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Chapitre 01 Présentation et Conception de I’ouvrage

1.1 Introduction :

Le dimensionnement d’un ouvrage constitue un travail de synthése des différentes
disciplines, telles que la statique, la dynamique, la résistance des matériaux, et le calcul des
fondations. La détermination des variantes proposées pour I'ouvrage, doivent étre le fruit
d’une conception de l'ingénieur, donc de sa réflexion sur le comportement optimal d’un
ouvrage prévu (optimisation entre les longueurs des portées et les moments induits, les
délais de réalisation, les gabarits du site a franchir et la nature de son sol support et son
hydrologie....). A la base de tous ces parametres, I'ingénieur doit faire recours a une
conception visant I'optimisation entre plusieurs paramétres déterminants (I’économie, la
sécurité des usagers, I'esthétique de I'ouvrage et les délais de réalisation) en tenant toujours
compte des contraintes naturelles et fonctionnelles susmentionnées.

Aprés la proposition des variantes issues de la réflexion de l'ingénieur, celles-ci
doivent étre vérifiées d’'une fagon sommaire, pour déterminer la variante optimisée la plus
performante.

Tous d’abord, toute étude d’un ouvrage exige qu’il doit étre prédimensionné en
effectuant des vérifications sommaires et des calculs partiels de son comportement, a |'aide
de méthodes approchées. Cette étape doit étre faite pour avoir une connaissance intuitive
du comportement de 'ouvrage, pour la détermination de la variante la plus convenable,

donc la plus satisfaisante de nos besoins en fonction des moyens disponibles.

1.1.1 Le cancer en Algérie, un constat alarmant :

L’Algérie concede un réel déficit en matiere de centres anti-cancer, ce qui
allonge anormalement, voir dangereusement, les délais de traitement des patients
atteint de cette maladie.

Actuellement, le nombre de cancéreux étant établi en moyenne a 120 pour
100.000 habitants [1], la nécessité de créer de nouveaux centres hospitaliers,

spécialisés en oncologie, est devenue incontournable.

1.1.2 L’hopital, un batiment pas comme les autres :

L’hopital est un batiment trés spécialisé dans son organisation comme dans sa

structure. La connaissance de |'organisation hospitaliere, c’est-a-dire le corps médical

16




Chapitre 01 Présentation et Conception de I’ouvrage

hospitalier, son administration et les services annexes, est essentielle a I’élaboration
de tout projet hospitalier [2]. De plus, un centre hospitalier est classé comme un
ouvrage stratégique, du fait qu’il doit rester, totalement opérationnel, en cas
d‘avenement d’un risque majeur, tel un séisme de grande intensité notamment.

Les techniques médicales font appel a des équipements spécifiques de plus en
plus importants et complexes. Les équipements ont, la plupart du temps, une lourde
incidence sur le batiment, mais seront cependant obsoléetes dans les cing années a
venir. Comment concevoir une structure capable de s’adapter aux fluctuations du

progrés avec efficacité, harmonie, et au moindre co(t ?

.2  Présentation de I'ouvrage

.2.1 Position de I'ouvrage :

Centre Hospitalier des f *
Maladies Cancereuses

Figure 1.1 : Situation géographique du centre anti cancer
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L'ouvrage qui constitue I'objet de notre étude a été proposé par la direction de
la santé et de la population de la wilaya de Tlemcen. Il se situe dans la commune de
Chetouane aux bords de la route national 22C, cette présente étude rentre dans le
cadre du projet de réalisation de plusieurs CAC inscrits dans le programme national

de lutte contre le cancer.

.2.2  Description de I'ouvrage :

Figure 1.2 : Vue aérienne générale

Le projet se compose en deux grandes parties, le bloc A et le bloc B. Le bloc A
qui fait I’'objet de notre étude comprend :
e Pharmacie
e Centre de transfusion sanguine
e Laboratoires
e Services de biologie clinique
e Service des archives
e Service de chirurgie
Le bloc A se compose quant a lui en 5 blocs dont le principale que nous avons
étudiés qui est le bloc 6 qui comprend :
e Administration
e C(Cafeteria
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e Médiatheque
e Salle de séminaire

Figure 1.3 : Caractéristiques géométriques du bloc 6

Tableau 1.1 : Caractéristiques géométriques

Longueur totale du batiment 25,01 m
Largeur totale du batiment 25,4 m
Hauteur totale du batiment 27,92 m
Hauteur du sous-sol 1,94 m
Hauteur du RDC 8,84 m
Hauteur des étages courants 4.,42m

= Reéglement en vigueurs :

La conception et le calcul sont conduits par les regles et les prescriptions

relatives au béton armé : B.A.E.L 91, R.P.A.99 version 2003.
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.3  Caractéristiques des matériaux :
1.3.1 Béton:

Le béton est un matériau hétérogene comme tous les matériaux, ce dernier
travail tres bien a la compression et mal a la traction, le béton armé utilisé dans la
construction de cet ouvrage sera conforme aux regles techniques de conception et de
calcul des ouvrages en béton armé ainsi qu'a tous les réglements applicables en

Algérie.

