a vérifier pour ne pas avoir a faire

la vérification de la fleche sont :
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e > max [(11—6 '101\12;436) Lx] R € )

A¥ < %... VRSN ()
AN:

- e = 14cm > max (0.0625; — =) x 1.40

Or:e = 14cm = 14cm
@ - “;”Xd =1.26.1073m? et A* = 6.78.10™* m? = A* < 4'2;””’

e e

Les deux conditions sont satisfaites, alors la vérification de la fleche n'est pas nécessaire

b. Calcul de la dalle D4

C'est une dalle sur trois appuis, de 12 cm d'épaisseur illustrée dans la figure suivante:

wy/s ¢

Balcon =

<+— 350m —»
Figure 111.8. Représentation de la dalle
D4

Ly = 3.50m 450

p=Tr= 0.933 > 0.4 =Ladalle travaille selon les deux sens
L, = 3.75m ’

> Calcul des sollicitations

Cette dalle est composée d’une partie qui constitue un balcon et d’une autre partie qui
constitue une chambre, alors pour estimer la charge on considerera le cas le plus défavorable
(balcon).

La charge reprise par la dalle est alors : ELU : P, = 12.63 KN/ml

ELS :P, = 8.97 KN/ml

» Evaluation des moments

3.50 , . .
3.75 > - Les moments sont donnés par les expressions suivantes :
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P
P L P
My=2 L5 X (Ly — ) + - 13
L,: La dimension de la dalle qui sort en console (L, = 3.75m)

L,: Ladimension de la dalle qui repose sur deux appuis ( L, = 3.50 m)

Le tableau suivant résume le calcul des moments :

Tableau 111.36. Estimation des moments dans le panneau D4

ELU ELS
Moments corrigés M, M, M, M,
M, 22.58 49.96 17.36 38.44
M;”=0.85My” 19.19 42.46 14.75 32.68
MZ=M’, =-0.3M} -14.98 -11.53
MX= MY =-0.5M} -24.98 -19.22

» Ferraillage

La dalle est calculée comme une section rectangulaire de b X e soumise & la flexion simple
dans les deux sens Le tableau qui suit résume les résultats obtenus:

Tableau 111.37. Calcul du ferraillage du panneau D4
En travée
Sens Ubu a Z(m) Acalculée (sz) Aadoptée (sz) Si(cm)
X-X 0.0380 0.0493 | 0.0980 5.62 14HA8=7.04 25
y-y 0.0799 0.104 |0.0958 12.73 17HA10=13.35 22
En appuis
X-X/ L, 22
0.176 0.244 0.0902 7.95 15HA8= 8.04
y-y L, 25
e Condition de non fragilité
8.107%

Sens X-x— Amin = 2 (3 — p).b.e = (3 —0.93) x 375 x 12 = 3.82cm? < Aggoptse

2
Sens y-y— Apin = po X b X e = 8.107* x 350 x 12 = 3.36 cm® < Agaoptee
«» Vérification de I'effort tranchant

Pour ne pas avoir a utiliser des armatures transversales dans la dalle il faut vérifier que:

51




Etude des éléments secondaires

e _ qQuly l;
Vux = 7 1l
0.07Xfc2g . quly 1%
< 207 % c2s = Juy
== Avec: < Ty T+
. Umax
T~ pa
AN:
_12.63x3.75 3.5 1022 KN
Vux = 2 35% +3.75%
_1263x35 3.75% 1956 KN
Yuy =7 35%+375¢
T= 0.035MPA .....eeceeeeee e cee e e (D)
0.07 X
007X 28 _ 4460 @
Vb

(1) < (2) Les armatures transversales dans la dalle ne sont pas nécessaires
R/

« Vérification des contraintes a I'ELS

Le tableau suivant résume la vérification des contraintes :

Tableau 111.38. veérification des contraintes dans le panneau D4

En travée
O'b Eb _
Sens M, A 4 Observa o o, .
Y M M . Observation
(KN.m) | (cm?) (m)| 1(m?) | (Mpa) | (Mpa) -tion (Mpa) | (Mpa)

X-X 14.75 7.04 |0.021 | 7.66.10-5 4.04 15 vérifiée 226.16 201.64 | Non-Vérifiée
y-y 32.68 | 13.35|0.027 | 1.31.10+4 6.98 15 vérifiée 273.16 201.64 | Non-vérifiée
En appuis

X-X/
19.22 [(8.04]0.038 | 6.46.10-5 11.45 15 vérifiée 274.46 201.64 | Non vérifiée
y-y

Commentaire La contrainte de l'acier en travée ( dans les deux sens) ainsi qu’ en appuis

n’est pas vérifiée, on augmente alors la section d'armatures dans les deux cas et on choisit :

Sens x-x — Onprend A = 16HA8 = 8.04 cm? - o,

199.02 Mpa < o,

Sensy-y — Onprend A = 17HA12 = 19.23 cm? - g, = 191 Mpa < o,
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En appuis — A = 15HA10 = 11.78 cm? > g, = 191.62 Mpa < o,

R/

% Vérification a I'état limite de déformation

On doit vérifier les deux conditions suivantes dans le sens le plus défavorable de la dalle :

3 M{
> max (2 2E )] e D
¢ =max [(80 " 20xM¥ Ly

2Xbxd
f.

Avec :
e = 12 cm (épaisseur de la dalle)

L, = 350cm (longueur de la petite portée)

14.75
20%x17.36

(1D- e = 12cm > max (0.0375; ) x 3.50

Or:e =12cm < 14.86cm
La condition (1) n'est pas satisfaite — la vérification de la fleche est indispensable.

Les résultats du calcul de la fleche sont regroupés sur le tableau qui suit :

Tableau 111.39. vérification de la fleche dans le panneau D4

I, =5.90 x 10~*m* p = 0.0059

Moments Contraintes Moments
(KN.m) (MPa) u y) d'inerties f(mm)
fictives (cm*)
M;=13.44 0;=78.35 uj=0.087 I;, =6.21 fﬁ=0.93
A = 4.09
Ig;=4.02 fgi=1.96
M,=18.39 o4 = 107.15 ug=0.144
Iy, =5.20 fgv =458
A,=1.64
M,=30.15 0,=175.72 tp=0.356 1y;=2.64 fpi=4.98
Af = fgv _f}i +fpi _fgi = 6.67mm
l
fadmissible = 500 =7mm = Af < faamissibie

c. Calcul de la dalle D5

C'est un panneau de dalle sur 4 appuis présentant une ouverture comme le montre la figue
suivante:
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R0

4.80m

wozs9

Figure 111.9. Représentation de la dalle D5

La dalle sera calculée comme un panneau complet (sans ouverture) puis on remplacera les
aciers censeés étre dans cette ouverture par des barres de renfort.

Ona:
L, = 4.80m
L,=670m

4.80

= p=——=0.71> 0.4 la dalle travaille dans les deux sens

6.70

» Calcul des sollicitations

G = 6.22KN/m?, Q = 2.5KN/m?

ELU: P, = 13.64 KN/ml

9.72 KN/ml

ELS:P, =
> Evaluation des moments
J('i = Uy. B,. lazc
M} = p,. M§

D'aprés I’annexe 1: (ELU,9 = 0,p = 0.71) = 1, = 0.0671; u,=0.4471

(ELS, 9 =02,p=0.71) > u,=0.0731; u,= 05940

Le tableau suivant résume le calcul des moments dans le panneau D5 :

Tableau 111.40. Estimation des moments dans le panneau D5

ELU ELS
Moments corrigeés M, M, M, M,
M, 18.76 8.39 14.68 8.71
M;”=0.75My” 14.07 6.29 11.01 6.53
MZ= M2 =-0.5M} -9.38 -7.34
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> Ferraillage
La dalle est calculée comme une section rectangulaire de 1mxe soumise a la flexion
simple, les résultats obtenus sont résumeés dans le tableau ci-dessous:

Tableau 111.41. Calcul du ferraillage du panneau D5
En travée
Acalculée Amin Aadoptée
Sens a Z(m S:(cm
Hou M) em2z/mp | (em?/mb) | (cm?/mpy | S*€™
5HA10=
X-X 0.058 0.075 | 0.126 3.20 1.374 393 20
- 0.026 0.033 {0.0128 1.41 1.2 25
yy 4HA8=2.01
En appuis
X-X/
y-y 0.039 0.050 | 0.0127 2.11 4HA10=3.14 25

e Armatures de renfort

Cette dalle présente une ouverture de dimensions a = 3.40m et b = 3.80m (figure 111.8)
Lors du ferraillage en travée on a choisi :

(// Ly): 5SHA10 = 3.93 cm?/ ml

— sur 3.40m nous aurons : 3.93 x 3.40 = 13.36 cm?

(//Ly): 4HA8 = 2.01 cm?/ ml
— sur 3.80m nous aurons : 2.01 X 3.80 = 7.63 cm?

Nous devrons donc disposer aux extrémités de la cage des barres de renfort de section :
X 2
o A ore =13.36cm

A}rlenfort =7.63 cm?
Soit :
// Lx:9HA14 = 13.77 cm? (5 et 4 barres de chaque coté de l'ouverture)

// Ly :5HA14 = 7.70 cm?

« Vérification de I'effort tranchant

e , Ly 13
La veérification se fera selon le sens le plus défavorable avec: v,,,, = quz =, ﬁ
xTly

AN: N
Vyx = 23.06 KN
T = 0.2306 Mpa @ = (1) < (2) Les armatures

' oo transversales ne sont pas nécessaires.
0.07 x
y—fczs = 1.16 MPG. . eos e e e (2) )

b
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«» Vérification des contraintes a I'ELS
La vérification de contraintes est résumée dans le tableau suivant :

Tableau 111.42. vérification des contraintes dans le panneau D5
En travée
Sens M, 4 Y(m) I(m%) (n;b % :
(KN.m) (cm?) pa) (Mpa) Observation
X-X 11.01 3.93 0.0357 6.74.10-5 5.50 15 vérifiée
y-y 6.53 2.01 0.0251 3.84.10-5 4.27 15 vérifiée
En appuis
X-X/
y-y 7.34 3.14 0.0305 4.60.10-5 4.00 15 vérifiée

% Vérification a I'état limite de déformation
On doit vérifier les deux conditions suivantes dans le sens le plus défavorable de la dalle

e = max [(i M )Lx] RN € )

80 ' 20xMY

2Xbxd
f.

. _ . 11.01
AN: @—> e = 15cm > max (0.0375, 20)(14'68) X 4.8
Or:e = 15cm < 18cm
La condition (1) n'est pas satisfaite— la vérification de la fléche est nécessaire

% Vérification de la fleche

j = 4KN/m?
g = 5.47KN/m?
p = 6.94KN/m?

Les résultats de la vérification de la fleche sont résumés dans le tableau suivant:

Tableau 111.43. vérification de la fleche dans le panneau D5

I, =3.01x10"*m* p=10.00347

Moments Contraintes Moments

(KN.m) (MPa) u y) d'inerties f(mm)

fictives (cm?)
M, =6 0;=112.41 w=0 B I;, =3.30 fii=1.283
b =604 I,;=191 f, =2.836

M, = 7.85 = 147.20 =0.113 gi— 9~

g % H lyy =2.63 | fy, =6.427

_ ~ ~ Ay=2.41 B ~

M, = 11.01 0,=206.37 = 0.260 I,;=1.32 f,,=6.063
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Af = fgv = fiji + fpi — fqi= 837 mm

fadmissivie = £00 = 9.6 mm

Af < fadmissible

d. Calcul de la dalle D6

C'est une dalle de 12 cm d'épaisseur qui repose sur deux appuis perpendiculaires illustrée sur la

flgure suilvante : 3.50m

woo's

Figure 111.10 Représentation de la dalle D6
L,=350m

3.
= p=——=0.70 > 0.4 = ladalle travaille dans les deux sens
L,=5.00 m >.00

» Calcul des sollicitations
G = 5.47 KN/m?; Q = 3.5 KN/m?

ELU: P, = 12.63 KN/ml; ELS:P, = 8.97 KN/ml

> Evaluation des moments
Mg = px. B 1%
My = wy,. M§

D'apres le tableau en annexe 1 ona: (ELU,9 = 0,p = 0.71) = u,=0.0684 ; u,= 0.4320

(ELS,9 = 0.2,p = 0.71) = 11,=0.0743 ; pi,,= 0.5817

Les résultats du calcul sont présentés dans le tableau suivant:

Tableau I11.44. Estimation des moments dans le panneau D6
ELU ELS
Moments corrigés M, M, M, M
M, 10.58 4.57 8.16 4.75
M;”=0.85My” 8.99 3.88 6.93 4.03
MZ=M? =-0.3M} -3.17 -2.45
Mi= M}, =-0.5M} -5.29 -4.08
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> Ferraillage

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 :

Tableau 111.45. Calcul du ferraillage du panneau D6

En travée
Acalculée Amin Aadoptée
Sens a Z(m S:(cm
Hbu (m) (em?/ml) | (ecm?/ml)| (cm?/ml) «(em)
X-X 0.0634 0.0656 | 0.0973 2.65 1.104 4HA10=3.14 25
y-y 0.0274 0.0347 | 0.0986 1.13 0.96 4HA8=2.01 25
En appuis
X-x/
y-y 0.0373 0.0476 | 0.0980 1.55 4HA8=2.01 25

% verification de I'effort tranchant
Pour éviter l'utilisation des armatures transversales dans la dalle il faut vérifier que:

r _ qu-lx lf,
ux 2 g+
0,07 1 14
T < 207 pyec: Vyy = 2
Yp 2 ly-+ly
\ - _vV_
bxd
AN:
12.63 X 3.50 54
Vo = X = 17.82 KN
ux 2 3.5% 4+ 5%
12.63 X 5 3.5%
Vo = X = 6.11 KN
wy 2 3.5% 4+ 5%
T=0,178MPA ... v e v es et e e e e @
0.07 X fipg

= 1.16Mpa. ... . oo e v e vee .. (2)
Vb

(D) < (@ =Les armatures transversales dans la dalle ne sont pas nécessaires

« Veérification des contraintes a I'ELS
Le tableau suivant résume le calcul et la vérification des contraintes :
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Tableau 111.46. vérification des contraintes dans le panneau D6

En travée

Sens

Op Oy
Y(m) | I(m*) |(Mpa)| (Mpa) | Observation

(KN.m) | (cm?) (Mpa | (Mpa)

Observation

X-X 6.93 3.14 | 0.028 | 3.78.10° | 6.04 15 vérifiée 198 201.64 vérifiée
y-y 4.03 2.01 |0.0217| 2.18.10> | 4.73 15 vérifiée 21712 | 201.64 | Non-vérifiée
En appuis
X-X/
4.08 2.01 0.021 | 2.19.10-5 3.91 15 vérifiée 220.77 | 201.64 | Non- vérifiée
y-y

Commentaire La contrainte de l'acier n’est pas vérifiée, on augmente alors la section

d'armatures et on choisit dans les deux cas :
Sensy-y — A = 4HA10 = 3.14 cm? - g, = 140.98 Mpa < o,

En appuis — A = 4HA10 = 3.14 cm? - g, = 143.31 Mpa < o,

% Vérification a I'état limite de déformation
On doit vérifier les deux conditions suivantes dans le sens le plus défavorable de la dalle

3 mE
> 2 Ly | e D
¢ = max [(80 ' 20xM§ Ly

A < 2Xbxd
t —_ f_e WEE EEE EES SE AW AW AW EEE EEE EEE EEE EEE EEE EEE mAw

AN: (D)— e = 15¢cm > max (0.0375; 2012316) X 5

Or:e =12cm < 21.23cm

L@

La condition (1) n'est pas satisfaite — la vérification de la fleche est indispensable
» verification de la fleche

Les résultats de la vérification de la fleche sont résumés dans le tableau suivant:
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Tableau 111.47. vérification de la fleche dans le panneau D6

I, =1.51x10"*m* p =0.00314
Moments Contraintes Moment
(KN .m) u A d'inerties fictives f(mm)
(Mpa) s
(m%)
M; = 3.04 g; = 108.04 ©j=0 [;, = 0.00016 fii =178
A = 6.68
I;; = 0.00011 fg; = 3.57
M, = 4.17 g, = 147.74 ug = 0.07
Iy, = 0.00014 fgv = 843
A,=2.67
M, = 6.94 o, = 242.28 U, = 0.28 I,; = 0.00004 fp;=10.97

fadmissible =

Af = fgv = fii + fpi — fgi = 1.40
l
250 250

350
——=1.40cm

Commentaire La fléche est vérifiée

» Schémas de ferraillage
Les schémas de ferraillage des dalles pleines sont regroupés dans 1’annexe 5.

2. Escaliers

Af = faamissibie

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.

Notre structure comporte un seul type d’escalier en béton armé (escalier balancé) identique
pour tous les étages (Figure 11.9).

a. Volée AC

» Charges sur la volée AC

G = 9.20 KN /m?
Q = 2.50 KN /m?

Le calcul des sollicitations sur la volée AC est résumé sur le tableau suivant :
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Tableau 111.48. sollicitations dans la volée AC

Schéma statique

Diagramme des moments

max — gu i | = 22.64 KN

2 Qv 4 qv
7
> Y5 -
ﬁ 1.40m < T aom
q¥ = 1.35(9.20) + 1.5(2.5) = 16.17KN/m
q; =9.20+25=11.7KN/m
15.85 KN.m
Sollicitations
: >
M3} = —q; X 5= —15.85KN.m
2
MM = g8 x — = —11.46 KN.m M
’ v

» Ferraillage

Le calcul du ferraillage de la volée AC a donné les résultats représentés sur le tableau

suivant :
Tableau 111.49. Ferraillage de la volée AC
Upy a z Acalculée Achoisie Ar Aﬁhmsze
cm?/ml cm?/ml cm?/ml cm?/ml
Travée (St=20cm)
0.0497 | 0.0638 | 0.146 3.11 5HA10/ml=3.93 | Achoisie_() gg | 4HA8/ml=2.01
4
Apmin =0.23bd fezs _ g4 cm? /ml
e

% Veérification de ’effort tranchant
v, 0.07fc,,
= <
b X d ]/b
0.150 Mpa < 1.16 Mpa

Tu

= Les armatures transversales ne sont pas necessaires

«» Veérification des contraintes a P’ELS

Le calcul et la vérification des contraintes ont donné les résultats résumés sur le tableau

suivant :
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Tableau I11.50. Vérification des contraintes
Calculs Vérifications
y =0.036m
[ =9.20 X 10~°m* 0p, = 4.54 MPa < 6, = 15 MPa
0, = 4.54 MPa

% Vérification de la fleche

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

(@ e = max [(

i @4, <

11.46
10x11.46

(D=e = 17cm > max (0.0625;

4,2X100X15

2)=A4, =3.93cm? < 00

1

Commentaire Il n’y a pas lieu de vérifier la fleche

2. Volée CC°
» Charges sur la volée CC’

G =835KN/m? ,Q = 2.50 KN/m?

Apreés calcul par la méthode RDM, on trouve:

R¢ = 37,12 KN.

R¢ = 32,54 KN.