1.3.2 Ciment:

La teneur en ciment dépend de la résistance souhaitée. Pour les bétons de
remplissage, peu sollicités, le dosage est de 150 kg/m3. Pour toutes les pieces
constituant la structure des batiments, en béton armé ou précontraints, le béton
contient généralement 350 kg/m3 de ciment. Pour les mortiers, mélanges de sable,
de ciment et d'eau, la teneur atteint en moyenne 450 kg/m3. Enfin, les coulis, utilisés
en injection dans des forages ne comprennent que du ciment et de I'eau. lls servent a
boucher les microfailles et les fractures d'un terrain, par exemple autour d'un barrage

avant son édification.

1.3.3 Granulats:

Les granulats utilisés sont des graviers issus de carrieres, blocs de roche
concassés et broyés, ou des granulats roulés, extraits du lit des rivieres. La taille des
granulats varie en fonction de celle du coffrage, de la densité d'acier pour les
éléments en béton armé, et du type de béton recherché. La taille des granulats est
indiquée par deux chiffres, la plus grande dimension des éléments les plus petits et
celle des éléments les plus grands. Par exemple, un gravier 5/15 est composé de
particules dont le diameétre varie entre 5 et 15mm. Pour les bétons employés en
batiment, les granulats les plus courants sont des graviers 5/15 et 15/25. Pour des
travaux de génie civil, les piéces sont plus massives, les graviers sont plus gros,
jusqu'a 150 mm de diameétre dans le cas des barrages. Il s'agit alors de béton

cyclopéen.
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1.3.4 Sable:

Les grains de sable, de méme origine que les granulats, ont un diameétre
inférieur a 2 mm. Cette roche sédimentaire doit étre propre et sans poussiéres
argileuses. Il existe un béton, le mortier de ciment contenant uniquement du sable,
du ciment et de I'eau. Il sert principalement en magonnerie pour lier les briques ou

les parpaings et pour dresser les enduits sur les murs.

1.3.5 Eau:

L'eau doit étre propre, c'est généralement de I'eau potable. Si elle contient des
chlorures, une réaction chimique a lieu et modifie la prise du ciment. Le béton perd
alors ses qualités de résistance. La consistance du béton, et donc sa facilité de mise
en ceuvre dans les coffrages, dépend de la quantité d'eau. Plus un béton est liquide,
plus il est facile a travailler. Mais un tel matériau présente une faible résistance une
fois sec. Il est donc nécessaire de définir la teneur en eau selon |'usage du béton, et
obtenir le juste équilibre pour que le matériau soit résistant et néanmoins maniable.
En général, le béton mis en ceuvre est plutot sec, mais il est vibré au coulage pour lui
permettre de remplir correctement le coffrage, et pour expulser I'air emprisonné lors

du malaxage.

1.3.6 Aciers:

Les aciers utilisés en B.A sont définis dans la circulaire 74.111. On a utilisé les
armatures des pieces en B.A en FeE240.

Les barres a hautes adhérences sont de FeE400 a FeE500.

1.3.7 Adjuvants:

Lors du malaxage, on ajoute parfois des adjuvants au béton qui permettent de
modifier les propriétés du matériau. Il est ainsi possible de rendre des bétons
étanches, pour construire des ouvrages souterrains ou des piscines, on peut retarder

ou accélérer le temps de prise du ciment dans le béton. Des adjuvants sont également
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utilisés a des fins architecturales, par exemple, au cours du malaxage, on peut ajouter
des pigments aux bétons ou aux mortiers. Des durcisseurs de surfaces, des particules
de quartz sont incorporés pour obtenir des dalles en béton supportant des charges
roulantes importantes, en usine par exemple : Le béton peut étre rendu poreux et
fortement perméable, pour des applications en lit filtrant, ou sous les chaussées de
route, pour empécher l'eau de pluie de stagner sur les voies de circulation. Pour
obtenir des massifs de béton lourd, on peut incorporer des particules d'acier. Le
béton obtenu peut avoir une densité allant jusqu'a 411m', alors que la masse
volumique d'un béton courant non armé est de 2,4 t/m3, selon la nature des
composants. Le béton comprenant des particules de plomb contribue a stopper les
rayonnements, on I'emploie en milieu nucléaire. Le béton lourd possede également
de treés bonnes propriétés d'isolation phonique.

1.3.8 Bétonarmé:

Le béton présente une excellente résistance a la compression, environ 450
bars mais dix fois moindre en traction ou en cisaillement. Dans une piece en béton
supportant une charge, une poutre par exemple, la partie haute travaille en
compression et la partie basse exerce des efforts de traction. Des études sur la
résistance des matériaux permettent de déterminer dans chaque cas les parties d'une
piece en béton travaillant en compression ou en traction. Pour reprendre les efforts
de traction du béton, des barres d'acier sont noyées dans le béton. L'acier, qui
posséde une résistance égale en traction et en compression, est placé aux endroits ou
le béton est le plus fragile.

Jadis, les aciers employés étaient des barres rondes de surface lisse, mais ce
type d'acier n'offre pas une adhérence suffisante sur le béton. En cas d'effort
important, il glisse dans le matériau et les contraintes ne se transmettent plus
correctement. Aujourd'hui, ces aciers lisses sont surtout utilisés pour des attentes
d'armatures, c'est-a-dire des aciers qui font la liaison entre deux éléments d'une
méme piece, mais coulée en deux fois. Par exemple, un mur tres long ne peut pas se
couler en une seule fois. Des aciers lisses sont coulés dans la premiére partie, puis
ressortis partiellement pour étre noyés également dans la deuxieme partie a couler.

Ainsi, on évite les fissures qui apparaissent a la liaison des deux piéces en béton.
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En structure, les barres d'acier mises en ceuvre le plus souvent sont torsadées.
Elles sont dites a haute adhérence, car leur surface rugueuse permet un lien intime
avec le béton, et les contraintes peuvent se transmettre entre les deux composants.
Les armatures du béton permettent une grande économie de béton mais nécessitent
des précautions particulieres de mise en ceuvre. Il est ainsi indispensable que ['acier
soit correctement enrobé de béton et ne soit pas en contact avec le milieu extérieur.
Si l'acier vient a rouiller, au contact de |'air humide ou de |'eau, sa section utile (la
section d'acier non rouillé) diminue et la résistance de la structure est réduite. Au
contraire, la rouille, en gonflant, peut faire éclater le béton et conduire a la ruine de
la piéce.

L'idée d'associer le fer et le béton a trouvé sa premiére application en 1848,
lorsque Joseph Lambot construit une barque en béton armé a Marseille. Puis, a partir
de 1852, les premiers immeubles en béton armé sont construits a Paris. Joseph
Monier élabore des bacs a fleurs a Versailles, puis fabrique des escaliers, des
réservoirs et des poteaux. Frangois Coignet quant a lui est considéré comme un

pionnier du béton armé et de la préfabrication.

= Résistance mécanique du béton a la compression :

Dans le cas courant, le béton est défini du point de vue mécanique par sa
résistance a la compression a 28 jours d’age (Fc28) dans notre cas le dosage du
ciment est de I'ordre de 350Kg/m3,Fc28 = 25MPa.

La résistance a la compression caractéristique a l’age j<28 jours est
donnée par la formule :

F.j = 0,685.Fc28.log (j + 1) MPa.

= Résistance mécanique du béton a la traction :

La résistance caractéristique a la traction a (j) jours est définie par la formule :
Ftj = 0,6 + 0,06.Fc28 (Mpa)
Dans notre étude Ftj = 2,1 Mpa / Fc28 = 25 Mpa
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1.4 Contraintes limites :

D'apres les regles BAEL 91, on distingue deux états limites :
e Etat limite ultime (E.L.U.R).
e Etat limite de service (E.L.S).
On appelle état limite, un état particulier au-dela duquel une structure cesse

de remplir les fonctions pour lesquelles elle a été congue.

1.4.1 Etat limite ultime:

Correspond a la valeur maximale de la capacité portante de la structure et
dont le dépassement entrainerait la ruine, I'ouvrage doit alors justifier :
e Larésistance de toute la structure.
e L'équilibre statique (pas de renversement).
e Stabilité de forme (pas de flambement).
Contrainte limite a I'E.L.U :

La contrainte limite du béton en compression est :

F,
Ope = 0,85% Avec  y: Coefficient de sécurité.
b
¥p = 1,50 cas d'action courante yp = 1,15 cas d'action accidentelle

1.4.2 Etat limite de service :

La contrainte limite de service en compression est donnée par la formule :
op. = 0,6.Fc28
Opc = 0,6.25 = 15 MPa.
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I.5 Diagramme de contrainte déformation :

Figur¢ 1.4:
2%

Diagramme contraintes-déformations du béton

Opc : Contrainte du béton.

&pe: Raccourcissement relatif du béton.

1.6 Module de déformation longitudinale :

10%o0

[
»

0] E;

Figure 1.5 : Diagramme contraintes-déformations de I'acier

E: Module d'élasticité longitudinale.
fe : La limite élastique.
&,: L'allongement

os = E5 . &, D’ol le comportement linéaire élastique.
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.7 Diagramme de contrainte déformation de calcul :

On remplace les diagrammes réels par un diagramme conventionnel ou on
introduit un coefficient de sécurité.