16 ' 10M,
42xbxd

fe

R

o)

) X 1.40 e = 17cm > 14 cm - vérifiée

= A, < 15.75cm? - vérifiée

Qv

Y

A
Y

Py

3,50m 1,60 m

Les charges reprises par le palier et par la volée CC’ sont regroupées sur le tableau suivant :

Tableau 111.51. Charges revenants au palier et a la volée
Charges ELU ELS

Qpolse KN/ml 15.02 11.07

Apatier KN/ml 10.79 8.72

> Calcul des moments

1*"troncon : 0 < x < 3.50m

M =37.21x —7.51x% ; V =15.02x —37.21

M = 0KN.m

Pourx =0 :{V — _37.21KN

15.02 KN /ml

(400

v
<

Rc
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Pour x = 3.50 = {M = 38.23KN.m

V = 1526KN M 10.79KN/ml
2™ troncon : 0 < x < 1.60m / /

M = 32.54x — 5.39x% ; V =10.79x — 32.54 N

M = 0KN.m e >A
V = 32.54KN V x

M = 38.26KN.m Re
V = —15.26KN

Pourx=0=>{

Pour x = 1,60 = {

» Calcul de M,,,,,

My = M(x)

%4 =0= x = 2.62m= M,,,, = 46.09KN.m

Calcul des moments corrigés
M} = 0.75 X M™% = 3457KN.m

My =—0.5x M™** = —23.05 KN.m

Les diagrammes des moments et des efforts tranchants résultants sont représentés ci-dessous :
q.

l !
< 3.50m 1.60m}5

A

X

\Y

32.54 KN

15.26 KN

37.21 KN

38,26 KN.m
46,09 KN.m

MY
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> Ferraillage

Le calcul du ferraillage de la volée CC’ a donné les résultats représentés sur le tableau ci-

dessous :

Tableau 111.52. Ferraillage de la volée CC’
Upy a z Acalculée Achoisie Ar Ar
(cm? /ml) (ecm? /ml) (cm? /ml) (cm? /ml)
Travée (St = 20cm)
0.108 | 0.143 | 0.141 7.03 5HA14=7.70 Achoisie 1 g- 4HA8 =2.01
4
Apin = 1.81 cm? /ml
Appuis (St = 20cm)
0.0723 | 0.093 | 0.144 4.59 5HA12=5.65 Achoisie 1 449 4HA8=2.01
4

«» Veérification de I’effort tranchant

= 1.16 MPA

V, 0.07f
= = 0.248MPq < ——2&
Ty % d 0.248MPa < ”

= Les armatures transversales ne sont pas necessaires

«» Vérification des contraintes a P’ELS
M;, . = 36,11KN.m = Nous obtenons alors :

U =0.75 X M5, = 30,69KN.m
M$ = —0,5 X M3, = 14,44 KN.m

Le calcul et la vérification des contraintes ont donné les résultats résumés sur les tableaux
suivants :

Tableau I11. 53. Vérification des contraintes en travée
Calculs Vérifications
y =0.0484m
[ =156 x10"*m* op = 9.46 MPa < G, = 15 MPa
o, = 9.46MPa
Tableau 111.54. Vérification des contraintes aux appuis
Calculs Veérifications
y =0.0272m
1 =521x10""m* o, = 7.53 MPa < G, = 15 MPa
0, = 7.53 MPa

% Vérification de la fleche
Si les conditions suivantes sont satisfaites, il n’y a pas lieu de vérifier la fléche :

64




Etude des éléments secondaires

@zl )

16 ' 10M,
42xbxd
@4, < 22X0XE
fe
30,69
(D=e = 17cm > max (0.0625; 10x36,11) X 5.10

Or:e =17cm < 43.34cm

Commentaire_La condition (1) n’est pas  satisfaite =il faut vérifier la fleche.

Le calcul des charges est donné sur le tableau suivant:

Tableau 111.55. Charges revenant a
[’escalier
Designations Volée Palier
q; (KN/ml) 6.7 4.75
q4 (KN/mi) 8.35 6.22
qp (KN/mli) 10.85 8.72

Le calcul de la fleche est résumé sur le tableau suivant:

Tableau 111.56. Vérification de la fleche (volée CC’)

p=0.0513,I, = 2.45 x 10 3m*

Contraintes Moment
Moments(KN.m) u A d’inerties fictives f(mm)
(MPa) 4
(m)
M; = 17.44 0;=170.37 | p;=0.343 I, =1.12.10% fi,=1.24
A = 4.10
Igi=0.90.10 f3:=1.79
M, =21.93 0y = 21423 | pg=0.434
I;, =1.58.10% | f,, =3.32
A,=1.65
M, = 28.81 0,=281.45 pp=0.533 1,;=0.80.103 fp,=2.71

= Af =3.003mm

l

fadmissible= 1000 +05- 10.1 mm

fadmissible =

=>Af < fadmissible

» Schema de ferraillage
Les schémas de ferraillage des volées AC et CC’ sont donnés dans I’annexe 6.
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3. Etude de la poutre brisee
La poutre brisée dont nous disposons est une poutre continue sur trois appuis. Elle sera
calculée a la flexion simple et a la torsion.

» Dimensionnement
a. Selon la condition de rigidité

l<h<l =>350<h<350=>2333 <h<35
5=-"=10 15 = "=T10 PO M == oo cm
h=35cm
Alors, {b — 30 em

b. Vérification des conditions du RPA 99 version 2003
b=30cm>25cm
h=35¢cm > 30cm

h—116<4
b_ .

» Calcul de la poutre brisée

Nous avons di créer un poteau au niveau de la cage d’escalier pour supporter la deuxiéme
travée de la poutre brisée (vu qu’il existe une porte entre le poteau créé et le dernier poteau).
Ceci est montreé sur la figure ci-dessous :

FPoteau

Poutre bkrisée

5}

Figure 111.11. Nouvelle configuration de la cage d’escalier

Le schéma statique de la poutre est comme suit :

@ /%

g 1.88m —><«— 2.28m 1.95m
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» Charges revenant a la poutre brisée
La poutre est soumise a son poids propre Gy :

Ghorizontal_554(.35x0.30= 2.62 KN/ml
GIelint=25x0.35x0.30/cos 20.26= 2.97 KN/ml

On remarque que: GRoTzontal ~ gincliné — On considérera uniquement le cas le plus
défavorable dans les calculs, c’est a dire :

Go = GIelin® = 2,97 KN /ml

De plus, elle est soumise aux charges transmises par les volées AC et CC’ de I’escalier :
RY; = 22.64KN/ml et RS; = 22.64KN/ml
RY;, =37.12KN/ml et R§c, = 27.64KN/ml

Apres combinaison, on obtient les charges suivantes:

ELU

g1 = 1.35 X Gy = 4 KN/ml

g, = 1.35 X Gy + Ry = 26.64 KN /ml

4z = 1.35 X Gy + Rac + Recr = 63.76 KN /ml

ELS

g1 = Gy = 2.97 KN /ml

q, = Gy + Ry = 19.35 KN/ml

qz = Gy + Ryc + Reer = 46.99 KN /ml

1. Calcul des sollicitations a flexion
Apres calcul RDM, nous avons obtenu les résultats suivants :

ELU

travee = 19.34KN.m; Miges ;o = 36.68KN.m ; V™* = 80.98KN
ELS

roree = 1403 KN.m ;’;,“;‘uis =26.71 KN.m

2. Calcul des sollicitations a la torsion
La poutre est soumise a un moment de torsion maximal défini par :
M X 1

2

MTor =
Dans notre cas :
M, = Méfcastrement = 15.85KN.m/ml

15.85 x 3.50
Tor =5 = 27.73 KN.m
3. Ferraillage

3.1. En torsion
On définit « Q », I’aire de torsion, par une section creuse a mi- epaisseur « e » tel que :
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Q=(h-e)x(h—e), e=b/6=5cm
= Q = 750 cm?
On définit « u » comme étant le périmétre de « Q » :

u=2[(b—e)+(h—e)] > u=110cm
e Armatures longitudinales
My X u Xy, 27.73% 1073 x 110 X 1072 x 1.15
L= Txaxf, 2 x 750 x 10~* x 400
A; = 5.84 cm?

e Armatures transversales
My XSy X¥s 2773 %1073 % 0.20 x 1.15

A, = =
7 2xaxf, 2 X 750 X 104 x 400
= A, = 1.06 cm?
M,
Ttorsion = ZX—.Q(.WXG = 3.69 MPa
chS

T, = min(0.2 ; 5Mpa) ; FPN

= 1, = 3.33Mpa
On remarquera que : T;orsion = T,= ON augmente la section de la poutre et on prend :
{h =40cm
b=30cm

On obtient alors les résultats résumés dans le tableau suivant :

Tableau I11.57. Ferraillage en torsion de la poutre brisée
p(em) | @(em?) | A(em?) | A(ecm?) | t,(Mpa)
120 875 5.46 0911 3.16

3.2. En flexion
Le calcul des armatures en flexion a donné les résultats suivants :

Airavse = 2.04 cm?
Agppuis = 3.99cm?
3.3. Ferraillage total

La section d’armature totale sera calculée en (flexion simple + torsion), elle est donnée
dans le tableau qui suit :
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Tableau 111.58. Section d’armatures de calcul en flexion simple et en torsion
Flexion simpl . L .
e, on stmpe Torsion Flexion simple +Torsion
Travée | Appuis
Moments Agiioilse | agueutse | agenie | achelie
(KN.m) 1934 | 36.68 27.73 (o) (o (em® | (omy
Armatures 2.04 + # 3.99 + S'Zﬁ SHALZ | SHAL4
|ong|tud2|na|es 2.04 3.99 5.84 _ _ S 65 270
(em”) 4.96 6.91
0.62+0.911 4¢g = 2.01cm?
Armatures 0.62 0.911 = (cadre ¢,
transversales 153 _
(sz) . + letrierd, )
S = 20cm
Contrainte de T= \/ (%Frexion + Ttorsion)
cisaillement 0.964 3.16 =7 = 3.30Mpa < 3.34Mpa
(MPa)

®,

+* Vérification des contraintes a PELS

La vérification des contraintes est résumée dans le tableau suivant :

Tableau 111.59. Vérification des contraintes dans la poutre brisée

Désignation y (m) 1 (m? o, (MPA) | a,(MPA)
Travée 0.047 4.92x104 1.34 15
Appuis 0.044 6.54x104 1.80

« Vérification de la fleche

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

1 M,
> _—— < .
®h_max[<16’10xMo)l]' L= 8m

42xbxd
@Atsf
e
(1) -» h=040m > 0.35m

(2) - A; = 5.65 cm? < 8.82 cm?
Commentaire la vérification de la fléche n’est pas nécessaire

» Schéma de ferraillage
Le schéma de ferraillage de la poutre brisée est donné dans I’annexe 6.

4., Etude de ’ascenseur

Un ascenseur est un dispositif assurant le déplacement en hauteur des personnes dans les
batiments a niveaux multiples.
L’ascenseur qui fait objet de la présente étude est destiné pour déplacer 8§ personnes, Ses
caractéristiques sont les suivantes

Py =15KN
D,, =82KN

69



Etude des éléments secondaires

Avec :
Pm=charge due & la salle machine.
£

Dm= charge due a I’ascenseur (cabine). é
> Evaluation des charges et surcharges
La dalle a les dimensions suivantes : (Figure 111.11) <«

L,=160cm
l,=160m;l, =2m Figure 111.11. Les dimensions de

[’ascenseur
La dalle reprend une charge importante, on choisit alors une épaisseur de 20cm

Elle est soumise aux charges suivantes :
e Charges uniformément réparties
Son poids propre Gy tels que :

Gyo=G,+G, .

G, = 25 x 0.2 =5 KN/m? —Poids propre de la dalle.

G, = 25 x 0.05 = 1.1 KN/m? —Poids du revétement sur la dalle (e = 5c¢m).
Go = G, + G, = 6.1 KN /m?

Et Q =1KN/m?

e Charges concentrées
La dalle est aussi soumise & une charge concentrée due au poids du systeme de levage :

G concentrée = Dm + B, = 82 4+ 15 = 97KN
Qconcentrée = Ppersonnes = 6.30 KN

a. Calcul a’ELU
> Calcul les sollicitations

1. Sous charges uniformément réparties
q,=135G+1.5Q0 =1.35x 6.1+ 1.5%x1=29.735KN/m?

p= ;—" = % = 0,8 > 0.4 =La dalle travaille en flexion simple dans deux sens.
y
085 A 1 te = 0,0561
M, = p, X gy X L2 = 0.0561 x 9.735 x 1.6% = 1.398 KN.m

M,y =, x M0 = 0.5959 x 1.398 = 0.838 KN.m

2. Sous charges concentrées
La charge concentrée q est appliquée a la surface de la dalle sur I’aire a, X b,. Elle agit
uniformément sur une aire uxv située sur le plan moyen de la dalle.
ag X by : Surface d’application de la charge donnée en fonction de vitesse.
u, v : dimensions du rectangle d’impact de la charge au niveau du feuillet moyen de la dalle.
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La figure 111.12 illustre le schéma de la dalle de 1’ascenseur ainsi que sa surface d’impact.

CH

Figure 111.12. Schéma de la dalle et de sa
surface d’impact

_ =80cm.
Onag U= 8 h+2xEx yo v imis= %
V=D, +h +2xExh b, =80cm.

h, =5cm : Epaisseur de revétement
h, =20cm : Epaisseur de dalle

¢ =1 : Coefficient qui dépend du type de revétement.
u=80+20+2x1x5=110cm.
v=80+20+2x1x5=110cm.

{sz =(qy X (Ml + VMZ)

My, = qu X (My +vM,) * v : est le coefficient de poisson

. 110

e Mjest en fonction de £ etp £ =" =06875 et p=20,8
Ly Ly 160
. 9 9 110

e Msesten fonctionde —etp=>— =—=0.550et p =0,8
Ly Ly 200

En se référant a I’abaque de Pigeaud (Annexe 2), on trouve :
M, =0.088; M, = 0.056

Donc :

qu = 1.35 X Geoncentrée + 1.5 X Qconcentrée=1.35 X 97 + 1.5 X 6.30 = 140.40KN
Qser = Geoncentrée + Qconcentrée = 97 + 6.30 = 103.3 KN

M,, = q, X M; = 140.40 X 0.088 = 12.35 KN.m
{Myz = q, X M, = 140.40 x 0.056 = 7.86 KN.m
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» Superposition des moments

M, =M, +M,, = 1.398 + 12.35 = 13.74 KN.m
{My = My, + M,, = 0.838 + 7.86 = 8.69 KN.m

M, =—-04xM, = —549 KN.m
= Entravée MY = 0.85M, = 11.68 KN.m ; MY = 0.85M, = 7.39 KN.m

» Ferraillage
Le calcul se fera pour une bande de 1m de longueur, de 20cm d’épaisseur, on prendra
d = 18cm.
Les résultats obtenus sont résumés sur le tableau suivant :

Tableau 111.60. Ferraillage de la dalle de I’ascenseur
Sens M, (KN.m) Y. a Z(m) | A caicuice A adoptee S,(cm)
(em?/ml) (em?/ml)
X-X 11.68 0.025 | 0.032 | 0.177 1.89 3HA10=2.36 33
y-y 7.39 0.016 | 0.020 | 0.178 1.18 4HA8=2.01 25
Appuis 5.49 0.011 | 0.014 | 0.178 0.87 3HA8=1.51 33

s Vérifications a PELU
e Veérification de condition de non fragilité

A¥ = 3HA10/ml = 2.36 cm?/ml > AT = 1.7 cm? /ml
A} = 4HA8/ml = 2.01 cm?/ml > AT"™ = 1.6 cm?/ml

e Vérification au poinconnement
Selon le BAEL 91, aucune armature d’effort tranchant n’est requise, si la condition suivante
est satisfaite :

quso.045xucxh><f;ﬁ
b

q..: Charge de calcul a I’ELU.

h : Epaisseur totale de la dalle.

u, : Périmétre du contour au niveau de feuillet moyen.
q. = 140.40 KN

fe2s 25.103

0.045 X u, X h X =0.045%x (2 x2.2) X 0.2 X

= 660KN

Vb :
140.40 KN < 660 KN= Pas de risque de poingonnement de la dalle.

o Vérification vis-a-vis de ’effort tranchant
Les efforts tranchants sont donnés sur le tableau suivant :

Tableau 111.61. Efforts tranchants dans la dalle de [’ascenseur

max
Effort trenchant | Sous charge | Sous charge | Superposition | 7™M = Dd
(KN) répartie concentrée V=vV,+V, (MPa)
vV, 5.52 42.25 47.77 0.265
v, 2.82 42.25 45.07 '
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Donc:

7, = 0.256 MPa - (1)

0.07
77—ﬁﬂ3=116MPa—»<)
b

(D< (2) = Les armatures transversales ne sont pas nécessaires.

b. Calcul a PELS
» Calcul les sollicitations

Le calcul des sollicitations est mené de la méme maniére qu’a I’ELU, Les résultats sont
résumés sur le tableau suivant :

Tableau 111.62. Moments a I’ELS dans la dalle de [’ascenseur

Moments | Sous charge | Sous charge Superpositiol M. .. M _
(KN.m) répartie | concentrée perp travee apputs
M, 1.14 10.24 11.38 9.67
-4.55
My 0.81 7.60 8.41 7.15

®,

¢ Vérification des contraintes a ’ELS
Le calcul ainsi que la vérification des contraintes sont résumeés dans le tableau suivant :

Tableau 111.63. Vérification des contraintes dans la dalle de [’ascenseur

A .
Sens | M, (KN.m) (cm?) y(m) | I (m*) |o,(Mpa)| &, |observation
X-X 9.67 2.36 | 0.032 | 8.81.10° 3.51 15 vérifiée
y-y 7.15 2.01 | 0.030 | 7.68.105 2.79 15 vérifiée

®,

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

3 M
e = max [(80 ’20><Mgf) Lx] IR € )
2xbxd
AF S e e e (2)
fe
) (00375- 067 )><160-468
= max . ’20X11.38 . = 4. cm

e =20cm > 4.68cm

2Xbxd
2= xfx =9cm? = A* =236cm? >9cm?
e

Commentaire Il n’y a pas lieu de vérifier la fleche

» Schéma de ferraillage
Le schéma de ferraillage de la dalle de 1’ascenseur est donné dans 1’annexe 5.
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5. Etude de I'acrotére

~ L'acrotére est un élément en béton armé contournant le batiment au niveau du dernier
niveau. Il est concu pour la protection de la ligne de jonction entre lui-méme et la forme de
pente contre Il'infiltration des eaux pluviales (Figure 111.13).

Considéré comme une console encastrée dans le plancher, soumise a son poids propre, a une
force sismique definie par le RPA Fp = 4.A.Cp. W,

Et & une charge d'exploitation Q due a la main courante.

» Evaluation des charges et surcharges
La surface droite de l'acrotére est calculée comme suit :

(0.10 x 0.03)

> = 0.058m?

Sacrotire = (0.50 X 0.10) + (0.10 x 0.07) +

Son poids propre de l'acrotére est égal a: Gy = 25 X Sycrorere = Go = 1.46 KN /ml

Les charges revenant a I'acrotére sont résumées dans le tableau suivant:

Tableau I111.64. Charges et surcharges revenant a l'acrotére

Hauteur | Epaisseur | Surface Poids Enduit G
(cm) (cm) (m? propre ciment total
50 15 0.058 1.46 0.15 1.61

» Calcul de la force sismique
D'aprés le RPA99, I'acrotére est soumise a une force sismique (Force d’inertie appliquée au
CDG) définie par :
Fp=4 X AXCp X W,
A : Coefficient d'accélération de la zone, obtenu dans le tableau (4.1) du RPA 99 pour la zone
et le groupe d'usage approprié.
C,: Facteur de force horizontale variant entre 0.3 et 0.8 (Tab .6.1 RPA99).
W p: Poids totale de I'acrotere.