7s = 1,15 cas général,
7s = 1,00 cas des combinaisons accidentelles.

- A
Tz
|
fe _______ :
| .
Diagramme de_ealcul |
|
N
| | Allongement :
|
| |
-10%0 £JE, e |
| 1 £/E,v. fJE. 10%o >
| , |
i Raccourcissement :
| |
| I
| [
l. |
1 | f.

Figure 1.6 : Diagramme contraintes-déformations de I'acier

1.8 Contraintes limites :

1.8.1 E.LU:
On adopte un diagramme <<contre déformation>> de calcul réduit au
précédent par une affinité la paralléle a la tangente a I'origine dont le rapport est de

1/fs
1.8.2 E.LS:

e o5 = min(gFe; 110,/m.Fy) : Fissuration préjudiciable.

e O = min(% Fe; 90,/n.Fy) : Fissuration tres préjudiciable.

= 1 pour les ronds lisses
7 : Coefficient de fissuration
= 1,6 pour les aciers a haute adhérences.
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1.9 Hypothéses de calcul :

1.9.1 E.L.U.R:

e Conservation des sections planes avant et apres déformation.
e Larésistance du béton a la traction est négligeable.
e Pas de glissement relatif entre I'acier et le béton.
e Raccourcissement ultime du béton.
eb, = 3,5.1073 en flexion (3,5%o ).
eb, = 2,0.1073 en compression (2%o ).
e Allongement ultime de I’acier est limite a : 10.1073; (10%o ).

e Les diagrammes de déformation passent par des pivots A ; B ; et C.

1.9.2 E.LS:

e Conservation des sections planes.
e Le béton a une résistance a la traction supposée nulle.
e Pas de glissement relatif béton acier.
e Les contraintes de compression pour le béton et de traction pour l'acier sont
supposées proportionnelles a leur déformation élastique (Loi de Hooke).
Es

© (O =Fp.gpetFs =Ese) M=2

e Coefficient d'équivalence a pour valeur (n = 15)

1.9.3 Regles des trois pivots :

Compression

Ebe
- Sop

3h/7

Figure 1.7 : Diagramme des déformations limites de la section: régle des trois pivots
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Les positions limites que peut prendre le diagramme des déformations sont déterminées a
partir des déformations limites du béton et de I'acier.
La déformation est représentée par une droite passant par I'un des points A. B ou C appelés

pivots.

= Traction pure: toutes les fibres s’allongent de la méme quantité, le béton se
fissure et donc ne participe pas a I'équilibre des sollicitations, la piece sera hors
service lorsque la déformation de I'acier vaut 10%o. donc toute la section sera

allongée de 10%eo.

L'acier doit étre réparti dans toute la section, la limite correspond sur le diagramme a la

verticale passant par A.

= Traction excentrée : a la limite, la fibre la plus tendu aura un allongement de
10%o, la moins tendue €s < 10%., plus I'excentricité augmente plus la tension
minimale tend vers 0 Les droits de déformation pivotent donc autour de A jusqu'a

la position AO.

= Flexion (simple ou composée) : On ne peut dépasser la position AB qui
correspond a un raccourcissement €,.=3,5%0 de la fibre de béton la plus

comprimée I’état limite ultime est atteint avec €s =10%o et ebc £3,5%o.

La position limite AB correspond a un axe neutre situé a la distance y=a.AB.d de la fibre Ia
plus comprimée avec aAB =3,5/(10+3,5)=0,259 ; la flexion simple ou composée avec 0<a

<0,259 admet le pivot A.
Le cas particulier oU €s =10%o et ebc = 2% correspond a a =2/(10+2)” a = 0,167

Pour augmenter la zone comprimée on ne peut plus augmenter ebc au-dela de 3,5 %o, il faut
donc diminuer os la droite de déformation pivote alors autour de B jusqu'a ce que : s =0 ;

a=Y/d variede0,259a1

La flexion simple ou composée avec armature tendues avec 0,259 < a < 1 admet le pivot B.
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Si on fait tourner la droite autour de B la petite partie de section située au-dessous des
armatures pourra travailler en partie de traction (pas de contrainte et les aciers seront
comprimées, c’est de la flexion composée : la flexion composée avec aciers comprimés

Section de béton partiellement comprimée avec 1 < a < h/d admet le pivot B.

= Compression : si toute la section du béton est comprimée en compression simple, la

déformation du béton ne peut pas dépasser ebc = 2%.

La compression simple on composée admet le pivot C.

2 %o < gbc £ 3,5 %o sur la fibre la plus comprimée

ebc <2 %o sur la fibre la plus moins comprimée.

En résumé :

e Pivot A : traction simple ou composée, flexion avec état limite ultime atteint dans
I'acier.
e Pivot B : flexion avec état limite ultime atteint dans béton.

e Pivot C: compression simple ou composée.
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Chapitre 02 Descente de charges et pré dimensionnement

II.1 Introduction:

Le pré dimensionnement a pour but d’évaluer approximativement les dimensions de
coffrage des différents éléments résistants suivant les reglements RPA99/ version2003 et
C.B.A93

Cette étape représente le point de départ de la justification technique en vigueur de
la résistance, la stabilité et la durabilité de I'ouvrage aux sollicitations suivantes :

e Actions verticales : Elles résultent des charges permanentes et des surcharges
variables (d’exploitation, neige, température)

e Actions horizontales : Elles sont généralement d’origine sismique et
climatique (vent) et sont reprise par les éléments de contreventement

constitués par des portiques ou des voiles.

1.2 Détermination de I’épaisseur du plancher :

Dans notre structure, les planchers sont en dalles pleines, Une dalle pleine est une
plague porteuse en béton armé coulé sur place qui repose sur des appuis, I’épaisseur varie
de 10 a 20 cm ou plus. L'épaisseur des dalles dépend le plus souvent des conditions
d’utilisation et de résistance.

A partir du tableau 4.14 (Annexe) : Rapports de base portée/hauteur utile pour les

éléments de béton armé sans effort normal de compression on a:

e Dalle portantdans 2 Sens :

portée 620
—— =35 —— =
hauteur hauteur
= hpin = 17,71 cm. L,=6,2m

Lk=6m<L,=6,20m
On prend h =18 cm.
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II.3 Descente des charges :

11.3.1 Plancher terrasse inaccessible inclinée :

Gravillons
Etanchéité

Forme de pente

Isolation thermique
Plancher dalle pleine

Enduit en platre

Figure I1.1: Terrasse inaccessible inclinée

Tableau Il.1 : Descente des charges (terrasse inaccessible inclinée)

Protection gravillon 0.05 1700 85
Etanchéité multicouche 0.02 600 12
Forme de pente 0.1 2200 220
Isolation thermique en liege 0,04 400 16
Dalle pleine 0.18 2500 450
Enduit en platre 0.02 1000 20
G 803 KG/m?

Q 100 kg/m2

11.3.2 Plancher terrasse accessible :

Tableau 11.2 : Descente des charges (terrasse accessible inclinée)

Carrelage+ Mortier de pose 0.06 2200 44+36+40=120
Forme de pente 0.01 2200 220
Etanchéité multicouche 0,02 600 12

Dalle pleine 0.18 2500 450

Enduit en platre 0.02 1000 20

G 822 KG/m?

Q 150 kg/m2

32




Chapitre 02 Descente de charges et pré dimensionnement

11.3.3 Plancher étage courant :

6

SNA
7 T 7 T 7 T 7 7 T 7 7

I.IIIIIIIllllll'lllll|llllllI'lllllllllII'I|I|I'III'IIlllllllllll'|llll|llllllI'lllllllllIl'l'l‘l'Ill'lllllllllllll'l

(3]

Figure 11.2: Plancher dalle pleine

Tableau I1.3 : Descente des charges (Plancher étage courant)

Carrelage+ Mortier de pose 0,06 2200 44+40+36=120
Plancher dalle pleine 0,18 2500 450
Enduit en platre 0,02 1000 20
Cloisons de séparation 0,1 1000 100
G 690 kg/m?
Qhauts 400 kg/m?
QCIRCULATIONS GENERALES 400 kg/mz
QAMPHITHEATRES 350 kg/m?
QeiBLiOTHEQUES 400 kg/m?
Qsureau 250 kg/m?
r#"‘
'Hl L1 x‘_‘\-
\ I
Lo
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11.3.4 Murs:

= Murs extérieurs :

<+

-4

44— Enduwit en ciment 1nt
- Brique de 15 em
L’ame d’air

Brique de 10 cm

Enduit en cument ext

Tableau 11.4 : Charge permanente du mur extérieur

Figure I1.3 : Coupe transversale du mur extérieur

Enduit extérieur 0,02 1800 36
Brique creuse 0,15 900 130
Brique creuse 0,1 900 90
Enduit intérieur 0,02 1800 36
G 292 kg/m?

= Murs intérieurs (simple parois) :

Tableau I1.5 : Charge permanente mur intérieur

Enduit extérieur 0,02 1800 36
Brique creuse 0,1 900 90
Enduit intérieur 0,02 1800 36
G 162 kg/m?

Remarque :

Les murs peuvent étre avec ou sans ouvertures donc il est nécessaire d’opter pour

des coefficients selon le pourcentage d’ouvertures :

e Murs avec portes (90%G)

e Murs avec fenétres (80%G)

e Murs avec portes et fenétres (70%G). .
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11.3.5 L’acrotere:
= Type1l(60cm):

S = 0,05x0,1
- 2
G =0,0675 x 2500 = 168,75 Kg/ml.