Dans notrecas : (A = 0.15

c,=08 > F,=0772KN

W, =1.61KN (Tableaulll.66)

» Calcul des sollicitations
e Calcul de la position du centre de gravité
Les coordonnées du centre de gravité sont données comme suit:

_ ZAiXi _

Xg = S A =6.41cm
_ XAy

¢ =54 =27.8cm
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( N =1.61KN ,M; =0KN.m
/ Ng=0KN ,My=Qxh =050KN.m

Ne=0KN Mg = F, X y;=0214KN.m

\
e Combinaisons de calcul
Les combinaisons de calcul utilisées et leurs résultats sont résumés dans le tableau suivant:

Tableau 111.65. Combinaisons de calcul de I’acrotére
ELA ELU ELS
G+Q+F, | 1.356+1.5Q G+Q
N(KN) 1.61 2.16 1.61
M(KN.m) 0.71 0.75 0.5
V(KN) 1.77 1.5 1

» Ferraillage
Le ferraillage se fait a la flexion composée avec la combinaison N™@*, pcorrespondant 3
I’ELU fondamental vu que celui-ci présente un effort normal superieur que celui de ’ELA.

e Calcul de I'excentricité

u

ep = — = 0347 m

u
eo > 3 < La section est partiellement comprimée

La section est soumise a un effort normal de compression, elle doit étre justifie vis- a- vis
de I’état limite ultime de stabilité de forme conformément a 1’article A.4.4 du BAEL91 en
adoptant une excentricité totale de calcul tels que :

e=¢e,+te,+e
Avec :
eo: Excentricité (dite de premier ordre) des contraintes avant I'application des excentricités
additionnelles définis ci-apres

e, . Excentricité additionnelles traduisant les imperfections géométriques initiales

e,: Excentricité due aux effets de deuxieme ordre, lies a la déformation de la structure.

e,~max (2cm, %)

h étant la portée de I'élément = dans notre cas h = 50 cm

e, =2cm
31}

€2 = Totn

(2+ap)

Avec:
¢: Rapport de la déformation finale due au fluage a la déformation instantanée sus la charge
considérée
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Mg

aQ=—-
Mg + M,

Dans notrecas a = 0
ls: Longueur de flambement = I, =2.h =2x0.50=1m
=e, = 6.107*m

D'ou :
e=034+4+4002+6.10"*=036m

Les sollicitations de calcul deviennent alors :
N, =216KN ; M, =216 x e = 0.78 KN.m

> Ferraillage de I'acrotere
On calcul les armatures a L'ELU, puis on effectuera la vérification des contraintes a I'ELS.
Vu que ey > > la section est partiellement comprimée, cela nous ramene a un calcul a la

flexion simple sous I'effet d'un moment fictif M rapporté au centre de gravité des armatures
tendues avec :

h\ . _
Mp=M,+N,(d-3); M;=085KN.m
Le tableau ci- dessous résume les résultats du ferraillage

Tableau 111.66. Ferraillage de I'acrotére

A A
M KN.m s
7 ) Hou @ Z(m) (cm?/ml) | (cm?/ml)
0.85 0.00940 0.011 0.079 0.306 0.25

e Condition de non fragilité
Ain = 0.23 bd f;ﬁ = 0.8452 c¢cm?/ml = On ferraille avec 4,,;, et on choisit :

4HA8 = 2.01 cm?/ml avec S, = 12.5cm
> Armatures de répartitions

Les armatures de répartitions sont données par la formule suivante:
Ag )
A= e = A, =0.5025 cm*/ml
On choisit: 4HA6 = 1.13 €™M°/ 1 avec S, = 25 cm

> Vérification au cisaillement

W,
b

T=
X
T<T, telsque: V. F+Q—177KN

T, = (0 15f°28 4 Mpa) — 2.5MPa
AN:

7 =0.022 MPa
On remarque que :

T < T,, = Pas de risque de rupture par cisaillement

» Vérification des contraintes a I'ELS
On doit vérifier la contrainte de béton et celle de I'acier avec :
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NS@T N
o, =15 (d—y),0, =240 MPa
t
N
Ope = ;” Xy, Ope = 15 MPa
t
by?
He=—"— 15A(d —y)

Avec:y = y.+c
Ona: | Ngserr = 1.61 KN

= 0.3105
M,,, = 0.50 KN.m Eser m

=

N : compression <> ¢ = egpp — 5= 0.26m

p=—3c2+9025(d—c)=—0.29
q= —2c% - 902 (d — c)?= 0.033

Soit A= 4p3 + 27q*=-9.61. 107> < 0
Trois racines réelles ; il faut choisir celle qui convient a :
0<y=y.+c<h

a=2. ‘?” =0.62 Yer = a X cos(%) =0.3m

cosw:i—z\/?—wp=163.45° Y2 = @ X €OS (§+120°)=—O.51m

Yes = ax cos(£+240°) = 021 m

Ona:—c<y.<c —>026<y.<0.36
On opte alors pour:
Ve =03 mety =0.04 m
= W = 6.79.107*m?3
opc = 0.09Mpa < oy,
o, = 142 Mpa < oy

» Schéma de ferraillage
Le schéma de ferraillage de I’acrotére est donné dans 1’annexe 7.
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Etude dynamique

Introduction

Un séisme est un mouvement naturel, brusque et transitoire qui peut durer quelques
secondes a quelques minutes.
Afin d’assurer la stabilité et la rigidit¢é d’une construction face a des charges sismiques
(horizontales) on fait appel & un systeme de contreventement.
L’étude sismique d’une structure a pour objectif d’assurer une protection acceptable des
constructions vis & vis des effets des actions sismiques par une conception et un
dimensionnement des éléments appropriés toute en satisfaisant les trois aspects essentiels de
la conception qui sont : la résistance, 1’aspect architectural et I’économie.
Cet objectif ne peut étre atteint qu’avec un calcul adéquat tout en respectant la réglementation
en vigueur.

& Méthodes de calcul utilisées

Le calcul des forces sismiques peut étre mené suivant trois méthodes :
e Par la méthode statique équivalente
e Par la méthode d’analyse modale spectrale
e Par la méthode d’analyse dynamique par accélérogrammes

e Meéthode statique équivalente

Dans cette méthode, les forces réelles dynamiques qui se développent dans la construction
sont remplacées par un systéeme de forces statiques fictives dont les effets sont considérés
équivalents a ceux de 1’action sismique. Cette méthode est utilisable sous certaines conditions
(Article 4.1.2 du RPA 99/Version 2003).

D’aprés le RPA 99/version 2003 article 4.2.3 page 25, la force sismique totale V, appliquée a
la base de la structure, doit étre calculée successivement dans les deux directions orthogonales
selon la formule :

A.D.Q

R

w
A : Coefficient d’accélération de zone

Il est donné par le tableau 4.1 page 26 du RPA99/version 2003
Pour notre structure on a :

Groupe d'usage 2
- A= 015
Zone sismique Il.a

D : Facteur d’amplification dynamique
Il est fonction de la période fondamentale de la structure (T), de la catégorie du site et du
facteur de correction d’amortissement (7).

)
257 i e . 0 ST LT
T 2
2502/ )% e e Ty ST < 30
D=
2 5
250(12/2)5 /77 et T > 305
\
7
n : Facteur de correction de ’amortissement, donné par la formule : ) = 74e

&: Pourcentage d’amortissement critique (Tableau 4.2 RPA99 / 2003).
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Nous avons opté pour un contreventement mixte donc : & = 8.5%

7
- —0.81
=0 \/2+8.5 0.8

T,et T,: Périodes caractéristiques associées a la catégorie du sol.
Selon le rapport d’étude géotechnique (Annexe 4), le sol d’implantation de notre structure est

classé Ss.

=d’apres le tableau 4.7 RPA99/2003 les périodes caractéristiques sont données par :
T1 = 0155, Tz = 0.5s

T : période fondamentale de la structure.

Pour une structure contreventée partiellement par des voiles en béton armé, la période
fondamentale est donnée par le minimum des deux expressions du RPA99 (art 4.2.4)
suivantes :

T = CT X h'N
009 % hy
X,y - —
VExy

hy : Hauteur mesurée a partir de la base de la structure jusqu’au dernier niveau hy = 27.36m

Cr : Coefficient fonction du systéeme de contreventement et du type de remplissage donnée
par le tableau 4.6 du RPA99 /2003.

Le contreventement étant assuré partiellement par des voiles en béton armé —Cr = 0.05
T = 0.05 x 27.36”/+ = 0.598s

= 18,40 m — La dimension projetée du batiment selon le sens x.

L,
L, = 20,90 m —La dimension projetée du batiment selon le sensy.

T’ccalculée — M = (0.57s
v18.40

Tcalculée — M = 0.54s
y v20.90

T, = min(T; T4 €"€€) = min(0.598; 0.57) s = 0.57s
T, = min(T; T *““*#¢) = min(0.598; 0.54) s = 0.54s

0.5
05<T,<3s— D,=25x081x (ﬁ)% = 1.85

0.5
0.5<T, <3s— D, =25x081x (m)% =1.92

80



Etude dynamique

Q : facteur de qualité

Le facteur de qualité Q est fonction de :
«La redondance et la géométrie des €léments qui constitue la structure.
«La régularité en plan et en élévation.
«La qualité du contréle de la construction

Sa valeur est donnée par la formule :

Avec :

Pq : La pénalité a retenir selon que le critere de qualité g soit satisfait ou non. Sa valeur est
donnée par le tableau 4-4 du RPA99 /version2003.
Le tableau suivant présente les pénalités observées ou non dans notre structure :

Tableau IV.1. Valeurs du facteur de qualité sens x-x
Critere Q Q. | Observation | @, | Observation
1. conditions minimales sur les files de 0 observe 0.05 observe
contreventement
2. Redondance en plan 0 observe 0 observeé
3. Régularité en plan 0 observé 0 observé
4. Régularité en élévation 0 observé 0 observé
5. Contrdle de la qualité des matériaux 0 observeé 0 observeé
6. Controle de la qualité d’exécution 0 observé 0 observé

=0Q =1.05

R : Coefficient de comportement global de la structure
Sa valeur est donnée par le tableau 4.3 page 28 du RPA99 /version2003.
Pour notre structure, on a un contreventement mixte voiles/portiques avec interaction.
=>R=5

W': poids total de la structure

n
W=ZWl ; Wi =WGi+.BWQi

=1

e Wy, : Poids d0 aux charges permanentes et a celles des équipements fixes éventuels,
solidaires de la structure.

e Wy, Charges d’exploitation.
e B : Coefficient de pondération, il est fonction de la nature et de la durée de la charge
d’exploitation.

_ {0.2 pour les étages a usage d'habitation.
B = 0.6 pour les étages a usage commercial.

=>W = 33314.42 KN
La force sismique totale a la base de la structure est alors donnée par :
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_AxDx,ny

Ve, - X W

. 0.15 x 1.85 x 1.05

vy = : X 33314.42 = 1941.39 KN

v 0.15 x 1.92 x 1.05

o = z X 33314.42 = 2014.85 KN

e Meéthode d’analyse par accélérogramme

Cette méthode peut étre utilisée au cas par cas par un personnel qualifié, ayant justifié
auparavant le choix des seismes de calcul et des lois de comportement utilisées ainsi que la
méthode d’interpolation des résultats et des critéres de sécurité a satisfaire.

e Analyse modale spectrale

11 s’agit de chercher les premiers modes propres de flexion torsion. Les méthodes de calcul
sophistiquées et, en particulier I’analyse modale spectrale, sont rendues obligatoires par les
codes parasismiques modernes (RPA88) dés lors que les structures considérées ne répondent
plus aux critéres de régularité spécifiés dans ces codes (régularité en configuration horizontale
et verticale).

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

r1.25 A [1 + 1(2.5 n g - 1)] e e s 0 ST ST
T, R ==

2.57 (1.25 A)Q RN P AP (X
S, R
g Q(Ty\ '3

2.57n7 (1.25 A)§ T PPN (. MG I

2 5
T\ 733\ 73Q
L2577(125/1)(3> (T) R T > 3 sec

¢ Exigences du RPA99 pour les systémes mixtes

o D’aprés D’article 3.4.4.a, les voiles de contreventement doivent reprendre au plus
20% des sollicitations dues aux charges verticales.

Les voiles et les portiques reprennent simultanément les charges horizontales
proportionnellement a leurs rigidités relatives ainsi que les sollicitations résultant de leurs
interactions a tous les niveaux.

Les portiques doivent reprendre, outre les sollicitations dues aux charges verticales, au moins
25% de ’effort tranchant de 1’étage

. D’aprés Darticle 4.2.4, les valeurs de T (périodes) calculées a partir du logiciel
SAP2000 ne doivent pas dépasser celles estimées a partir des formules empiriques données
par le RPA de plus de 30%.
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. D’aprés P’article 4.3.4, les modes de vibration a retenir dans chacune des deux
directions d’excitation doit étre tel que :

La somme des masses modales effectives pour les modes retenus soit égale a 90% au
moins de la masse totale de la structure ou que tous les modes ayant une masse modale
effective supérieure a 5% de la masse totale de la structure soient retenus pour la
détermination de la réponse totale de la structure.

Le minimum des modes & retenir est de trois (03) dans chaque direction considérée.

1. Résultats de ’analyse dynamique

Le logiciel utilisé pour modéliser notre structure est le SAP2000 version 14.2.

Remarqgue
Le sous-sol a usage de parking n'a pas été pris en compte lors de la modélisation car il est

considéré comme étant une boite rigide. Pour cela le plancher du RDC (a usage commercial) a
été pris en dalle pleine dont le ferraillage sera donné a la fin de ce chapitre.

e Disposition 1
Nous avons opté pour la disposition de voiles suivante :

Vet . V3 s

Plan des étages 02 4 07

Figure IV.1.Premiére disposition des voiles

Nous obtenons alors les modes de vibration suivants :

83



Etude dynamique

Mode 1 : Torsion Mode 2 : translation | Mode 3 : translation

Figure 1V.2.Modes de vibration résultant de la premiére disposition des voiles

Nous remarquons que la torsion se développe au premier mode.Aprés plusieurs
dispositions, nous avons constaté que les dalles pleines (D4 et D6) représentées sur la figure
IV.1 engendraient toujours un mauvais comportement de la structure. Pour y remédier, nous
avons créé des poutres de chainage qui connecteraient le plancher aux poutres a ce niveau-la
comme illustré sur la figure suivante :

Poutre de chainage I
Voiles selon y-y

o

Plan des étages 02 a 07

Figure IV.3.Repérage de la poutre de chainage sur les planchers d’étages courants

Les poutres de chainage ainsi que les dalles pleines qui en résultent seront ferraillées a la
fin de ce chapitre.

84



Etude dynamique

e Disposition 2
Cette nouvelle configuration nous donne alors les modes de vibration suivants :

Mode 1 : Translation (x-X) Mode 2 : Translation (y-y) Mode 3 : Torsion

Figure IV.4.Modes de vibration

Afin d’arriver a satisfaire les exigences du RPA99/version2003 citées précédemment il a
fallu faire face a certaines contraintes architecturales dans le RDC a usage commercial :

> Nous avons di créer les voiles V,3,V,4 €t V,y, dans I’allée des locaux néanmoins,
nous avons veillé a laisser des acces de 1.90m au minimum.

» L’emplacement des gaines techniques a aussi été exploité pour y disposer le voile V.,

> La longueur de la porte d’entrée principale a aussi été réduite (2.30m a 2m) pour
pouvoir disposer le voileV,;.

Le résultat de ces modifications est illustré sur la figure suivante :

13 e Hp e EH
Local commereial 03

Vx2

_4]_ ‘[._ e u M

Local commercial 01| | Local commercial 02 Local commercial 04
Vx3
Taed ! Vx4
1—_'D|k4 1 | T‘

Vxl

1t £/ ' u

I 1l 1
4 1 L 1

Figure IV.5.Illustaration des modifications architecturales dans le RDC commercial
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Les longueurs des voiles utilisées sont données dans le tableau suivant :

Tableau 1V.2.Longueur des voiles utilisés

VOlIe Vxl sz ng Vx4 = Vx4, Vyl = Vyz Vy3 Vy4_ = Vy6 Vy5
Lor('%eur 170 | 270 | 250 1.90 1.30 0.90 2.00 1.60

Les résultats des périodes et des participations des masses modales sont regroupés dans le

tableau qui suit :

Tableau 1V.3 .Périodes de vibration et taux de participation des masses modales

Modes | Périodes | INDIVIDUAL MODE (PERCENT) CUMULATIVE SUM (PERCENT)
(s) UX uy uz UX uy uz
1 | 0.784468 0.61471 0.10111 | 0.00001939 | 0.61471 | 0.10111| 0.00001939
2 | 0.712808 0.09862 0.60804 | 0.00000948 | 0.71333 | 0.70915| 0.00002887
3 10.692877 0.00049 0.02852 1.754E-06 | 0.71382 | 0.73767 |  0.00003062
4  |0.238662 0.03421 0.09367 | 0.00003009 | 0.74803 | 0.83133 | 0.00006072
5 10.220710 0.11075 0.02197 | 0.00004936 | 0.85878 | 0.8533 0.00011
6 | 0.214366 0.00411 0.01802 | 0.00001783 | 0.86289 | 0.87133 0.00013
7 10.121377 0.00311 0.04374 3.195E-08 | 0.86600 | 0.91507 0.00013
8 |0.104219 0.05739 0.0005 0.00013 | 0.92339 | 0.91557 0.00026
9 |0.102455 0.00293 0.01198 0.00011 | 0.92632 | 0.92755 0.00036
10 | 0,097870 | 0.00004554 | 4.471E-07 0.09827 | 0.92637 | 0.92755 0.09863

Nous remarquons que la période obtenue T = 0. 78s est Iégérement supérieure a la période
calculé et majorée de 30% par la MSE.
Malheureusement, nous n’avons pas pu corriger ces légers dépassements en satisfaisant
I’interaction voiles-portiques malgré les nombreuses tentatives que nous avons faites.

2. Justification de I’interaction ""Voiles-portiques™
illustre la justification de I’interaction sous charges

Le diagramme de la figure VI.6

verticales.

86




Etude dynamique

Figure 1V.6. Pourcentages des charges verticales reprises par les voiles
et les portiques a chaque niveau

100
90

70
60 —
50

40 +—
30 | Voiles

fiESEREEEE

Portiques

Pourcentages

Niveaux

Commentaire

Le diagramme de la figure 1\VV.6 montre les charges verticales converties en pourcentages
reprises par les portiques et les voiles a chaque étage.
Nous constatons que la limite des 20% exigée par le RPA99/version2003 a été globalement
respectée sauf pour quelques niveaux ou nous avons enregistré de légers dépassements que
nouUS Pensons ne pas pouvoir éviter vu les contraintes architecturales rencontrées lors du choix
de I’emplacement ainsi que les dimensions des voiles.

Les diagrammes des figures 1V.7 et IV.8 illustrent la justification de I’interaction sous
charges horizontales respectivement dans les sens x et dans le sens y.

Figure IV.7. Pourcentages des charges horizontales selon x-x
reprises par les voiles et les portiques a chaque niveau

IS
o
]

B Portiques

Pourcentages
w
wu

M Voiles

N
o
TN T T N B

RDC 1 2 3 4 5 6 7 8 Niveaux
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Figure 1V.8. Pourcentage des charges horizotales selon y-y reprises par
les voiles et les portiques a chaque niveau

ul
o
|

B Portiques

Pourcentages
w
wu

M Voiles

N
o
T T T T T N N B |

Niveaux
RDC 1 2 3 4 5 6 7 8

Commentaire

Sous charges horizontales selon x-x, on remarque que les pourcentages repris par les
portiques sont dans une fourchette trés raisonnable de 25% et 54% sauf au dernier niveau ou
on enregistre un pourcentage de 64%.
En revanche, sous charges horizontales selon y-y les portiques reprennent un peu plus que
dans le sens x-x mais restent quand méme dans les limites admissibles (35% a 60%) sauf au
dernier niveau ou ils reprennent 70%o, valeur jugée assez élevée.