La charge horizontale :
Fp=4xAxCpxWp
A= 0,1 coefficient d’accélération de la zone.
Wp = 168,75 Kg/ml poids de I’acrotére.
Cp = 0,8 KN facteur de la force horizontale.
Fp=4x0,1x0,8x168,75 =54 Kg/ml.

= Q=54 Kg/ml.

= Type2(1,25m):
S = 0,05x0,1

2
G =0,1325 x 2500 = 331,25 Kg/ml.

La charge horizontale :

Fp=4xAxCpxWp

A= 0,1 coefficient d’accélération de la zone.
Wp = 331,25 Kg/ml poids de I’acrotére.

Cp = 0,8 KN facteur de la force horizontale.

F,=4x0,1x0,8x 331,25 =106 Kg/ml.

= Q=106 Kg/ml.

35

+ (0,05x0,1) + (0,1x0,6) = 0,0675 m? /1.

10 cm 10 cm
——

* 5 cm
5 cm

L= 60 cm

Figure 11.4: Dimension de I'acrotére Typel

+ (0,05x0,1) + (0,1x1,25) = 0,1325 m?/1.

10 cm 10 cm

——

5 cm
5 cm

L=125cm

Figure I1.5: Dimension de I'acrotére type2
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11.3.6 Escaliers :

= Palier:

Tableau 1.6 : Charge permanente du palier

Carrelage 0,02 2200 44
Mortier de pose 0,02 2200 44
Couche de sable 0,02 1900 38
Poids propre du palier 0,18 2500 450
Enduit en ciment 0,2 1200 24
G 600 kg/m?

Q 250 kg/m?

= Volée (paillasse) :

Tableau I1.7 : Charge permanente de la paillasse

Carrelage 0,02 2200 44
. . 0.3
Mortier horizontal 0,02 2000 X —— 70.58
0.17
0.17
Carrelage contre marche 0,02 2000 x o3 22.66
. . 0.17
Mortier vertical 0,02 2000 % 03 22.67
Paillasse en B.A 0.18 2500 450
Enduit en ciment 0,02 1000 20
0.17
Contremarche 2000 x — 212.5
G 885.83 kg/m?
Q 250 kg/m?
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1.4 Pré dimensionnement des éléments structuraux :

11.4.1 Introduction:

Pour assurer une meilleure stabilité de I'ouvrage, il faut que tous les éléments de la
structure (Poteaux, Poutres) soient pré dimensionnés de telles maniéres a reprendre les
sollicitations suivantes :

e Sollicitations verticales concernant les charges permanentes et les surcharges.
e Sollicitations horizontales concernant le séisme.
Le pré dimensionnements de la structure est calculé conformément aux régles B.A.E.L91 et

RPA99 version 2003.

11.4.2 Pré dimensionnement des poteaux :

= |e poteau le plus sollicité (poteau centrale)

3,25m

I % __________ N

3,15m

|
|
|
|
| 3m I 6,5m |
| | |

Figure I1.6: Section du poteau le plus sollicité

Le Poteau le plus sollicité de cet ouvrage, est celui qui supporte des charges réparties
sur une surface S égale : S = 60,8 m2.
Avec :
S : surface supporté par le poteau le plus défavorable.
On suppose une charge moyenne de : Pu=1,3t/m?
Nu=PuxSxn
Avec :
Nu : étant la charge verticale a I'ELU.
Pu : charge du plancher

Pu=1,3t/m?
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S : surface supporté par le poteau le plus sollicité
S = (6,5+ 3)X(3,15 + 3,25) = 60,8 m?

n : nombre d'étage.
Nu=1,3x60,8x6=474,241.

Nu =4,7424 MN.

Section réduite :

_ BxN,
Br — fbe 0,85%f,
0,9 100Xxyg

[ : Coefficient de correction dépendant de I’élancement mécanique A des poteaux qui prend

les valeurs :
( A2
'B=1+0,2(£) siA < 50
L[az 0.85(;555 si50 <A< 70

On se fixe sur un élancement mécanique A=35 pour rester toujours dans le domaine de la

compression centrée d'ou : B =1.2

fe = 400 Mpa

Ys = 1,15 (cas générale)

foe = 085 x fezg fyc = 14,17 Mpa
0 Xyp

Avec : fcyg = 25 Mpa
Yp = 1,5 (cas générale)
0 = 1 (charge > 24h)

1,2 X 4,7424
r = 14,17  0,85x400
09 = 100x1,15

- B, > 0,3043m?

Ona:
B, = (a—0,02)2
= a>,/B, + 0,02
= a =+/0,3043 + 0,02
= a=0.572m
Donc on prend

a=b=60cm — Un poteau de (60 X 60)cm?
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= Vérification des conditions du R.P.A 99(version 2003):

e min(a,b) =25cm — Vérifiée.

. h 884 ;e gas
e min(a,b) Zi = -5 = 442cm - Vérifice.

1 1 /o agas
o Z<%<4—>Z<1<4—>Verlflee.

= Vérification du poteau au flambement

On vérifie le poteau du rez-de-chaussée

e Calcul de moment d’inertie

_a><b3_60><603

— 7 — — 4
I, =1, 12 12 1080000cm

e Rayon de giration iy, i),

. _ | _ [roso000 .
T T kb [T 3600 0em

e Elancements mécanique A(x,y)

L, = KX Hj
Avec:
e Ls:longueur de flambement.
e H, =8,84 m (La hauteur sur le plafond).

e K=0,7 Pour le poteau d’'un batiment a étage multiple.

Ly =07 x 8,84 = 6,188 m

618,8
A=, = = 35,73

Ay =4, = 3573 <50 - Vérifiée.
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Tableau I1.8 : Récapitulatif du pré dimensionnement

Poteaux N étages | S(m?) | Nu(MN) | A=b(m) | Lo(m) A Condition
sous-sol 1 60,8 4,7424 0,60 1,94 7,84 cv
RDC 2 60,8 3,952 0,60 8,84 | 35,73 c.v
1 étage 3 60,8 3,1616 0,55 4,42 | 19,48 c.v
2°™ étage 4 60,8 2,3712 0,45 442 | 23,81 c.v
3°M étage 5 60,8 1,5808 0,40 4.42 | 26,79 CcV
4°™ étage 6 60,8 0,7904 0,30 5.01 | 40,49 c.v

11.4.3 Pré dimensionnement des poutres :
= Définition :

D’une maniére générale en peut définir les poutres comme étant des éléments
porteurs horizontaux.
On a deux types de poutres :
e Les poutres principales:
Elles recoivent les charges transmise par les solives (Poutrelles) et les répartie aux
poteaux sur lesquels ces poutres reposent.
= Elles relient les poteaux.
= Elles Supportent la dalle.
e Les poutres secondaires (Chainages):

Elles relient les portiques entre eux pour ne pas basculer.

= Pré dimensionnement :

D’aprés les regles du B.A.LE.L91on a:

<h< L
157 710
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Avec :
= L:distance entre les axes des poteaux et on choisit la plus grande portée.
= h : hauteur de la poutre.

e Les poutres principales:L=13 m

1300 1300
<h<

15 7 = 10 - Onprend: h= 90cm
86,66 < h < 130

2 — Onprend: b= 40 cm

D'aprés le R.P.A 99 (version 2003) :
= b >20cm - 40cm > 20cm — Vérifiée.

= h = 20cm = 90cm > 20cm — Vérifiée.
h 90 . ...
2 -< 4 5 —< 4 > Veérifiée.
b 40
= L=13m - P1(40x90)cm?
= L=6m > P2(40x50)cm?

e Les poutres secondaires: L=6,50 m

650 650
27 . ——
15 10 - Onprend: h= 50cm

4333 < h < 65

-2 — Onprendle minde R.P.A:b = 30 cm
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D'apres le R.P.A 99(version 2003) :
= b =220cm — 30cm > 20cm — Vérifiée.

= h = 20cm - 50cm > 20cm — Vérifiée.

h 50 (o igis
= o< 4 =55 < 4 — Vérifiée.

Les poutres principales Les poutres secondaires
h=90 h=50
«— «—
b=40 b=30

11.4.4 Les voiles:
Les voiles sont des éléments qui résistent aux charges horizontales, dues au vent et
au séisme.

nombre d’étages = 4

Zonel:
la hauteur > 17m

Dans le cas contraire, ces éléments sont considérés comme des éléments linéaires.
L’épaisseur minimale est de 15cm. De plus, I'épaisseur doit étre déterminée en fonction de

la hauteur d’étage h. et des conditions de rigidité aux extrémités comme suit :

N

AN

Figure 11.7: Coupe de voile en élévation
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Le R.P.A 99(version 2003) considere comme voiles de contreventement les voiles

satisfaisant les conditions suivantes :

Avec :

= L:longueur du voile
= a: épaisseur des voiles (a min =15 cm)

= he: hauteur libre d’étage.

)

= 0.221

Ona: he =442m - a >

Donc on adopte :

a = 25cm pour tous les étages.
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Chapitre 03 Etude des éléments secondaires

lll.1 Etude du plancher:
.1.1 Introduction :

Les planchers sont des éléments horizontaux de la structure capables de reprendre
les charges verticales.
Une dalle pleine est une plaque porteuse en béton armé coulé sur place, d’épaisseur

de 10 a 20 cm ou plus qui repose sur des appuis : murs ou poutres.

1.1.2 Prédimension de la dalle pleine : (Plancher)

Tableau Ill.1 Prédimension de la dalle pleine

Carrelage 0,02 2200 44
Mortier de pose 0,02 2000 40
Lit de sable 0,02 1800 36
Plancher dalle pleine 0,18 2500 450
Enduit en platre 0,02 1000 20
Cloisons intérieures 0,1 1000 100
G 690 kg/m?