Pour aboutir aux résultats cités précédemment, nous avons été amenés a augmenter les
sections des poteaux ainsi que celles des poutres dans certains niveaux. Les changements
apportés sont résumés sur le tableau ci-dessous :

Tableau 1V.4.Dimensions des poteaux et poutre aprés modélisation
Poutres
Poteaux (Principales et
secondaires)
Niveaux . . . Dimensions
Pré Dlmen§|ons Pré aprés
dimensions apres dimensions délisati
modélisation modelisation
RDCet1" | (55x55) (60%65) (30x45)
23" ¢tage | (50x50) (55x60) (30x40) (30x45)
45 tage | (45x45) (50x55) (30x45)
6,7°™ étage (40x40) (45%50)
— 30x40
8°™ étage (35x35) (40x45) (30x40)

88



Etude dynamique

3. Vérification de ’effort normale réduit

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

v<030; v (Art7.1.3.3)RPA99(Version2003)

- BX fe2s
Avec :

N: Effort normal de calcul s’exer¢ant sur une section de béton.
B:Aire (section brute) de cette derniere

Tableau 1V.5. Vérification de I ’effort normal réduit
Niveaux bL(?r:)e ctiﬁrzcit]j)optjiere(ircn;)z) Combinaison | N (KN) v Observation
Rtiécr 1 60 | 65 | 3900 | G+Q+E, | 236770 | 0242 | VerMee
2et3™ | 55 | 60 | 3300 | G+Q+E, | 178216 | 0216 | VOriMice
gets™ | 50 | 55 | 2750 | G+Q+E, | 126748 | 0184 | VOriTice
6et7°™ | 45 50 2050 | G+Q+E, | 783065 | 0139 | Verifice
g 40 45 1800 G+Q+E, | 27583 | 0.061 verifiee

4. Veérification de la résultante des forces sismiques

Selon Particle 4.3.6 du RPA99/version2003, la résultante des forces sismiques a la base
V 4yn0Obtenue par combinaison des valeurs modales ne doit pas étre inférieure a 80% de la

résultante des forces sismiques déterminées par la méthode statique équivalente V.

Tableau IV.6. Vérification de Ieffort tranchant a la base

Résultats des forces
L. |74 |4 KN 0.8xV (KN 0.8%xV.,/V
sismiques dyn st ( ) st( ) st/ dyn
Sens x-x 1386.01 1949.39 1559.51 1.125
Sens y-y 1316.57 2014.85 1611.88 1.224

On voit bien que Vy,,, < 0.8V,=il faudra alors augmenter tous les parametres de réponse
(forces, déplacements, moments,...) de la valeur calculée par le rapport0.8 X V. /V g4y, SOit
de 10% environ.

5. Justification vis-a-vis des déformations : (Article 4.4.3 du RPA 99/version2003)
Le déplacement horizontal a chaque niveau (k) de la structure est calculé comme suit :

8K=RX63K

6.k - Déplacement di aux forces sismiques F;i (y compris 1’effet de torsion).
R : coefficient de comportement (R = 5).
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Le déplacement relatif de niveau (k) par rapport au niveau (k-1) est égal a :

Ap= 6k — Ok—1

Les déplacements relatifs latéraux d’un étage par rapport aux étages qui lui sont adjacents,
ne doivent pas dépasser 1% de la hauteur de 1’étage a moins qu’il ne puisse étre prouvé qu’'un
plus grand déplacement relatif peut étre toléré (Article 5.10 du RPA99/2003).
Les résultats sont résumés dans le tableau ci- apres :

Tableau. IV.7. Vérification des déplacements relatifs (sens x-x).

Sens X - X
Niveaux dek ok ok-1 Ak hk Ak/hk | Observation
(cm) (cm) (cm) (cm) (cm) (%)
RDC 0.074 0.3725 0 0.37 360 0.108 vérifiée
1¢r 0.204 1.0230 0.3725 0.65 297 0.219 vérifiée
2¢me 0.365 1.8295 1.0230 0.81 297 0.272 vérifiée
3éme 0.542 2.7115 1.8295 0.88 297 0,297 vérifiée
4tfme 0.722 3.6100 2.7115 0.90 297 0.303 vérifiée
géme 0.894 4.4745 3.6100 0.86 297 0.291 vérifiée
6¢me 1.056 5.2800 44745 0.81 297 0.271 vérifiée
7¢éme 1.202 6.0130 5.2800 0.73 297 0.247 vérifiée
géme 1.336 6.6835 6.0130 0.67 297 0.226 vérifiée
Tableau. IV.8. Vérification des déplacements relatifs (sens y-y)
Niveaux SensY -Y
oek ok ok-1 Ak hk Ak/hk Observation
(cm) (cm) (cm) (cm) (cm) (%)
RDC 0.096 0.480 0 0.48 360 0.133 vérifiée
1¢r 0.247 1.235 0.480 0.76 297 0.254 vérifiée
2¢me 0.419 2.095 1.235 0.86 297 0.290 vérifiée
3éme 0.593 2.965 2.095 0.87 297 0.293 vérifiée
4éme 0.762 3.810 2.965 0.85 297 0.285 vérifiée
géme 0.917 4.585 3.810 0.78 297 0.261 vérifiée
6éme 1.061 5.305 4.585 0.72 297 0.242 vérifiée
7éme 1.187 5.935 5.305 0.63 297 0.212 vérifiée
géme 1.295 6.475 5.935 0.54 297 0.182 vérifiée

D’apres le tableau ci-dessus nous constatons que les déplacements relatifs des niveaux sont
inférieurs au centieme de la hauteur d’étage, ce qui signifie que la condition est vérifiée.

6. Justification vis-a-vis de ’effet P-A : Article 5.9 du RPA99 /version2003

Les effets de second ordre (ou effet P-A) peuvent étre négliges dans le cas des batiments ou
la condition suivante est satisfaite a tous les niveaux.
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Py XA
0 = ==k <010
ViXhg

Py.: Poids total de la structure et des charges d’exploitation associés au-dessus du niveau (k).
n

Py = Z(WGL' + BWoi)
i=k

V : Effort tranchant d’étage au niveau k.
Aj.: Déplacement relatif du niveau k par rapport au niveau k-1.
hy,: Hauteur d’étage (k).

Si:
0.1 <0, <0.20: Les effets P-A peuvent étre pris en compte de maniére approximative en
amplifiant les effets de I’action sismique calculés au moyen d’une analyse élastique du 1%

ordre par le facteur :
1+60;

0, > 0.20: La structure est potentiellement instable et doit étre redimensionnée.
Les résultats sont résumés sur le tableau ci- apres :

Tableau. IV.9.Vérification des effets P-4 (sens x-X).
Niveaux Sens X - X
Ar(cm) P (KN) Vi (KN) h;(cm) 0, Observation
RDC 360 32962.017 0.37 1386.007 0.025 vérifiée
16 297 28578.84 0.65 1325.528 0.047 vérifiée
2¢me 297 24783.327 0.81 1230.783 0.055 vérifiée
3éme 297 21127.671 0.88 1126.158 0.056 vérifiée
4éme 297 17459.311 0.90 1011.345 0.052 vérifiée
5éme 297 13919.22 0.86 871.778 0.046 vérifiée
6éme 297 10367.407 0.81 710.944 0.040 vérifiée
7¢me 297 6988.262 0.73 550.838 0.031 vérifiée
géme 297 3494.41 0.67 394.822 0.020 vérifiée
Tableau. IV.10. Vérification des effets P-4 (sens y-y)
Niveaux SensY -Y
Ay (cm) P, (KN) Vi (KN) hy (cm) 0, Observation

RDC 360 32962.017 0.48 1316.571 0.033 vérifiée

167 297 28578.84 0.76 1191.448 0.061 vérifiée
26me 297 24783.327 0.86 1097.573 0.065 vérifiée
3éme 297 21127.671 0.87 101.60 0.061 vérifiée
4fme 297 17459.311 0.85 897.942 0.055 vérifiée
géme 297 13919.22 0.78 784.449 0.046 vérifiée
6™ 297 10367.407 0.72 622.940 0.040 vérifiée
7¢me 297 6988.262 0.63 463.018 0.032 vérifiée
géme 297 3494.410 0.54 338.836 0.019 vérifiée
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On remarque que la condition @ < 0.1 est satisfaite, donc I’effet P-A n’a pas d’influence
sur la structure= Les effets du 2° ordre peuvent étre négligés.

e Ferraillage des éléments secondaires obtenus apres modélisation
1. Les balcons en dalle pleine

On a calculé le ferraillage de la dalle du balcon qui reprend le chargement le plus important
(Figure 1V.9) 2.15m

1.40m I

Figure 1V.9.Représentation de la dalle du balcon calculée

Le calcul du ferraillage ainsi que la vérification des contraintes a I’ELS sont regroupés

dans le tableau ci-dessous :
Tableau. IV.11. Ferraillage et vérification des contraintes dans la dalle du balcon

Moment A ;
(KN.m) (cgwl:luZISe Aadoptée (sz) St (Cm) Op (MPa) O (MPa)
X-X 1.570 0.450 4HA8=2.01 25 1.184 64.11
y-y 0.570 0.164 4HA8=2.01 25 0.617 33.04
Appuis -0.925 0.266 4HA8=2.01 25 0.697 37.71

» Schéma de ferraillage (voir Annexe 5)

2. La poutre de chainage (Figure 1V.10)

220 [

Poutre de chainage

=

T

Figure 1V.10. Représentation de la poutre de chainage

92




Etude dynamique

Elle est dimensionnée selon les critéres cités dans le chapitre 1l (page 10), on choisit :
{h =40cm
b=30cm

La poutre de chainage est soumise a :

e Son poids propre : Gy = 25 % 0.30 X 0.40 = 3KN/ml

e Le poids du mur extérieur (Tableau 11.11 page 9)

Gy = 2.93 X 2.57 = 7.53 KN /ml

e Lacharge du plancher corps creux (Tableau I11.2 page 23)

GerY =10.37 x===1141KN/ml ; G

2.20

=La charge reprise par la poutre de chainage est donnée par :

gy = 1.35 % (Gy + G,) + GELU = 25.62 KN /ml

qs = (Go + Gy) + GELV = 18.85KN /ml
Tableau. IV.12. Ferraillage de la poutre de chainage

MELU

Acalculée

Aadoptée

St

Amin

(KN.m) | (cm?) (cm?) (em) | (em?) | (KN.m) | 9b (MPQ)
Travée 89.96 7.39 5HA14=7.70 6 1.01 66.18 9.64
Appuis | 13.49 1.03 5HA10=3.93 15 / 9.92 1.92

Le ferraillage de la poutre de chainage et la Vérification des contraintes a I’ELS sont

résumés dans le tableau suivant :

0,

V., 00678
"= pd T 03x038
T, = min (0.2 Jeas

14’)

Ty < Ty— Pas de risque de rupture par cisaillement.

% Vérification de la fleche a PELS

= 0.59MPa

+* Vérification de I’effort tranchant

,5 MPa) = 3.34 MPa ,FPN

La vérification de la fleche est nécessaire dans cette poutre de chainage. Elle est résumée
dans le tableau suivant :

qj = ( ;glcancher + Gcloisons) + Gpoutre = [(33+09)x1.1]+3=7.62 KN/ml

dg = (GSfunchertotal X 0.65) + Gpoytre + Gyr = (6 X 1.1) + 3 + 7.53 = 17.13 KN /ml

dp = (GSianchertotal X 0.65 + Q5iuncner) + Gpoutre + Guur = (64 1.5) X 1.1+ 3 + 7.53

= 18.78 KN/ml
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Tableau 1V.13. Vérification de la fleche dans la poutre de chainage
p=6.7510"31,=1.71x 10 3m*
. Moment
Moments Contraintes e
(KN.m) (Mpa) u A d'inerties Ilctlves f(mm)
(cm’)
M; = 26.75 0; =103.92 | p;=0.25 Ij, = 10.52 f;,=2.40
A =3.11
I;;= 6.86 f4,=6.60
My, =60.14 | o, =233.64 | p,=0.56
Iy, =11.10 fov = 13.06
A1,=1.24
M, = 65.94 0,=256.17 | p,=0.59 1,,=2.83 f,=6.05

Commentaire

Af =1.01mm< fadmissible = 1.03mm
— La fléche est vérifiée.

» Schéma de ferraillage (voir Annexe 8)

3. Dalle pleine du RDC

L, =480m

p

L,= 5.00m

4.80

5.00

e Evaluation des charges
G= 747 KN/m?;Q = 5 KN/m?

ELU:P, = 17.58KN/ml; ELS : P, = 12.47 KN/ml

> Evaluation des moments

—— =096 > 0.4 - Ladalle travaille dans les deux sens

Tableau 1V.14. Estimation des moments dans le panneau de dalle du plancher RDC

Moments ELU ELS
M, M, M, M,
M, 16.24 14.77 13.62 12.78
M,;”=0.75M;” 12.18 11.08 10.21 9.58
M= M) =-05M} -8.12 -6.81

» Evaluation de I’effort tranchant
La valeur de I'effort tranchant dans les deux sens est donnée par :

vux

Vuy

Gule Uy
= . = 21.96KN
2 I+ 1
qQu-ly 1}
= . = 20.64 KN
2 I+

Le tableau qui suit résume les résultats du ferraillage et des différentes vérifications liées au
panneau de dalle pleine étudié:
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Tableau 1V.15. Ferraillage et différentes vérifications du panneau de dalle du plancher RDC

En travée
Sens M Acaiculse Aadoptée Anmin S; Tx 0.07 X fca8 Op [
] (em?) (cm?) (cm?) | (em)| /7y ¥b (MPa) | (MPa)
xx | 1218 | 197 | 4HA8=2.01| 1616 25 | 0.122 116 3.99 15
vy | 1108 | 179 4;“3’13: 1.6 25 | 0.111 1.16 3.75 15
En appuis
XXNYY | g1a | 131 4HA8= 2.01 / 25 / / 2.66 15

» Schéma de ferraillage (voir Annexe 5)

95




Chapitre V

Etude des élements

structuraux



Etude des éléments structuraux

1. Etude des poutres
¢ Introduction

L’étude des poutres sera menée en se réféerant aux efforts internes (donnés par le SAP2000),
en tenant compte des sollicitations les plus défavorables qui résultent des combinaisons du
RPA99 /version2003 et du BAEL91 qui sont :

135G + 1.5Q

G+Q

G+Q=tE,

G+Q=E,

08G +E,

0.8G + E,

* & & O o o

Les poutres sont calculées a la flexion simple, elles sont sollicitées par des moments
fléchissant et un effort tranchant, dans notre cas on a deux types de poutres a étudier a savoir ;
e Poutres principales/ secondaires (30 x 45) des niveaux RDC, 1,2,3,4et5.
e Poutres principales / secondaires (30 x 40) des niveaux6,7et 8.

Recommandation du RPA99

a. Armatures longitudinales
Le pourcentage total minimal des aciers longitudinaux sur toute la longueur de la poutre est
de 0.5% en toute section.
[Poutres (30 X 45) > A,in = 0.5%(b X h) = 0.5%( 30 X 45) = 6.75 cm?
Soit:
Poutres (30 X 40) = Apin = 0.5%( b X h) = 0.5%( 30 X 40) = 6 cm?

Le pourcentage total maximum des aciers longitudinaux est de :
4% en zone courante
Apmax =

6% en zone de recouvrement.
Soit;

Poutres (30 x 45) Azgourante — 404,( b x h) = 49%( 30 X 45) = 54cm?

AZecouvrement — 604( b x h) = 6%( 30 x 45) = 81 cm?

AZgourante — 404 h x h) = 4%( 30 X 40) = 48cm?
Poutres (30 x 40)

AgTecowvrement — 604 b x h) = 6%( 30 X 40) = 72 cm?

Les poutres supportent de faibles charges verticales et sont sollicitées principalement par
les forces latérales sismiques, elles doivent avoir des armatures symétriques avec une section
en travée au moins égale a la moitié de la section sur appui.

La longueur minimale de recouvrement est de 400 en zone lla.
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b. Armatures transversales
La quantité d’armatures transversales minimale est donnée par :
A =0.003 X Sy xb

S, : Espacement maximum entre les armatures transversales donné comme suit :

h
S < min(Z ;120;) — en zone nodale

h
S < > — en dehors de le zone nodale

Les premieres armatures transversales doivent étre disposées a 5 cm au plus du nu de 1’appui
ou de I’encastrement.

» Calcul du ferraillage

e Meéthode de calcul des armatures a PELU (flexion simple)
Le ferraillage est calculé a partir des sollicitations déduites du logiciel SAP2000, elles sont
résumeées dans le tableau suivant :

Tableau V.1. Sollicitations maximales dans les poutres

Poutres M7 | Combinaison | M®T* | Combinaison | V™ | Combinaison
(KN.m) (KN.m)
PP| 13445 | G+Q+E, | 14833 | G+Q+E, |17568| G+Q+E,
(30 x45) | ps | 107.85 G+Q+E, 116.14 G+Q+E, |10721| G+Q+E,
PP| 10724 | G+Q+E, | 14260 | G+Q+E, [15273| G+Q+E
(30 x40) | ps | 107.59 G+Q+E, 139.29 G+Q+E, |15230| G+Q+E,

& Exemple de calcul
Soit la poutre principale de dimensions (30 x 40) avec les sollicitations suivantes :

M, =107.24 KN.m
M, = 142.60 KN.m

a. Armatures longitudinales
Armatures en travée

_ M, _ 107.24.1073
"~ fruXd:xb 1848 x0.372 x 0.30

Hpu =0.141 < U — A, =0

a=0.191etz=0.341m — A = 7.84 cm?
On opte pour : A, = 2HA20 + 1HA16 = 8.29 cm?

Armatures en appuis

B M, 3 142.60.1073
"~ fruXd:xb 1848 x0.372 x 0.30

. =0187 <y > A =0

a=0.262etz=0.337m - A =10.76cm?

On opte pour : A, = 3HA20 + 1HA16 = 11.43 cm?
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Le calcul du ferraillage des différentes poutres s’est fait de la méme maniére, les résultats
sont présentés sur les tableaux suivants :

Tableau. V.2. Ferraillage des poutres principales
En travée En appuis
T M, Agllz):: Acalculée Aadoptée M, Acalculée Aadopte’e
ypes
(KN.m) | (cm?)| (cm?) (em?) (KN.m) | (cm?) (cm?)
RDC~5¢me 3HA20+1HA14
134.45 | 6.75 | 8.64 |3HA20=19.42| 14833 | 9.90
(30 x 45) =11.46
6me~géme 2HA20+1HA16
107.24 | 6 7.84 142.60 | 10.76 |3HA20+ 1HA16=11.43
(30 x 40) =8.29
Tableau. V.3. Ferraillage des poutres secondaires
En travée En appuis
Mt Aﬁlll);/ll ACalCulée Aadoptée Ma Acalculée Aadoptée
Types
(KN.m) | (cm?) | (cm?) (cm?) (KN.m)| (cm?) (cm?)
RDC~5¢me 2HA20+1HA16=
2HA16+1HA20=
107.85 | 675 | 657 7+16 11614 | 7.38
(30 x 45) : 8.29
6me~geme 2HA20+1HA16 3HA20+1HA16
+ = + =
107.59 6 7.87 139.29 | 10.48
(30 x 40) 8.28 11.43

« Vérifications
¢ Condition de non fragilité
Poutres de section (30 x 45)

Apin = 0.23 bd fos _ 155 < Agdoptee
e
Poutres de section (30 x 40)
Apin = 0.23 bd f;fs = 1.44.cm? < Aggoptée
e
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+ Vérification de I'effort tranchant
On Vérifie les poutres les plus défavorables de chaque type :

;5MPa) = 3.33MPa
Poutres de section (30 X 45)

_ymar 17590 x 1073
" bxd  0.30x0.42

T = 1.39MPa < 3.33Mpa

Poutres de section (30 x 40)
_ ymax _ 154.73 x 1073
"T“hxd 030x037

= 1.39MPa < 3.33Mpa

Vérification des armatures longitudinales

Longueur de recouvrement

I, > 400"
@ =20mm -1, >40x 2 =80cm;on adopte L, =85 cm

b. Armatures transversales
e Diamétre des armatures transversales

Kb
< : . min,
@, < min (35' o 10)

Poutres de section (30 X 45)

@, <mi —45 12—30 0, <min(1.28; 1.2;3
t_mm(35, ,10) ¢ < min( ; ;3)

Soit: @, = 8mm

Poutres de section (30 x 40)

0. < mi 40 12_30 - @, <min(1.14; 1.2:3
t_mm(gs, ,10) ¢ < min( ; ;3)

Soit: @, = 8mm
On prend : A, =un cadre @8 + un étrier 38 =2.01cm?

e Espacement des barres
Selon le BAEL

.
Sit1 < min(0.9d; 40cm)
Ae X fe
0.4xDb
08X A; X f,

S.. <
L 7% T b x (1= 0.3fns)

Se < min(Syy; Sez; Se3) avec: | S <
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Selon le RPA

. (h -
SF4 < min (Z; 12@{’”") — en zone nodale

h
SRPA < — - en zone courante

2

Les résultats de calcul des espacements des barres sont réesumés dans le tableau suivant:

Tableau V.4. Calcul des espacements des barres
dans les poutres
Espacements (cm) Poutres Poutres
P (30 x 40) | (30 x 45)
St 33.3 37.8
BAEL S 67 67
Si3 28.75 28.75
S: 28.75 28.75
RPA sRPA 10 11.25
sRpA 20 22.5
En zone nodale 10 10
En zone courante 20 20

e Vérification de la section minimale de 4,
On doit satisfaire la condition : 4, > A™"

AMin=0,003 X S, X b = 0.003 X 20 x 30 = 1.80cm 2

=4, = 2.0lcm ? > A™" = 1.80cm ?
¢ Vérifications a L'ELS
a. Etat limite d'ouvertures des fissures
La fissuration est peu nuisible donc il n’y a aucune vérification a faire.

b. Etat limite de compression de béton
Il faut vérifier que:

M
Ope = ;er Xy < 0 =15MPa

Tableau V.5. Vérification de [’état limite de compression du béton dans les poutres

Poutres Zone M., (KN.m) y (m) I (m*) Opc Observation

(30 x 45) Appuis 103.54 0.1479 1.21.10-3 12.58 Vérifiée
Travée 50.34 0.1809 1.76.103 5.15 Vérifiée

(30 x 40) Appuis 41.99 0.1368 9.12.10+4 6.29 Vérifiée
Travée 34.96 0.1479 1.21.103 4.27 Vérifiée
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c. Etat limite de déformation
Si les conditions suivantes sont satisfaites, la vérification de la fléche n’est pas nécessaire :

1 M
@thax(— t)xl

16 ' 10M,
42bd
@ Atrave’e <
fe

L 3 1l<8m.

&« Exemple : Poutres secondaires étage courant (30 X 45)

1 M,
16 '10M,

107.85
10 x 171.19

max( ) X | = max <0.0625; ) X 5.30 =0.33m

h = 0.45m = 0.45 > 0.33 —» (1) est vérifiée

42 xbxd 42x 0.3 x0.42
£ B 400

) Aprapee = 7.14 cmPet = 13.23cm?

= 7.14m? < 13.23cm? — (2) est vérifiée
| =5.30m < 8m — (3) est vérifiée

De la méme maniere nous avons verifié ces conditions pour tous les autres types de
poutres, celles -ci sont satisfaites, donc il y'a pas lieu de vérifier I'état limite de déformation.

» Schémas de ferraillage
Les schémas de ferraillage des poutres principales et secondaires sont donnés dans
I’annexe 8.

2. Etude des poteaux
% Introduction

Les poteaux sont des éléments verticaux qui ont pour role de transmettre les charges
apportées par les poutres aux fondations.

Le ferraillage des poteaux est calculé en flexion composée en fonction de 1’effort normal et
du moment fléchissant donnés par les combinaisons les plus défavorables parmi celles
introduites dans le fichier de données du SAP2000 :

¢ 135G +1.5Q
¢ G+Q
¢ G+QXE,
¢ G+QE,
¢ 08GtE,
¢ 08GtE,
Nous allons calculer le ferraillage pour chaque section de poteau avec les sollicitations
suivantes :
-L’effort normal maximal et le moment correspondant.
-L’effort normal minimal et le moment correspondant.
-Le moment maximum et I’effort normal correspondant.
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% Recommandations du RPA99
a. Armatures longitudinales
Les armatures longitudinales doivent étre a haute adhérence, droites et sans crochets.
La section d’armatures minimale est de :
Apin = 0.8% de la section de béton (en zone 11a)

La section d’armatures maximale est de :
Apax = 4%de la section de béton (en zone courante)
A, = 6% de la section de béton (.en zone de recouvrement)

Le diamétre minimal utilisé pour les barres longitudinales :@,,;, = 12mm

La longueur minimale de recouvrement (L,,,;,) est de 409 en zone lla

La distance ou espacement (St ) entre deux barres verticales dans une face de poteau ne doit
pas dépasser 25cm (zone l1a)

Les jonctions par recouvrement doivent étre faites si possible, en dehors des zones nodales.

La zone nodale est définie par 'et b’ (Figure V.1)

l'=2h

he
h' = max(z, by, hy, 60 cm)

ll

Figure V.1. Représentation de la zone nodale

Les valeurs numériques des armatures longitudinales relatives aux prescriptions du
RPA99 sont illustrées dans le tableau ci-dessous :

Tableau V.6. Armatures longitudinales minimales et maximales dans les
poteaux
1 Amin z.courante z.recouvrement

Niveaux Séf:"?; (em?) A"('z;cnz) Amm(ccmZ)
RDC + 1°" 60 X 65 31.2 156 234
26me 4 3eme 55 x 60 26.4 132 198
4eme 4 geme 50 x 55 22 110 165
6°me 4 7eme 45 x 50 18 90 135
geme 40 x 45 14.4 72 108
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b. Armatures transversales
Les armatures transversales des poteaux sont calculées a I’aide de la formule :

ﬂ _ pa.Vu @

Vu :Effort tranchant de calcul
h,:Hauteur totale de la section brute
fe : Contrainte limite élastique de 1’acier des armatures transversales

p. :Coefficient correcteur qui tient compte du mode fragile de la rupture par effort tranchant
il est pris egale a:

2.5 - si /1925
3.75 —>siAg <5

AVec :

. . ., L1 l
Ag 1 L’élancement géométrique, il est pris égale a L ou ;f tel que aetb sont les
dimensions de la section droite du poteau dans la direction de déformation considérée, et I la

longueur de flambement du poteau.

t: Espacement des armatures transversales dont la valeur est déterminée dans la formule (1)
par ailleurs la valeur maximale de cet espacement (pour une zone 11.a) est fixée comme suit :

v’ Dans la zone nodale : t < min( 100", 15 cm )
v Dans la zone courante: t < 15@T"
. La quantité d’armatures transversales minimales
AP =03% (txb) 5 sidg=5
AP =0.8% (t xb) - sidyg <3

Sinon — Interpoler entre les valeurs limites précédentes.
Les cadres et les étriers doivent étre fermés par des crochets a 135° ayant une longueur droite
de 104t (au minimum).

e Sollicitations de calcul

Les sollicitations de calcul selon les combinaisons les plus défavorables sont extraites
directement du logiciel SAP2000 les résultats sont résumés dans le tableau ci-apres :

Tableau V.7. Sollicitations dans les poteaux

Niveaux ;
N™ax  _ M€oTT | Combinaison | M™* — NC€OTT | Combinaison | N™" — M°™ | Combinaison
RDC G+Q+E
4 qer 2367.7 | 9.84 Q y |178.06| 10094 | G+ Q + E, | -299.57 |2141| G+ Q + E,
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éme
i 3éme 1782.1 | 2691 ELU 169.47 | 664.4 G+Q+E, -2392 |7892| G+ Q + Ey
4éme
4 géme 1267.4 | 39.77 ELU 160.53| 365.70 | G+ Q + E, -45.28 [64.59| G+ Q + Ey
6éme
4 éme 783.06 | 39.77 ELU 141.74| 80.51 G+Q+E, -9.59 (3026 G+ Q+E,
géme 275.83 | 28.03 ELU 80.32 | 13805 | G+ Q + E, -19.01 |25.22| G+ Q + Ey

» Calcul du ferraillage

Soit a calculer le poteau le plus sollicité du RDC dont les sollicitations sont les suivantes :

N™ = 2367.70 KN - M =9.84 KN.m
M™ax = 178.06 KN.m —» N = 1009.46KN
N™n = _ 29957 KN — M™ =2141KN.m
Et:d = 0.60m; d = 0.05m

Calcul sous N™#* et McoTT

_M_ 9st _ o
€6 =N T 236770 rm
h_065 "
2~ g e

= Le centre de pression est a I’intérieur de la section d’armatures.
Il faut alors vérifier la condition suivante:

Nx(d—d)— M= (0.337h—0.81d")b X h X fbu.... .........(I)
Avec :

A _ﬁ _ _0.65 _
My=M+Nx|(d > =9.84 + 2367.70 x | 0.60 5 = 660.95 KN.m

2367.70 X 1073 x (0.60 — 0.05) — 660.95 x 1073 = 0.65 MN.m —» (1)

= (0.337 x 0.65 — 0.81 x 0.05) X 0.60 x 0.65 x 18.48 = 1.28 MN.m — (2)

(D)< (2) ® La section est partiellement comprimée.

Alors :
M2 660.95.10~3 o165 < 4o
= = = (). - =
Bou = 2 b xd?  18.48 x 0.60 x 0.602 H
Upy < 0.186 = pivot A - a = 0.227 - z = 0.545
_66095x107°
1770545 x 400~ eom
Donc:
N 2367.70 x 10~3 , ,
A=A1—f—=30.28><10‘4— 00 = —2891cm®2 < 0= A=0cm
st
Calcul sous M™M4* et NCOTT
_M_ 17804 ok
€6 =N T 100946 P S3

=L e centre de pression est a I’intérieur de la section d’armatures.
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; 0.65
M = 178.06 + 1009.46 x (0.60 - T) = 455.66 KN.m

(1) = —0.05MN.m;(2) = 1.28MN.m

(U< (@) = La section est partiellement comprimée.
Alors :

Uy =0114; @ = 0.151; z = 0563 ; 4, = 20.21 cm?
Donc: A=-5.02<0 = A =0cm?

Calcul sous N™net pMeorr

_M_ 21409 o h
¢ =N T 20957 /TS5

N de traction et ¢ a ’intérieur de la section= La section est entiérement tendue.
Le calcul se fait alors comme suit :

A = N, X e,
' fao(d —d)
A, = N, X eq
*7 foao(d =)
Avec :

_fe _ _Nuxer _ 299.57.10-3><o.254= )
fs10 =, =400 MPA A1 fs10(d—d') ~ 400(0.60—0.05) 345 cm
er=(3-d)+e=0346m = .

z A, = Nuxez  _ 299.57.1073x0.346 471 em?
ez =(d—d)—e =0254m 27 £ ood-d") 400(0.60—0.05)

B.
ABAEL % ; B =(0.60 X 0.65) = 0.39 cm? = AB4EL = 20.47 cm?
e
A+ A, = 345+4.71 = 7.16cm? > A, + A, < ABAEL
=A" = Apit = 20.47cm?
Le poteau sera alors ferraillé avec :
max (A; A'; A" ; AREA) = max (0; 0; 20.47; 31.20) = 31.20 cm?

Le calcul du ferraillage des poteaux des différents niveaux a été mené de la méme maniére,
les résultats sont résumés dans le tableau suivant:

Tableau V.8. Ferraillage des poteaux

Niveau | Section | A qrcuce (cm?) | ARPA(em?) |  Agdoprce (cm?)

RDC+1°" | 60 x 65 7.16 312 16HA16 = 32.17
oéme 12HA14 + 4HA16
ime | 55 % 60 3.92 26.4
+3 = 2651
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4éme

4 géme 50 x 55 1.62 22 16HA14 = 24.63

6éme

L méme 45 x 50 1.24 18 16HA12 = 18.10
géme 40 x 45 0.933 14.4 12HA14 = 18.87

% Armatures transversales
& Exemple de calcul
Soit a calculer les armatures transversales du poteau du RDC de section (60 X 65):

Agdoprée = 16HA16 = 32.17 cm?
Donc: @7*" = 1.6 cmet l; = 2.205m

2.205

—>Ag :W:3.675<5—>pa:3.75
D'apres les recommandations du RPA I'espacement t est pris égale a :
t' < min( 1097*™,15cm ) > ¢’ < min( 12cm, 15¢m )
on adoptera alors t' = 10 cm en zone nodale

t < 150" > t < 18cm — on adoptera alors t = 15 cm en zone courante

_PaXV gy 375x1023310°° o,
t= DX ~ 7 0.60 x 400 T e
~ (5-3) - 0.3% — 0.8%
3< 1, =3.674 < 5 =A% = 0.63%(t X b)
0.8%(t X b) < Amin < 03%(tXD) = |(5-3675)>03%—x

AL =0.63%(t X b) = 0.63%( 0.15 X 0.60) = 5.67cm?

Le tableau ci-apres resume les résultats de calcul des armatures transversales pour les
différents poteaux des différents niveaux.

Tableau V.9. Armatures transversales dans les poteaux

. l ymax A Amin gadoptée
Niveaux | A 2t t ¢ ¢
eau (cm) g (KN) tz.courante tz.nodale b.t A)) (sz) (sz) (sz)
RDC 220.5 | 3.675 | 102.33 15 10 0.63 2.35 5.67 6T10
167 176.4 | 2.94 | 102.33 15 10 0.80 2.35 7.2 7T12
éme
2 | 1764 | 294 | 14755 15 10 080 | 3.00 | 7.2 7T12
+ 3eme
4_éme
. 176.4 | 3.52 | 107.73 15 10 0.67 3.02 5.025 6T12
+ seme
6e’me
. 179.9 | 3.99 | 126.05 15 10 0.55 3.93 3.71 2T12+2T10
+ 7eme
géme 1799 | 3.99 | 48.64 15 10 0.55 1.71 3.71 2T12+2T10
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Remarque : Nous remarquons que la section d’armatures transversales résultante est trés
importante, nous avons donc préféré changer les espacements en zone courante et les reduire a
t=10cm

Les résultats auxquels on aboutit sont réesumé dans le tableau suivant :

Tableau V.10. Armatures transversales dans les poteaux apres
réduction des espacements
] A A min adoptée
Niveaux | t(cm) | —L (%) L Ar 2 A 5
b.t (em?) | (em®) |  (cm?)
RDC 10 0.63 1.59 3.78 5T10=3.93
1¢r 10 080 | 159 | 480 | 6Ti0+1T8
=5.12
zéme
" géme 10 0.80 2.51 | 4.40 | 6T10=4.71
4éme 2T10+4T8
" géme 10 0.67 201 | 335 3Eg
6°me 2T10+4T8
© éme 10 055 | 262 | 247 Z3cg
géme 10 055 | 1.14 | 220 ZT}gg‘éTS

% Vérifications
a. Vérification au flambement
Selon le BAEL99(Art 4.4.1), les éléments soumis a la flexion composée doivent étre
justifiés vis a vis de 1’état limite ultime de stabilité de forme.
L’effort normal ultime est définit comme étant I’effort axial maximal que peut supporter un
poteau sans subir des instabilités par flambement.
On doit verifier que :
N™% < N, = a By X Jezs +ASE
O-9yb Vs
B, : Section réduite du poteau
B,=(b—-2)x(h—2)

a : Coefficient fonction de I’¢lancement mécanique "A" qui prend les valeurs :

0,85
a=—20,pour/1£ 50

1+0.2 (5)
50\°
a=20.6 (7> ,pour 50 < 1 <70

l
A : Elancement mécanique, prend la valeurA = Tf =071

tels que ly = hergge — Npoutre

N I
i : Rayon de giration 1 = \/;

Les résultats apres calcul sont représentés dans le tableau suivant :
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Tableau V.11. Vérification au flambement

Niveau | Section l i Ag B, N™ax N,
A a
(em?) | (m) (m) (em?) | (cm?) | (KN) (KN)

RDC 0.1876 | 11.75 | 0.831 8403.80
L qer | 60x65| 2205 | O : : 32.17 | 3654 | 2367.70 :

éme
i géme | 55%60 | 1764 | 017321 10.18 0835 | 2651 | 3074 | 1782.16 | 708540

éme 5939.39
i géme | 50X 55 | 1764 0.1588 | 11.11 | 0.833 | 2463 | 2544 | 1267.48

éme 4247.47
i séme | 45%50 | 1799 0.1443 | 1246 | 0828 | 1810 | 1824 | 783.065

géme | 40x 45 | 1.799 | 01299 | 13.84 | 0824 | 1603 | 1634 | 27583 | 3780.56

b. Vérification des contraintes

Comme la fissuration est peu nuisible, donc la Vérification se fait uniquement pour la
contrainte de compression dans le béton, cette vérification sera faite pour le poteau le plus
sollicité a chaque niveau concerné par la réduction de section.
On doit Vérifier que :

Nger n Mser
S lyg

v <& =15 MPa

S=bXxh+15(A+ A").....Section homogéne

Mo = Moy — Nour o~ V)

) DI 4 15(A'd" + Ad)
S

Igg

et

V=h-V

b
=3 (PP + V™) +154'(V - d”* + 154(d — V)?

Les résultats obtenus apres calcul sont réesumeés dans le tableau suivant :

Tableau V.12. Vérification des contraintes dans les poteaux
Niveau RDC + 1¢" Zéme + 3éme 4éme + 5éme 6éme + 7éme 8éme
Section 60 x 65 55 % 60 50 x 55 45 x50 40 X 45
d (cm) 60 55 50 45 40
A’ (cm?) 16.09 13.26 12.32 9.05 9.05
A(cm?) 16.09 13.26 12.32 9.05 9.05
V' (cm) 32.5 30 27.5 25 22.5
V (cm) 32.5 30 27.5 25 22.5
I44(m*) 0.01738 0.01238 8.80.1073 5.77.1073 5.77 .1073
N, (MN) 1.726 1.299 0.924 0.571 0.202
M., (MN) 7.13.1073 0.0195 0.0289 0.0288 0.0204
MS,. (MN) 7.13.1073 0.0195 0.0289 0.0288 0.0204
o, (MPa) 4.06 3.98 3.86 3.51 2.00
G, (MPa) 15
Observation Verifiée vérifitke | vérifiée verifiée verifiée
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c. Veérification aux sollicitations tangentes

D’apres le RPA99 version 2003 article 7.4.3.2, la contrainte de cisaillement
conventionnelle de calcul dans le béton t,,,50us combinaison sismique doit étre inférieure ou
égale a la valeur limite suivante :

e pxf  ip = (0075SiAgZS. Ly
Tu= Pa>San P Pa= 1004si Ay<5 ' T hxd

Les résultats obtenus apres calcul sont présentés dans le tableau suivant :

Tableau V.13. Vérification aux sollicitations tangentes pour les poteaux

Niveau | Section | [ R ymax | Tou 1‘? Observation
a
(em?) | (my |t | Pa [ ey | (MPa) | (HFD
RDC (e
4 1er 60 x 65| 3.60 5.53 | 0.075 60 102.33 | 0.284 1 vérifiee
géme Loigs s
+ géme 55x60 | 297 | 495 | 0.04 55 152.55 | 0.504 1 vérifiée
4.me Y
L géme | 50X55 ] 297 | 54 | 0.075| 50 107.73 | 0.430 1 vérifiée
6éme Loigs s
+ eme 45x50 | 297 5.94 | 0.075 45 126.05 | 0.622 1 vérifiée
géme | 40 x 45 | 297 4.62 | 0.04 40 48.64 0.304 1 vérifiée

» Schémas de ferraillage
Les schémas de ferraillage des poteaux sont donnés dans 1’annexe 8.

3. Vérification des zones nodales

Les éléments de contreventement sont ceux qui assurent la stabilité de I'ouvrage sous les
efforts horizontaux et qui s'opposent a la déformation.

Sous l'action des forces horizontales ce sont les nceuds qui, en premier lieu, auront la
mission de résister, c'est-a-dire que les désordres commencent par la dégradation des nceuds,
zone de concentration des contraintes. Les reglements parasismiques accordent une
importance capitale a la conception et a la réalisation des nceuds. Une recommandation
capitale pour le contreventement par ossature poteaux/poutres : Faire des poteaux PLUS
RESISTANTS que les poutres.

Dans le cas de "poutre forte" et poteaux faibles, il y a formation de rotule dans les poteaux
(éléments verticaux). Ce systéme instable favorise I'effondrement.

Pour éviter la formation des rotules plastiques dans les poteaux en tolérant leurs formation
dans les poutres, il convient de Vvérifier que la somme des moments résistants ultimes des
poteaux ou des montants aboutissant aux nceuds et au moins égale en valeur absolue a la
somme des moments résistants ultimes des extrémités des poutres affectées d’un coefficient
de majoration de 1.25.

Le RPA99/version2003 (Art 7.6.2) exige de vérifier :
| My +| Mg| 21.25%x(| M,,| +| M)
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Selon le méme article cette vérification est facultative pour les deux derniers niveaux des
batiments supérieursa R + 2.

e Détermination du moment résistant dans les poteaux
Le moment résistant M, d’une section de béton dépend essentiellement :
¢ Des dimensions de la section du béton
¢ De la quantité d’armatures dans la section
¢ De la contrainte limite élastique des aciers

;Z=09%xh etas=f—e=348MPa

Vs
Les résultats de calcul des moments résistants dans les poteaux M, et M sont donnés dans

le tableau suivant:

Mgp =7 X A X 0y

Tableau V.14. Moments résistants M,,et M
Nivea Section Aletel Aper face Mg
Z (cm (KN.m)
(em?) (em?) (cm?) (cm)
RDC + 1°" 60 X 65 16HA16=32.17 5HA16=10.05 58.5 204.59
2¢me 12HA14+4HA16 | 4HA14+1HA16
" géme 55 x 60 o651 817 54 153.53
4éme
4+ géme 50 x 55 16HA14=24.63 5HA14=7.70 49.5 132.64
6éme
" éme 45x 50 | 16HA12=18.10 | 5HA12=5.65 45 88.47
; 6HA12+6HA14 | 2HA12+2HA14=
eme
8 40 x 45 1603 = 34 40.5 75.26

e Détermination des moments résistants dans les poutres
Les moments résistants dans les poutres M, et M,,sont calculés en fonction des aciers
adoptés a gauche et a droite du nceud (face tendue de la poutre au niveau du nceud) les
résultats obtenus sont regroupés dans le tableau suivant :

Tableau V.15. Moments résistants dans les
poutres M, etM,,
Section 2 (em) Ag M,
(cm?) (cm?) (KN.m)
RDC_5¢me
(30 x 45) 40.5 10.95 154.32
6éme 8éme 11 { L
(30 x 40) 36 43 43.19

Les résultats obtenus sont illustrés dans le tableau ci-apres :

Tableau V.16. Vérification de la zone nodale

Niveau | M, (KN.m) | M,(KN.m) | 1.25(M,,M,) | M, | M, | M, + M,
RDC 154.32 154.32 385.8 204.59 | 20459 | 409.18
1¢6r 154.32 154.32 385.8 153.53 | 204.59 358.12
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2¢6me 154.32 154.32 385.8 153.53 | 153.53 307.06
géme 154.32 154.32 385.8 132.64 | 153.53 286.17
4éme 154.32 154.32 385.8 132.64 | 132.64 265.28
5éme 154.32 154.32 385.8 88.47 | 132.64 221.11
6me 143.19 143.19 357.98 88.47 | 8847 176.96

Nous remarquons que les moments résistants dans les poteaux sont inférieurs aux moments
résistants dans les poutres au niveau des étages 2, 3 et 4.
On augmente alors la section d’armature des poteaux au niveau de ces étages et on adopte :
26me 4 géme _, plotal — 12HA16 + 4HA20 = 36.7cm?

— AP T — 4HA16 + 1HA20 = 11.18cm?
4éme | géme | géme | géme _, plotal — 12HA20 = 37.70cm?
= APV 19 — 4HA20 = 12.57cm?

Les résultats de la vérification de la zone nodale aprés augmentation de la section des poteaux
sont resumes dans le tableau suivant :

Tableau V.17. Vérification de la zone nodale

Niveau M, (KN.m) | M,,(KN.m) | 1.25(M .. M,) | M, Mg M, + M
RDC 154.32 154.32 385.8 204.59 | 204.59 409.18
1°" 154.32 154.32 385.8 210.09 | 204.59 414.68
26me 154.32 154.32 385.8 210.09 | 210.09 420.18
3éme 154.32 154.32 385.8 216.53 | 210.09 426.62
geéme 154.32 154.32 385.8 216.53 | 216.53 433.06
5éme 154.32 154.32 385.8 196.84 | 216.53 413.37
6me 143.19 143.19 357.98 196.84 | 196.84 393.68

3. Etude des voiles
Introduction
Le RPA99 version 2003 (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 dans la zone lla.
Les voiles sont considérés comme des consoles encastrées a leur base, leurs modes de rupture
sont :
Rupture par flexion.
Rupture en flexion par effort tranchant.
Rupture par écrasement ou traction du béton.
= Les voiles seront calculés en flexion composee avec effort tranchant, avec les sollicitations
issues des combinaisons suivantes :
1.35G + 1.5Q
G+Q+E
0.8G+E

e Recommandations du RPA99
Les voiles comportent des :
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a. Aciers verticaux [7.7.4.1]
IIs reprennent les efforts de flexion. lls sont calculés en flexion composée, et disposes en
deux nappes paralleles aux faces des voiles.
Le pourcentage minimum des armatures verticales sur toute la zone tendue sous 1’action des
forces verticales et horizontales pour reprendre 1’effort de traction en totalité est :
Apin =02% X [, X e

l;: Longueur de la zone tendue.
e : Epaisseur du voile.

Les barres verticales des zones extrémes doivent étre ligaturées avec des cadres horizontaux
dont I’espacement S; < e.

A chaque extrémité du voile, I’espacement des barres doit étre réduit de moitié¢ sur 1/10 de la
longueur du voile.

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).

b. Aciers horizontaux [7.7.4.2]

IIs sont destinés a reprendre les efforts tranchants, et maintenir les aciers verticaux, et les
empécher de flamber, donc ils doivent étre disposés en deux nappes vers l’extérieur des
armatures verticales.

Les barres horizontales doivent étre munies de crochets a 130° ayant une longueur de 10¢.

c. Regles communes

Le pourcentage d’armatures verticales et horizontales des trumeaux et donné comme suit :
Globalement dans la section du voile 0.15%

En zone courante (non tendue) 0.10%
L’espacement des barres horizontales et verticales est : S < min(1.5e,30cm).
Les deux nappes d’armatures doivent étre reliées avec au moins 4 épingles au métre carré.

Le diametre des barres verticales et horizontales (a 1’exception des zones d’about) ne
devrait pas dépasser 1/10 de 1’épaisseur du voile.

Les longueurs de recouvrements doivent étre égales a :

400 — Pour les barres situées dans les zones ou le renversement du signe des efforts est
possible

200 — Pour les barres situées dans les zones comprimées sous I’action de toutes les
combinaisons possibles de charges.

Le long des joints de reprise de coulage, 1’effort tranchant doit étre repris par les aciers de
couture dont la section doit étre calculée avec la formule :

Af=11><K V=14%xV
v : , . u
fe

Cette quantité¢ doit s’ajouter a la section d’aciers tendus nécessaires pour équilibrer les
efforts de traction dus aux moments de renversement.

> Sollicitations de calcul

Les sollicitations de calcul sont extraites directement du logiciel SAP2000, les résultats
sont résumeés dans le tableau suivant :
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Tableau V.18. Sollicitations dans les voiles (sens x-x)

Nmax N MCOTT Mmax N NCO‘I"T Nmin N MCOTT
Niveaux Combinaison Combinaison Combinaison
RDC+
1er 2027.51 | 1307.62 G+Q+E, |1543.79| 325.49 G+Q+E, -307.24 |1221.68 0.86—-E,

Zéme

+ 3éme 1055.52 33.92 ELU 382.49 | -680.24 G+Q+E, 34.84 40.35 0.8G+E,
4_éme

+ géme 1350.74 | 336.42 G+Q+E, 34795 | 613.17 G+Q+E, 125.83 | 197.75 0.8G¢ +E,
6éme

+ méme 619.80 156.33 ELU 235.81 33.39 G+Q+E, -39.69 70.85 0.8G¢ +E,
+8éme 226.03 40.74 ELU 14492 24.52 G+Q+E, -22.06 30.88 0.86¢-E,

Tableau V.19. Sollicitations dans les voiles (sens y-y)
Nmax N MCOTT Mmax - NCOTT Nmin N MCOTT
Niveaux Combinaison Combinaison Combinaison
RDC+
1er 1280.28 | 865.86 G+Q+ Ey 865.86 [1280.28| G+ Q + Ey -386.33 |526.27| 0.8G + Ey

Zéme

+ 3éme 883.47 40.33 G+Q+ Ey 240.50 | 180.22 G+Q+ Ey 48.14 |115.77| 0.8G + Ey
4_éme

+ géme 673.36 58.36 ELU 225.08 | 236.20 G+Q+ Ey -335.75 |160.84| 0.8G + Ey
6éme

L péme | 436.78 14096 | G+Q+E, | 22067 | 20245 | G+Q+E, | -6759 | 9228 | 0.8G—E,
+8éme 174.29 86.19 G+Q+ Ey 86.19 174.29 G+Q+ Ey -40.31 68.73 0.8G + Ey

Afin de calculer le ferraillage des voiles dans les deux sens, nous avons utilisé les
sollicitations maximales correspondant a chaque étage, celles-ci sont regroupées dans le

tableau suivant :
Tableau V.20. Sollicitations maximales dans les voiles
Sens X-x Sens y-y
Niveaux | N (KN) M Combinaison | N (KN) M Combinaison v
(KN.m) (KN.m) (KN)
R1De€+ -307.24 1221.68 0.8G +E, -386.33 526.27 0.8G + Ey 364.88
Zéme
| geme | 68024 | 38249 | G+Q+E, | 88347 | 4033 G+Q+E, | 15695
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éme
i geme | 1350.74 | 336.42 0.8G + E, -335.75 | 160.84 0.86—E, | 107.89
6éme
| peme | 3969 70.58 0.8G + E, -67.59 92.28 0.86—E, | 12831
+8fme | -22.06 30.88 0.8G + E, -40.31 68.73 0.86—E, 83.65

» Calcul du ferraillage

On va exposer un seul exemple de calcul et les autres seront résumés dans un tableau.
Prenons I’exemple de calcul du voile V,; du RDC

Armatures verticales
Le calcul des armatures verticales se fait a la flexion composée sous les sollicitations les plus
défavorables (M, N') pour une section (exl).

& Exemple de calcul

N
M 1221.68
e =—=
N 307.24
L_270_
2 = > = 1. m

L =2.70m,

=3.97m

:>eg>—

L
2

d=265me = 0.18m
—307.24 KN (traction),M = 1221.68 KN.m

Le centre de pression est a I’extérieur de la section d’armatures= Section partiellement
comprimee

Le calcul se fait par assimilation a la flexion simple avec M4 :

l
M = M+Nx(d—§>=1221.68—307.24x(

= Upy =

A, =

822.268 x 1073

18.48 X 2.652 x 0.18
_ 822.268 x 1073

2.60 x 400

N
=789cm?=> A=A, ——=789x107*—

2.70
2.65 ———

2

) = 822.268 KN.m

=0.0352 > a = 0.0448 - z = 2.60 m
—307.24 x 1073

st

A =15.57 cm?

Soit L, la longueur de la partie tendue :

Lt:

Omin X L

Omin + Omax

—307.24

1221.68

=018xz70 "

N

0.234

400

X 1.25 = 4.54 MPa

M
L = = — — X = —O. MP
Omin B i y 5.80 a
= L; = 1.51m

La quantité d’armatures minimales dans la zone tendue est selon la reglementation :
ARPA — 0206 x (e X Ly) = 4.96 cm?

ABAEL — 023 x e x d x

ft28
fe

= 5.32 cm?
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On opte pour : AZT = 16HA16 = 32.17 cm?(dans la zone tendue) = 16.08 cm?/L,

La quantité d’armatures minimales dans la zone courante est :
Apin = 0.1% x e x (L —L;) = 0.1% X 0.18 X (2.50 — 1.51) = 1.78 cm?
On opte pour :A%¢ = 2HA16 = 4.02cm?

Armatures horizontales
Leurs sections sont calculées selon la formule suivante :
Ah Ty
=
exS, 08xf,
14xV 1.4 x364.88

T Toxd T 018 x 245

= 1.15 MPa

Soit: S, = 25 cm = A, = 1.62 cm?
AP = 0.15% X e X S, = 0.67cm?

On adopte alors : A, = 2HA12 = 2.26 cm?

Le calcul du ferraillage des voiles //xx est résumé dans les tableaux suivants, avec :
AHeulée - Section d’armatures verticales calculée
Agaleulée - Section d’armatures horizontales calculée
L, :Longueur de la zone tendue
: Section d’armatures verticales minimales dans la zone tendue
: Section d’armatures verticales minimales dans la zone comprimée
S, : Espacement des armatures verticales
S,: Espacement des armatures horizontales

ZT
Amin
ZC
Amin

Tableau V.21. Ferraillage vertical des voiles V.1, V,., et V.,

Niveaux Section N M Af}alculée Lt AanTl:n Aggoptée A;c;n Aggoptée SV
(m?) (KN) | (KN.m) (cm?) (m) | (em?)| (cm?) | (em?)| (em?) | (cm)
4HA25+
+ =
Rfef 0.18x1.70 | -307.24 | 1221.68 | 23.36 | 0.79 | 2.84 | 14HA16 | 1.78 ZiAOl; 20
=23.89 '
géme 4HA20+
. 0.18x1.70 | -680.24 | 38249 | 17.01 | 1.70 | 6.12 | 16HA14 | / / 20
+ 3eme
=37.20
. 0.18x1.70 | 1350.74 | 336.42 <0 |010 | 0.36 | 10HA8= | 2.88 20
+ seme 8.17 =3.08
6éme 4HA10+ 6LAS
. 0.18x1.70 | -39.69 70.58 150 | 0.73 | 0.62 | 10HA8= | 1.85 20
+ 7eme 8.17 =3.08
4HA10+ SHAS
géme | 0.18x1.70 | -22.06 30.88 0.75 | 0.67 | 2.41 | 10HA8= | 1.85 20
817 =3.08
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Tableau V.22. Ferraillage vertical des voiles V., et V.5

NIveaux | section N M| agedtee | Ly AanTinz Agdoptse Arzncinz Agdoptee | Sv
(m?) (KN) (KN.m) (cm?) (m) | (em?)| (cm?) | (em?)| (em?) | (em)
Ri),f 0.18x2.70 | -307.24 |1221.68 | 1575 | 1.20 | 4.32 1=63g‘f\1176 2.70 Zi‘f\olf 20
2éme 14HA10
éme 0.18x2.70 -680.24 382.49 17.01 2.70 | 9.72 | +4HA14 / 20
+3 ~17.16
géme 10HA12 4HA12
éme 0.18x2.70 | 1350.74 336.42 <0 1.54 5.54 | +4HA14 | 2.09 | =4.52 20
+5 ~17.47
géme 10HA12 4HA12
4 éme 0.18x2.70 -39.69 70.58 1.17 1.01 | 3.64 | +4HA14 | 3.04 | =4.52 20
=17.47
10HA12 4HA12
geme 0.18x2.70 -22.06 30.88 0.57 092 | 3.31 | +4HA14 | 3.20 | =4.52 20
=17.47
Le calcul du ferraillage des voiles //yy est résumé dans les tableaux suivants :
Tableau V.23. Ferraillage vertical des voiles V,,,,V,,,
Niveaux . N M Acalculée Lt AZT: AZT . AZC_ AZC ) S
Section v mm2 adopztee mm2 adopztee v
(m?) (KN) | (KN.m) (cm?) (m) | (em?)| (cm?) | (em®)| (ecm?) | (em)
RDC+ 4HA20+ 2HA12
1er 0.18x1.30 -386.33 526.27 15.72 0.54 | 1.96 | 2HA12=| 1.38 | =2.26 20
17.47
oéme 4HA20+ 2HA10
4 géme 0.18x1.30 883.47 40.33 <0 0.51 | 1.84 | 2HA10=| 1.42 | =1.57 20
14.14
géme 4HA12+
géme | 0-18x130 | -33575 | 16084 | 9.65 | 130 | 468 | 4HAl4=| / 20
+ 10.89
géme 4HA12+ 2HA10
éme 0.18x1.30 -67.59 92.28 2.72 0.54 | 1.96 | 2HA10=| 1.37 | =1.57 20
+7 5.60
4HA12+ 2HA10
geme 0.18x1.30 -40.31 68.73 1.90 0.56 | 2.04 | 2HA10=| 1.33 | =1.57 20
5.60
Tableau V.24. Ferraillage vertical du voile V,;
i calculée
Niveaux Section N M Av Lt ATZnTl:n Aggoptée Arznc;n Aigopte’e Sv
(m?) (KN) (KN.m) | (cm®) | (m) | (ecm?)| (cm?) | (ecm?)| (cm?) | (cm)
14HA16
RDe€+ 0.18x0.90 | -386.33 | 52627 | 21.60 | 040 | 1.44 | +4HA20 | 0.90 | 2HAL0=] 1o
1 —23.89 1.57
2¢me 18HA10 2HA10
4 géme 0.18x0.90 883.47 40.33 <0 0.31 | 1.11 —23.89 1.06 —157 10
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geéme 18HA10 2HA10
L géme 0.18x0.90 | -335.75 | 160.84 9.17 |0.31 | 1.11 223.689 1.06 157 10
6éme 18HA10 2HA10 | 10
L éme 0.18x0.90 | -67.59 92.28 3.63 0.40 | 1.44 9389 0.90 157
, 18HA10 2HA10 | 10
eme -
8 0.18x0.90 40.31 68.73 2.57 0.41 | 1.47 23,69 0.88 157
Tableau V.25. Ferraillage vertical des voilesV,,, V¢ et V5
vaeaux . Acalculée
Section N M v Lt Arznzl:n Aggoptée Arzncin Aggoptée Sv
(m?) (KN) (KN.m) | (em?) | (m) | (cm?)| (em?) | (em?)| (cm?) | (cm)
14HA10
+ =
RDC* | 184200 | -38633 | 52627 | 1171 | 075 | 2.71 | +4nA12 | 2.25 | 2HA1L2 10
1er 2.26
=15.52
éme 14HA8+ _
2 \ 0.18x2.00 | 883.47 40.33 <0 0.85 | 3.09 | 4HA10 | 2.07 2HAL2= 10
+ géme 2.26
=10.18
eme | 0:18%2.00 | -335.75 | 160.84 8.39 0.30 | 1.09 | 4HA10 / / 10
+5 -10.18
éme 14HA8+ _
6 . 0.18x2.00 | -67.59 92.28 2.04 0.75 | 2.72 | 4HA10 | 2.25 2HAlL2= 10
4 7éme 2.26
=10.18
14HA8+ S HAL2=
geme | 0.18x2.00 | -40.31 68.73 1.39 0.80 | 2.89 | 4HA10 | 2.16 “ | 10
2.26
=10.18
Le calcul du ferraillage horizontal des voiles est résumé dans le tableau suivant :
Tableau V.26. Ferraillage horizontal des voiles (x-x et y-y)
Niveaux |74 T, ﬁ Aflalculee A;lnm A;lldoptee Sh
(KN) (MPa) (MPa) (cm?) (cm?) (cm?) (cm)
+
RDef 364.88 1.15 1.61 2HA12
1
Zéme
L géme 156.95 0.46 0.65 2HA10
4éme 5 0.67 25
L géme 107.89 0.45 0.63 2HA10
6éme
4 éme 128.31 0.54 0.76 2HA10
+g¢éme 83.65 0.35 0.49 2HA10

On voit bien a travers ces tableaux que la contrainte tangentielle dans le voile est vérifiee,
donc pas de risque de rupture par cisaillement.

» Schémas de ferraillage
Un exemple de ferraillage des voiles est donné dans 1’annexe 8.
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Etude des fondations

Introduction

Une fondation superficielle est définie par les caractéristiques géométriques décrites ci-apres :
La largeur B d’une semelle est le plus petit coté de la semelle.
La largeur L d’une semelle rectangulaire correspond au grand coté. Il convient de distinguer
les semelles suivantes :

e Lessemelles circulaires B = 2R

e Lessemelles carrées L = B

e Les semelles rectangulaires B < L < 5B

e Lessemelles continues L > 5B

L’encastrement D est I’épaisseur minimale des terres au-dessus du niveau de fondation.
L’encrage h est la profondeur de pénétration de la semelle dans la couche porteuse.

Une semelle est considérée comme superficielle lorsque le rapport D/B est faible, et surtout
lorsque la justification de la fondation ne prend en compte que la résistance du sol sous le
niveau d’assise.

Un radier général est une semelle de grandes dimensions portant tout 1I’ouvrage

1. Choix du type de la fondation
Le choix de la fondation dépend essentiellement des facteurs suivants :

e La capacité portante du sol d’assise,

e Le poids de la structure,

e Ladistance entre axes des poteaux.
D’apres le rapport du sol (Annexe 4), La structure sera fondée sur un sol dont la contrainte
admissible est de 1.20 bar pour une profondeur au moins de 2.00 m par rapport a la cote
du terrain naturel.

2. Dimensionnement des fondations
D’aprés le RPA 99 (version2003) le dimensionnement se fait selon les combinaisons :
G+Q+E
0.8G+E

Soit S la surface de totale des fondations nécessaire a notre ouvrage :

Neotar _ 42748.38

= 356.23 m?
ool 120 m

Sp >

N : Effort normal total transmis par I’ouvrage.
La surface du batiment est: S, = 318.56 m?

On remarque que S > Sp,: =Une surface d’une telle importance impose 1’utilisation d’un
radier nervuré avec un débord de :

h
D > max (5; SOcm)

Onprend D = 1.30 m=  Syadier = Svatiment + D X P

P : Périmétre du batiment entouré par le débord.
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Pour cause de mitoyenneté, le débord s’étendra uniquement sur 3 faces du batiment
=S, adier = 318.56 + 1.3 x 53.8 = 388.50 m?

3. Dimensionnement du radier nervuré
Le radier est considérée comme infiniment rigide, donc on doit satisfaire les conditions
suivantes :

a. Condition de coffrage

h,: Hauteur totale des nervures
h,.: Hauteur totale de la dalle du radier
Lqx: La plus grande portée entre deux éléments porteurs successifs

Pour :Lyqr = 5.30m
h,>265cm; h, =253 cm
b. Condition de rigidité

T
ELe = Lmax

L.: La longueur élastique, qui permet de déterminer la nature du radier (rigide ou flexible) tels

que:
L >4 4 XEXI
€= k X B

E: Module d’élasticité du béton, E = 3.216 X 10’ KN /m?

I : Inertie de la section du radier,

K: Coefficient de réaction du sol, nous considérons notre sol comme étant un sol moyen
=K = 4 X 10*KN/m3

b : La largeur de la semelle.

Ona:

I=th3 .h>348><L‘;nax><K
12 ' t= 2 x E

Donc: h; = 0.695m

c. Condition de cisaillement

V, 0.07 X f.28
R — @

— Qu X Lmax . Nu

u 2 ’CIU_

Sradier
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_ NuXLmax _ , _58657.766 x 530

—_Lomex 4y = 400.11 KN
2 X Syagior u 2 X 388.50

u

De (D)=

Vgxb 400.11x1
116  1.16

d=> =0.34m

A partir de ces trois (03) conditions, on opte alors pour :

{ht =70cm
h, =40cm

% Les vérifications
e Vérification au poingonnement

Selon le BAEL99 (article A.5.2,41), il faut vérifier la résistance de la dalle au poingonnem
par effort tranchant, cette vérification s’effectue comme suit :

fei oo (A.5.2,42)

N, <0.045 X U, X h X
Vb

N,,: Effort normal ramené par le poteau le plus sollicité
h : L’épaisseur du radier
U.: Périmetre du rectangle d’impact au niveau du feuillet moyen —U, = 2 X (A + B)

{A =a+h=0.60+0.70 = 1.30m

B=b+h=0.65+0.70 = 1.35m
=U,=530m

Alors:

25
0.045 x 5.30 x 0.70 X 115 - 3629.34KN

ent

Or:N, = 2367.70 KN < 3629.34 KN = Pas de.risque de rupture par poingonnement.

e Veérification de la contrainte dans le sol
La contrainte maximale et minimale sous le radier est calculée par 1’expression :

N _M
Omax,min = +— Xe, Y6)
Sradier I
M,, M, : Moments a I’ELS dans les directions x et y respectivement
19.40 x 20.203

Xe=970m; I, = - = 13325.22m*

20.20 x 19.403 .

Y =1010m; I, = P = 12290.66 m
S = 388.50 m?

M, = 13263.05 KN.m
{My =9563.94 KN.m
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Donc:
Sens X-x

_ 4278438 1326305 oo
Tmax = ~388750 1332522 - a
4278438 13263.05

o _ % 10.10 = 0.100 MPa > 0
Omin = 738850  13325.22 @

=La répartition des contraintes sous le radier est trapézoidale, il faut verifier:

— 3Umax + Omin
4

_ 3x0.120 4+ 0.100

B 4

0, = 0.115 MPa < 0.12 MPa

Om < Osol

= 0.115 MPa

= 0O

Sens y-y

_ 4278438 956394 ..o
Tmax = T38850 ' 1229066 = a
4278438  9563.94

o _ X 9.70 = 0.102 MPa > 0
Omin = 738850 12290.66 .

=L a répartition des contraintes sous le radier est trapézoidale, il faut vérifier:

3x0.117 + 0.102
>0, = 2

0, = 0.113 MPa < 0.12 MPa

= 0.113 MPa

On constate que la contrainte est vérifiée dans les deux directions.

e Vérification de la stabilité au renversement
Selon (Article 10.1.5) du RPA99/2003, on doit vérifier que I’excentricité de la résultante

des forces verticales gravitaires et des forces sismiques reste a I’intérieur de la moitié centrale
de la base des éléments de fondation résistent au renversement:
On doit vérifier que :

=25
N 4
Sens x-x
34502.48 9.70 M B
e=m=0.806 ; T=2.42m :NSZ
Sens y-y
29731.43 10.10 M B
e:m: 695 ; T=2.52m :NSZ
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=Pas de risque de renversement de la fondation
e Vérification de la poussée hydrostatique

On doit vérifier que :

Uhydro = ﬁs X H X Sradier X Yw

fs = 1.15 (Coefficient de sécurité)
¥w = 10 KN /m3(Poids volumique de I’eau)
H = 3.06m Hauteur ancrée du batiment

=1.15 x 3.06 X 388.50 x 10 = 13.67 MPa
Ohydro = 42.748 MPa > 13.67 MPa

= Le batiment reste stable sous poussée hydrostatique.

» Ferraillage du radier

Le radier se calcule comme un plancher renversé, sollicité a la flexion simple causée par la
réaction du sol. On calculera le panneau le plus défavorable et on optera le méme ferraillage
pour tout le radier. On fait le calcul pour une bande de 1 m.
Soit :Gy le poids propre du radier.
Go=pxe=25x%x040 =10 KN/m?

» Calcul des sollicitations

e« Q,= N; +1.35G, = Q,, =163.69KN/m?
* 0= SNd + Go = Qs=119.45 KN/m?
L, 445 )
p=—=—-=096 > 0.4 = Ladalle travaille dans les deux sens.
L, 465

> Evaluation des moments

1, = 0.0401

p=096_ . .
{ = d'aprés l'annexe 1 {”y = 0.9092

v=_0
M§ = peqyl? = 0.0401 x 163.69 X 5.1% = M§ = 170.73 KN.m
My = p, M§ =0.9092 x 170.73 = My = 155.22 KN.m

M7 = 0.85 M = 145.12KN.m
M} = 0.85 M} = 131.94KN.m
En appui : MX = M>, = —0.5 MY = —85.36 KN.m

En travée :{

Le ferraillage se fera pour une section: b X h,, = (1 X 0.40)m?

Les résultats obtenus sont donnés dans le tableau ci-apres :
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Tableau VI.1.Calcul du ferraillage du radier
En travée
Amin
Acalcule’e 5 Aadoptée
Sens a Z(m cm”/ml S,(cm
8HA14
X-X 0.074 0.097 0.355 11.72 5.71 12.5
=12.32
7HA14
y-y 0.068 0.088 0.356 10.64 5.60 ~10.74 14
En appuis
X-x/
vy 0.044 0.056 0.361 6.78 4HA16=8.04 25

« Vérification de ’effort tranchant

Pour éviter I'utilisation des armatures transversales dans la dalle il faut vérifier que:

I < 0,07Xfr28
Yb

AN:

_16369x510 530 29473 KN
Vux = 2 51%+530% ~°F

_16369x530 510* 200.23 KN
Vuy = 2 5144530

T=0.61MPA ... oee v ee e e e (D)
0.07 x
y—fm = 1.16MPQ. s e e e D)
b

(1) < (@=Les armatures transversales dans la dalle ne sont pas nécessaires

% Vérification des contraintes a L'ELS

Le calcul et la vérification des contraintes sont résumés dans le tableau ci-dessous :

Tableau VI.2. vérification des contraintes dans le radier

En travée
O'b E-b . _
Sens ELS A 4 Observatio o o .
Y Observation
X-X |125.17|12.32 |0.099 | 1.68.10-3 7.37 15 vérifiée 307.70 | 201.64 | Non-vérifiée
y-y |117.47|10.78 | 0.094 | 1.51.10-3 7.31 15 vérifiée 322.07 | 201.64 | Non-vérifiée
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En appuis

X-X/

85.36 | 8.04 |0.083|1.18.103| 6.00 15 vérifiée 311.42 | 201.64

Commentaire La contrainte de l'acier en travée (dans les deux sens) ainsi qu’en appuis n’est
pas Vérifiée, on augmente alors la section d'armatures dans les deux cas et on choisit :

En travee
Sens x-x — Onprend A = 6HA20 = 18.85 cm?/ml(S, = 16cm)
- 0g = 201.31 Mpa < o
Sensy-y — Onprend A = 6HA20 = 18.85 cm?/ml(S, = 16cm)
- 0y = 188.93 Mpa < o
En appuis — A = 7HA14 = 10.78 cm?/ml (S; = 14cm) - o, = 201.58 Mpa < o

» Ferraillage du débord

Il est assimilé a une console de 1.30 m de longueur illustré comme suit :

(Qu = 163.69 KN/ml

N

1.30m
Figure VI.2.Schéma statique du débord du radier
x [? x [?
M, = Q”Z =13830KN.m ; M= O =100.93 KN.m

Les résultats du ferraillage du débord sont résumés dans le tableau suivant :

Non vérifiée

Tableau V1.3. Ferraillage du débord
Travée (St = 16 cm) Avrépartition
Acalculée A . Aadoptée Acalculée Aadoptée
Hpu a 7 trZ ;nm trz r ) r 5

cm®/ml | cm®/ml | cm?/ml cm” /ml cm*/ml

6HA16 Achoisie 4HA12
0.071 0.092 0.356 11.15 4.46 4
=12.06 301 =4.52
Apin =023bd f;fs = 4.46 cm?/ml
e
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% Vérification des contraintes a PELS

Le calcul et la vérification des contraintes sont résumés dans le tableau ci-dessous :

Tableau VI.4. Vérification des contraintesle débord

MELS A 4 b Ob . o o, Observ-
(KN.m) | (cm?) Y(m) | I(m*) | (Mpa)| (Mpa) | Observation (Mpa | (Mpa) ation
100.93 | 12.06 | 0.095 | 1.55.103 | 6.23 15 Vérifiée 268.60 | 201.64 vérifiée

Commentaire La contrainte de l'acier n’est pas vérifiée, on augmente alors la section

d'armatures et on choisit :

A = 8HAl6

» Schéma de ferraillage
Le schéma de ferraillage du radier est donné dans I’annexe 9.

4. Etude des nervures

—)O'SI

16.08 cm?2(S, = 12.5 cm)

188.59 Mpa < o

Les nervures sont des poutres servant d’appuis pour la dalle du radier.

Elles reprennent les charges transmises par le radier selon les lignes de rupture correspondant

a chaque panneau (Figure VI1.3)

=

~,

Figure V1.3. Schéma des lignes de rupture de la dalle du radier
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Dans notre cas, en considéerant les nervures les plus sollicitées dans chaque sens, les charges

résultant sur chaque travée sont illustrées ci-dessous

Sens X-X
315 355 455 435
/_ i /_ i /_ T T /_ '''''''
/ N / N / N / N

465 285 285 465
SN S,
e \, 4 N\,
e N\, A\ / \,

7 \, /‘/\‘\ SN / N,
i N, e \. d N/ \,
AN N AN N /

\, / . 7 . 7 \, /

\, / v v \. 7
\, 7/ \ /
N/ 4

Figure VI.5. Schéma statique de la nervure (sens y-y)

La charge est triangulaire ou trapézoidale selon les lignes de ruptures mais pour simplifier les
calculs, on les remplace par des charges equivalentes uniformément reparties :

P, :Charge uniforme qui produit le méme moment maximum que la charge réelle.
P,, :Charge uniforme qui produit le méme 1’effort tranchant maximal que la charge réelle.

e Cas d’une charge trapézoidale :

al(, P P

k P,,:%[( _p?g)l'xg-l_(l_p?d)Lxd
Avec:pgzl‘LLyg ,pdzL]jc_yd

125



Etude des fondations

e (Cas d’une charge triangulaire :

2
Pm= §qXLx
1
PVZECIXLx
Remarque

Pour les poutres recevant, une charge triangulaire d’un seul c6té, ces expression sont a diviser
par deux.

» Calcul des sollicitations
Pour le calcul des sollicitations, on utilise la méthode de « Caquot » :

< Moments aux appuis
Les moments aux appuis sont donnés par I’expression suivante :

P, X lgf + P, X l;f
0.85 x (I, + 1)

M,=—

Avec :
l - pour une travée de rive

Les longueurs fictives : I’ ={ . . Y g
g 0.8 X1 — pour une travée intermédiaire

Pour ’appui de rive:
_gx?
-8

M,=-015xM, ; M,
% Moments en travee
Mget My : Moments sur appuis de gauche et droite respectivement.

X

X
Me(x) = Mo(@) + My (1= 7) + Ma (D)
qXxx
Mo(x) = ——(~2)
I M,—M
x=-—-9 ¢ .
2 qxl
Apreés calcul des charges P,,et P,, revenants a chaque travee de la nervure dans les deux
sens, les sollicitations maximales résultantes (en travée et en appuis) sont regroupées dans les

deux tableaux suivants :

Tableau V1.5.Moments maximaux en appuis et efforts tranchants
dans les nervures
(sens x — x) (sensy—1y)

ELU ELS ELU ELS

. M v 7 M v M
AppUIs | enmy | BN L kNm) | (kN.m) | (KN) | (KN.m)
A -101.23 584.38 -74.03 -267.57 1170.76 | -197.01
B -580.27 | 836.51 | -423.863 | -1197.68 | 1521.74 | -881.18
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C -674.51 977.59 -492.06 -286.86 284.04 -209.32
D -1023.17 | 1188.50 | -746.59 -1197.68 | 1521.74 | -881.18
E -191.66 855.89 -139.86 -267.57 1170.76 | -197.01
Max -1023.17 | 1188.50 | -746.59 | -1197.68 | 1170.76 | -881.18
Tableau VI1.6.Moments maximaux en travée dans les nervures
(sens x — x) (sensy—1y)
X ELU ELS x ELU ELS
Travée | (m) Pon My P Mt (m) Pon My Pin M
(KN/m) | (KN.m) | (KN/m) | (KN.m) (KN/m) | (KN.m) | (KN/m) | (KN.m)
AB 1.56 373.92 355.42 273.45 260.12 | 2.31 | 508.02 1080.47 374.05 796.56
BC 2.04 390.10 233.42 284.49 169.80 | 2.58 | 311.01 -151.16 226.95 -116.56
CD 2.38 410.18 490.45 299.29 35786 | 091 | 311.01 -157.16 226.95 -116.56
DE 291 408.88 704.15 298.37 513.85 | 299 | 508.02 1080.47 374.05 796.56
Max / 704.15 513.85 / 1080.47 796.56

» Ferraillage des nervures
Les nervures se calculent a la flexion simple comme une section en T de la méme maniere
que les poutrelles.
Les nervures sont de dimensions:

h,=0.70m;h, = 0.40m; by = 0.65m;d =0.67m

La largeur efficace « b » de la dalle du radier qui intervient dans la résistance est définie par :

Sens X-X

b — b

L, =3.80-065=315m
{Ly =3.50 — 0.65 = 2.85m"

Sens Y-Y

L, =3.50—0.65=2.85m
{Ly =3.80 — 0.65 = 3.15m

< mi

L,
n 5

b—bg

<
> =

b—b .
= —2 < min

2

min (

L;}nm
10

315285
2710

(@ 315

2 10

Les résultats de calcul sont illustrés dans le tableau suivant :

):>b= 1.20m

)=>b=1.25m

Tableau VI.7. Ferraillage des nervures
Moments Acalculée Amin Aadoptée
Zone
(KN.m) (em?) (cm?) (cm?)
: 4HA20+4HA25
Sens Travee 704.15 31.74 9.71 2ol
XX Appuis -1023.17 51.31 / 4HA25+4HA32
=51.18
: 4HA25+4HA32
Sens Travee 1080.47 50.01 10.11 Sol1s
yy Appuis -1197.68 41.76 / 4HA31+291(;IA25
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Etude des fondations

» Armatures de peau
Comme les nervures présentent une grande hauteur, des armatures de peau sont nécessaires.
Elles sont disposées le long des parements verticaux et sont de 1’ordre de 1cm? /ml.

» Armatures transversales

Pour les armatures transversales, on opte pour I’ensemble des nervures la quantité d’armatures
suivante:

A, = 2Cadres ¢1o = 3.14 cm?.
Sachant que :

h: b
b, < min |— 0 m“x]=20mm

35°10" "

% Veérification de ’effort tranchant

Ko 118850 o
WTpd T 120%x067 @
chS

T, = min|0.15 ,4MPa| = 2.50 MPa

Vb
STy < Ty eve e oen e VETIf I

Commentaire : Pas de risque de rupture par cisaillement dans la nervure.

®,

¢ Vérification de I’espacement «S; »
On a:A; = 2Cadres¢,, = 3.14 cm?

On doit verifier:
S, <min[09xd;40cm] © S, <40cm - (1)

A X fe
e < 48.
O.4xb0®5t_ 8.30cm — (2)

0.8f, xA
lk S, < Je X A
bo(ty — 0-3ft028)

S, <

=5,<1818cm - (3)

= St < (St® 'St@ ’St@) = St <18.18 cm

Soit:S; = 15cm

% Veérification des contraintes a ’ELS
Le calcul et la vérification des contraintes sont donnés par le tableau suivant :

Tableau VI1.8. Vérification des contraintes dans les nervures
. Moment o) o .
Localisation (KN.m) (MPa) (MPa) Observation
Sens | Travée | 513.85 7.27 263.75 Non vérifiée
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X-X | Appui -746.59 13.55 255.55 Non vérifiee
Sens | Travée 796.56 9.28 262.60 Non Vérifiée
Y-Y | Appui -881.18 16.98 363.12 Non vérifiée

Commentaire La contrainte de l'acier n’est pas vérifiée, on augmente alors la section
d'armatures dans les et on choisit :

Sens X-X — Agpgpee = 6HA32 = 48.25 cm? - o, = 179.52 Mpa < o,
Aappuis = 6HA32 + 2HA25 = 159.07 cm? - g, = 198.07 Mpa < G,
Sens V-y —Agrapce = SHA32 + 2HA16 = 68.36 cm? - o, = 199.64 Mpa < o,

Aappuis = BHA32 + 4HA25 =83.98cm? » | o, = 189.00 Mpa < G,

op = 13.95 Mpa < Eb

» Schéma de ferraillage
Le ferraillage du radier et des nervures est donné dans I’annexe 9

5. Etude du voile périphérique

D'aprés le RPA 99/2003, les ossatures au-dessous du 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 reprendre I'action des poussées de terres . Le voile de notre structure
entoure trois cotés du batiment .1l doit satisfaire les exigences suivantes :

Les armatures sont constituées de deux nappes.

Le pourcentage minimum des armatures est de 0.1% de la section dans les deux sens
(horizontal et vertical)

Les ouvertures dans les voiles ne doivent pas reduire sa rigidité d'une maniére importante.
L'épaisseur minimale du voile est de 15 cm.

e Dimensionnement

On calculera le panneau le plus défavorable de dimensions: L, = 3.06m et L, = 4.65m
, pour I'épaisseur ,nous avons opté pour la méme épaisseur des voiles de contreventement
(e=18cm)
e Caractéristiques du sol
Notre sol présente une densité de grains de y = 27 KN/m?ainsi qu'un angle de frottement
interne ¢ = 22.5 °et une cohésion € = 0.10 bar.

e Evaluation des charges et surcharges
Le voile périphérique est soumis a :

a. Lapoussée des terres
La répartition des contraintes sur le voile est triangulaire avec un maximuma z = h:
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_ 2(T_P\ _ r_®
G=yXxhxtg (4 2) 2><C><tg(4 2)
180 22.5° 180 22.5°
G=27X3.06th2(T— >—2X10th<T— > )

G = 23.52 KN/m?

b. Lasurcharge d’exploitation : ¢ = 10KN /m?

_ 2(T_ 9
o 2(180 22.5°>

Q = 4.46 KN/m?

> Ferraillage du voile

Le voile se calcule comme un panneau de dalle sur quatre appuis uniformément chargé d'une
contrainte moyenne tels que :

15Q 0 Oomin = 1.5Q = 6.69

’ >

. L (
15Q 1356 O max = 1.35G + 1.5Q = 38.44

Figure VI.6. Distribution des contraintes dans le voile périphérique

(h=3.06m)
max

"= G = 15X Q = 1.5 X 4.46 = 6.69 KN /m?
Omax = 135X G + 1.5 x Q = 1.35 X 23.52 + 1.5 X 4.46 = 38.44KN /m?

(h=0m)
min

- Omin = Q = 4.46KN /m?
(h=3.06M) s ax = G + Q = 23.52 + 4.46 = 27.98KN /m?

max

o

30max + Omin 3 X 38.44 + 6.69

ELU: q, = 2 = 2 = 40.11KN/m?
30max + Omi 3x 2795+ 4.46
ELS:q, = —/% Z 7P = n = 22.07KN/m?
L,= 3.06m 3.06
= p =-——==0.66 > 0.4 la dalle travaille dans les deux sens

4.65
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L, = 4.65m
» Evaluation des moments

0 = Hx Py 13
My = p,. M§
D'aprées I’annexe 1: (ELU,9 = 0,p = 0.66) =u,=0.0737 ; u,=0.3753

(ELS, 9 = 0.2, p = 0.66)=1,=0.0792 ; u1,,= 0.5351

Le tableau suivant résume le calcul des moments (On prendra les moments les plus
défavorable en travée et en appuis) ;

Tableau V1.9. Estimation des sollicitation maximales dans le voile périphérique
M t . ELU ELS
oments corrigés M, M, M, M,
M, 27.67 10.38 16.37 8.76
M;¥=0.85M,” 23.51 8.82 13.91 7.44
MZ= M?, =- 0.5M} -13.83 -8.185

» Evaluation des moments
La valeur de I'effort tranchant dans les deux sens est donnée par :

_ub b = 51.60 KN
B R T T
Qu-ly 1}
— . = 14.72 KN
Vw ST+ 1

Le tableau qui suit résume les résultats du ferraillage du voile et la vérification vis -a- vis de
I'effort tranchant:

Tableau VI.10. Calcul du ferraillage et la vérification vis a vis de I'effort tranchant du voile

En travée
Acalculée Aﬁﬁ;‘: Aadoptée
Sens| M cm? cm? cm? S.(cm) T 9-07fczs
X-X 23.51 4.68 1.8 5HA12=15.65 20 0.344 1.16
y-y 8.82 1.71 1.8 4HA8=2.01 25 0.098 1.16
En appuis
X-x/
Y-y 13.83 2.70 / 4HA10=3.14 25 / /
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Commentaire

0.07f
T, <
Vb

c28

= les armatures transversales ne sont pas nécessaires.

« Vérification des contraintes a L'ELS
Le tableau suivant résume la vérification des contraintes :

Tableau VI.11. Vérification des contraintes dans le voile

En travée
A Op oy —
Sens M, 2 4 Observa- o o, .
cm Y i r n
(KN.m) (em?/ |Y(m)| I(m*) |(Mpa) (Mpa) tion (Mpa | (Mpa) Observatio
ml)

X-X | 13.91 5.65 |0.042|1.22.107%*| 4.78 15 vérifiée 184.70 | 201.64 vérifiée
y-y 7.44 2.01 |0.027|5.2.107> |5.027 15 vérifiée 263.04 | 201.64 | Non-Vérifiee
En appuis
X-x/ 7.64. e rifi

8.18 |3.14| 0.0331 10°5 3.54 15 verifiée 187.74 | 201.64 Vérifiée
y-y

Commentaire : La contrainte de I'acier n'est pas vérifiée dans le sens y-y , on augmente alors
la section de I'acier et on choisit

A= 4HA10 = 3.14 cm?/ml - o, = 170.75 Mpa < o,

» Schéma de ferraillage (voir annexe 9)
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Conclusion générale

Lors de I’étude qui a été menée, nous avons pu élargir le périmétre de nos connaissances en génie civil
manipuler les outils de travail nécessaires a une étude de projet et aboutir aux conclusions suivantes :

*

Outre la résistance, 1’économie est un facteur trés important a respecter tant que possible, on
peut le concrétiser en jouant sur le choix des sections de béton et d’acier dans les éléments
résistants de 1’ouvrage tout en respectant les sections minimales régies par le réglement en
vigueur.

Le bon comportement d’une structure vis a vis du séisme est relatif a de nombreux facteurs,
les principaux étant un dimensionnement adéquat et une bonne disposition des éléments de
contreventement.

Les formes irrégulieres que I’on peut rencontrer dans les planchers affectent le comportement
dynamique de la structure en créant une torsion dés les premiers modes de vibration.

Toutes les parties du plancher doivent étre connectées tant que possible pour garantir un bon
comportement dynamique de la structure ; pour notre cas I’utilisation des poutres de chainage
s’est avérée tres concluant.

Il n’est pas forcément évident de répondre simultanément aux exigences imposées par la
réglementation et aux contraintes architecturales lors de la modélisation et de la justification
des interactions voiles/portiques, donc I’apport de certaines modification architecturales peut
étre nécessaire dans certains cas.

Il se doit de toujours faire en sorte que le batiment soit assez flexible pour avoir ses propres
vibrations ; qui doivent étre inferieures aux vibrations du sol, et assez rigide pour faire face
aux actions sismiques.
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Annexe 1

DALLES RECTANGULAIRES UNIFORMEMENT CHARGEES
ARTICTLEES STUE LEUR CONTOUE

=
e

ELUw

ELSw

0.2

Lix Ly Rix ey
040 | 01101 | 02500 | 01121 | 02854
041 | 01088 | 02500 | 01110 | 0.2924
042 | 01075 | 02500 | 01058 | 0.3000
043 | 01062 | 02500 | Q1087 | 03077
044 | 0.104% | 02500 | Q1075 | 03155
045 | 01036 | 0.2500 | 01063 | 0.3234
046 | 01022 | 02500 | Q1051 | 0.3319
047 | 01008 | 02500 | 01038 | 0.3402
048 | 0.05994 | 02500 | 01026 | 0.3451
049 | 0.0980 | 0.2500 | 01013 | 0.3580
050 | 0.09656 | 0.2500 | 01000 | 0.3671
051 | 0.0951 | 02500 | 00987 | 03758
052 | 00937 | 02500 | 00974 | 03853
053 | 0.0522 | 02500 | 00961 | 03949
054 | 0.0508 | 02500 | 00948 | 04050
055 | 0.0894 | 02500 | 00936 | 04150
056 | 00880 | 02500 | 00923 | 04254
057 | 0.0865 | 0.2582 | 00910 | 0.4357
058 | 0.0851 | 0.2703 | 0.0897 | 0.4462
059 | 00836 | 02822 | 00884 | 04365
060 | 0.0822 | 029458 | 00870 | 044672
061 | 0.0808 | 03075 | 00857 | 04781
062 | 00734 | 0.3205 | 0.0844 | 04852
063 00779 | 03338 | 00831 | 053004
Oed | 00765 | 0.3472 | 0.081% | 05117
065 | 00751 | 03613 | O.0805 | 0.3235
066 | 00737 | 03753 | 00792 | 0.5351
067 | 00723 | 03895 | 00780 | 0.5489
068 | 00710 | 0.4034 | 00767 | 05584
069 | 00697 | 04181 | 00735 | 03704
070 | 006884 | 04320 | 00743 | 0.53817

o {lt ElUv=10 ElLS w =02
iy i, N i,
0.71 | 0.0671 [ 04471 [ 0.0731 | 05940
0.72 | 00658 | 04624 | 00719 | 06063
0.73 | 00646 | O4TED | 00708 | D188
0.74 | 00633 | 04938 | 0.06%96 | 06315
0.75 | 00621 | 05105 | 0.0684 | 06647
0.76 | 0.0608 | 0.5274 | 0.0672 | 0.6580
Q.77 | 00596 | 05440 | 0.06861 | 06710
0.78 | 0.0584 | 0.5608 | 0.0650 | 0.5841
O.7% | 00573 | 05788 | 0.0635 | 06978
0.80 | 0.0561 | 0.5959 | 0.0628 | 0.7111
081 | 00550 | 06135 | 0.08TL | 07246
0.82 | 0.0539 | 0.6313 | 0.0607 | 0.7381
0.83 | 0.0528 | 0.6494 | 0.0596 | 0.7518
0.84 | 0.0517 | 0.6678 | 0.0586 | 0.7653
0.85 | 0.0506 | 0.6864 | 0.0576 | 0.7794
0.86 | 0.0496 | 0.7052 | 0.0566 | 0.7933
0.87 | 0.0486 | 0.7244 | 0.0556 | 0.8074
0.88 | 0.0476 | 0.7438 | 0.0546 | 0.8216
0.89 | 0.0466 | 0.7635 | 0.0537 | 0.8358
0.90 | 0.0456 | 0.7834 | 0.0528 | 0.8502
0.91 | 0.0447 | 0.8036 | 0.0518 | 0.8646
0.92 | 0.0437 | 0.8251 | 0.0509 | 0.8799
0.93 | 0.0428 | 0.8450 | 0.0500 | 0.8939
0.94 | 0.0419 | 0.8661 | 0.0491 | 09087
0.95 | 0.0410 | 0.8875 | 0.0483 | 09236
0.96 | 0.0401 | 09092 | 0.0474 | 09383
0.97 | 0.0392 | 09322 | 0.0465 | 0.9543
0.98 | 0.0384 | 09545 | 0.0457 | 0.9694
0.99 | 0.0376 | 0.9771 | 0.0449 | 0.9847
1.00 | 0.0368 | 1.0000 | 0.0441 | 1.0000




Annexe 3

SECTIONS REELLES D’ARMATURES

Section en cmr” de N armatures de diamétre th en mum.

L 6 8 10 12 14 16 20 25 32 40

1 (020 (028 050 | 079 | 115 | 154 | 201 | 514 | 4901 | 804 | 1257
2 (039037 101 | 157 | 226 | 308 | 402 | 628 | 982 | 1608 | 2513
3 (039085 151 | 236 | 339 | 462 | 603 | 942 [ 1473 2413 | 317

4 (079113 201 | 314 | 452 | 616 | 804 | 1257|1964 | 3217 | 5027
5098 [ 141 251 | 393 | 565 | 770 [ 1005|1571 | 2454 | 4021 | 62.83
6 (118170 3.02 | 471 | 679 | 924 | 1206 | 1885 | 2045 | 4825 | 7540
T 137198 ( 352 | 550 | 792 [ 1078 | 1407 | 2199 | 3436 | 5630 | 8796
8| 1537 226 402 | 628 | 905 [ 1232 | 1608 | 2513 [ 3927 | 6434 | 10033
9 177234 452 | 707 | 10.18 [ 1385 | 18.10 | 28.27 [ 44.18 | 7238 | 113.10
10196283 505 [ 785 | 11.531 | 1539 | 20.11 [ 31.42 | 4009 | 8042 | 12566
11| 216|311 | 555 | 864 | 1244 | 1693 | 2212 [ 3456 [ 5400 | 8347 [ 13823
121236339 603 | 942 (1357|1847 | 2413 (3770 | 5891 | 9651 [ 1508
13| 255|368 633 (1021 | 1470 | 20.01 | 26.14 [ 40.84 | 63.81 | 104.35 | 16336
1412751396 704 [11.00 | 1583 | 2155 | 28.15 [ 4398 | 68.72 | 11239 | 175.93
1512951424 754 [11.78 | 1696 | 23.09 | 30.16 [ 4712 | 73.63 | 120.64 | 1883
16 | 3.14 | 452 | 8.04 [ 1257 | 1810 | 2463 | 32.17 [ 5027 | 78.54 | 128.68 | 201.06
17334481 8535 [ 1335192312617 | 3418 [ 5341 | 8345 | 136.72 | 213.63
18| 353|509 905 [ 1414 | 2036 | 27.71 | 36.19 [ 3655 | 8836 | 14476 [ 2262
191373537 9535 (1492 | 2149|2025 | 3820 ( 59.69 | 93.27 | 152.81 | 23876
203935651005 (1571 2262|3079 | 4021 [ 62.83 | 98.17 | 160.85 | 251.33
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Annexe 5

Les planchers



Plancher a corps creux

Schémas de ferraillage

IHAILO PN
2HA10

3HAIL4

En travée En appuis intermédiaire

Plancher courant

2HAI12 2

En travée En appuis intermédiaire

Plancher RDC

Ferraillage des Poutrelles

En travée En appui

THALD
TR &6

V4

—20—4<

0

2HALD

A

||| A4 Ill
Al 3HAL



Schémas de ferraillage



Dalles D1 D2 et D3

Schémas de ferraillage

Ve en plan des dalles DI, D2 et D3

A\ HAI25=2%m

’— HA12S=17 cm

1
¥ i

HA12.5=25cm
140

Coupe A-A




Schémas de ferraillage

Dalle D4

15HA8. 5= 25 cm

16HAS 5= 22 cm

A

375

17HATZ. 5= 22 cm

Vue en plan de la dalle D4

HAS.S=25cm

— HA12.5=22 cm

HABS=22 cm
Coupe A-A




Schémas de ferraillage

Dalle D5
Ai | Ai
LL—___ I B —-J HA'II|D_ S=25cm
HA10. S=20 cm
HAB8. S=25cm
gHA14 J_J__— il [:
L]_ H =
H E
_ 5HA14.
A L
= B
T ! L
Vue en plan de la dalle D5
HAL0.5= 25cm
HABZ.5=25cm
HA10.5= 23cm
Coupe A-A




Schémas de ferraillage

Dalle D6

350

] HA10. S= 25 cm

HA10. S= 25 cm

HA10. S=25cm

A

500

Vue en plan de la dalle D6

i

HA10.5=25 cm
|

— HA10.5=25 cm

li -

HA10.5=25 cm

Coupe A-A
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Dalle

Schémas de ferraillage

d’ascenseur

HAS.5=25cm

HAB5=23cm

H

410.5= 33cm

Schéma de ferraillage de la dalle de l'ascenceur




Schémas de ferraillage

Dalle du balcon obtenu apres modélisation

HA8S=25em____

HAB8.5=25 em

— HA8S=25cm
140 -

Schéma de fermillage du balcon




Annexe 6

[Les escaliers



Schémas de ferraillage

Escalier

Volée CC’

Poutze brsée

HA12 53=20 on HAS 3=15cm

.

.
//// HA145=20am
160

HA145= 2 em

Schéma de ferraillage de la volée CC'

Volée AC et poutre brisée

CadreHAS+Etried AR

SHA14

—HAB8. S=25cm

5HA12

HA10. 5=20 cm

Poutre brisée

Schéma de ferraillage de la volée AC




Annexe 7

Acrotere



Acrotére

Schémas de ferraillage

HAR 5=125%m

HAS. 5= 25em

HAR 5= 2%m

Coupe A-A
[ ] [ ] | [ ]
w w W L]

Schéma de ferraillage de 1'acrotére




Annexe 8

Les eléements

principaux



Schémas de ferraillage

Poutres

r&HAZtJ 1

s | | \

Fl o e
i
9310 I e=1 9510 4405 9s10 2 e=10
530
. 30 . . 30 .
2HA20 3HA20
I i . T 1 .
1HA16 1HA1LG
= — adreHAB+FEtrierHAS = - =;a dreHAB+FtnerHAJ
1HALG l 1HA16
2HA20 2HA20
Coupe 1-1 Coupe 2-2
Schéma de ferraillage des poutres prinapales 30x40
6éme-Béme
- a0 - - 30 -
3HAZO SHAZD
| | |
1HA14
£ adreH AB+EtrierH AR R —— adreHAB+EtrierHAS
I 3HA20 | | 3HAZ0
Coupe 1-1 Coupe 2-2

Schéma de ferraillage des poutres principales 30z45

RDC-5éme




Schémas de ferraillage

14
f

45

Coupe 1-1 Coape 2-2

Schéma de ferraillape des poutres secondzires 30m43

BHC-Jeme

r adreH AT T EinerHLAS = CadreHAS~Emmertls

Sac'hémadefe:m.ﬂla.gedespﬂu::es secondaires =40

Geme-Seme




40

30

5HAl4

CadreHAS

¢ 5 5 o W

SHA14

En travée

30

-~
SHA10
CadreHAS
g
.« R B AW
SHA14
En appuis

Schéma de ferraillage de la poutre de chainage




Schémas de ferraillage

Poteaux
0 o
SHALS S5HALG
m —._-E...—-...
" b= ! TR p 3 Y :
[\ 1] a
3HALS S5HALG
Potean 60x65 du RDC Potean 60x65 du let
% il
{HALG 4HAX 4HAND
l
\ hY
|| Cadre HAL0
L {HAY)
1 )
o Cadres HALD | 4HAD Cadres HAD
Y| HAD
‘ l
4HALG

HALG Potean 50555 des étages 4eth

Poteau 53500 des etages 2 et 3



Cadre HALD

AL Cadees HAS

S0

Poteau 4350 des etages 6 ¢t 7

Schémas de ferraillage

§E: \ :_' Cadse HALD

4HA20

=5
.
I

—i
T

Cadees HAR

Potean 40x4> du Beme etage



Voile

Schémas de ferraillage

—  HA125=2%m
Poteau
W W w L W | L |
L ] L ] [ 3 [ ] [ ] [ ] [}
HAZ55=10cm 416 S=20chn

Schéma de ferraillage du voile Vx1 au 8éme étage




Annexe 9

[Les fondations



Radier nervuré

Schémas de ferraillage

SH A Nervure—
JHA10 m 160
A20 HA208=16cm
Ml j‘ |
\ L2 ¥ L] L | 7 [] [] [] [} [] [] [] [] L]
6HAL6
HA205=16cm L Radier — HA14.5=14cm
Schéma de ferraillage du radier et des nervures
- Lx=445 -
HA14$=150m

g
HA20.5=17cm - - Nerrue

—
HA20S5=17cm

Schéma de ferrallage du racier




Schémas de ferraillage



Schémas de ferraillage

\Voile périphérique

HA105=25 em

HA12.5=20cm

HAI0.5=25 cm

Schéma de fermillape du voie pénphénque
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