Q 250 kg/m?

e Dalle portant dans 2 Sens :

1
04<2<1= 04<

<1
I, 6,20

= 0,4<0,97<1.... C.v L,=6,20m

=  Conditions de fleches :

h > by h > 6 0,15
=z—=>h=2—=0, m

40 40 L=6m<L,=620m
Avec hpin =15 cm.

On prend h =18 cm.
= Les moments dus aux charges réparties :
e ELU:
M, = p,.p.1%  u,=0,0392
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Pgry = 1,35%694+1,5 X 2,5 => Pz y = 13,065 kn/m?
= My = 0,0392 X 13,065 X 62
= My = 18,437 kN.m

My = py .My, py = 0,9322
M, = 0,9322 x 18,437
My = 17,187 kN.m

e ELS:
M, = py.p.12 ; i, = 0,0465
Pg.s = 9,4 kN/m?
= M, = 15,736 kN.m

My =y .My ; py =0,9543
My = 15,017 kN.m
= Le moment total appliqué sur la dalle :
< Pour M,:
e ELU:
M; = 0,8 My avec M, = 18,437 kN.m
= M= 14,75 kN.m
M,=03M;, = M,=05531kN.m
» Condition de B.A.E.L:
Mg = 0,5My = 9,22kN.m
Mg = 0,3 M, = 5,531 kN.m
M, + u = 22,1255kN.m < 1,25.M, = 23,046 kKN.m — Nonvérifiée.
= M; = 0,85M,; = 15,671 kN.m
M, + Mo+ Ma -IZ_ Ma = 23,046 kN.m = 1,25 .M, = 23,046 kN.m — Non vérifiée.
= M; = 09M,; = 16,59 kN.m
o+ et Ma ; M 23,97kN.m > 1,25 .M, = 23,046 kN.m — Vérifiée.
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e ELS:
M; =08 M, avec My = 15,736 kKN.m
= M, = 1259 kN.m
M,=03M, = M,=472kN.m
» Condition de B.A.E.L:
M; = 05M, = 7,87 kN.m
M; =03M, =472kN.m

Mg + My Y
M, + — = 18,89 kN.m < 1,25.My; = 19,67 kN.m — Non vérifiée.
= M;= 085M, = 13,37kN.m
Mg+ M

M, + Td =19,67kN.m = 1,25.M, = 19,67kN.m — Non vérifiée.
= M, = 0,9M, = 14,16 kN.m

Mg + Mg ipes
¢+ — = 20,46 kN.m > 1,25.M, = 19,67 kN.m — Vérifiée.

1.1.3 Calcul des Ferraillages :

On adoptera le méme ferraillage suivant les deux directions
Miravée = 16,59 KN.m , Myp,p0; = 5,531 kN.m

M

s = X‘(’r ,avec Z = d(1 - 0,4a),a = 1,25(1 — /T — 2p) et u =
ST

My
b x d* X f.

023 x b X d X fig 0,23 %100 x 18 x 2,1 .
Amin = 7 = 200 = Apmin = 2,1735 cm? /ml
e

Tableau Ill.2 : Ferraillage de la dalle

Section | M, (kN.m) 11 o Z(m) As min A (cm?/ml) A adopté/ml
Travée 16,59 0,045 | 0,057 0,16 2,1735 3,01 6T12=6,79
Appuis 5,531 0,015 | 0,019 0,16 2,1735 0,99 4T12=4.52
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= Vérification a L'E.L.S :

On doit vérifier la condition suivante :

e En travée
= 16,59 kN.m
= 14,16 kN.m

M,
M

_ My =117
V_MS:>]/_ )

1,17 -1

25

=

Atravée < 2 +

e En appui

M, = 5,531 kN.m
M = 4,72 kN.m

_ My =117
V=u.=v="%

N

1,17 -1

100

25

Atravée < 2

* 100

}/—1 fC28 Mu
< — , Avec:y = —
+100 vec:y M,

= Qpravee = 0,335 < 0,415 - Vérifiée.

> @rapee = 0,335 < 0,415 — Vérifiée.
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1.2 L’acrotere :

1.2.1 Introduction :

L'acrotéere est un élément de protection qui se trouve au niveau supérieur du
batiment, il est assimilé a une console encastrée dans le plancher chargé par son poids et
surcharge due a la main courante. Il sera donc calculé comme une console encastrée a la
base, il sera soumis a la main courante prise pour assurer la sécurité des ouvriers, et vérifiée

la condition du RPA99 V2003.

11.2.2 Le role de I'acroteére :

= Protection des personnes.
= Empéche I'écoulement de I'eau.

= A un aspect esthétique.

Le calcul se fait pour une bande de 1 ml.

11.2.3 Etude de L’acrotére Terrasse inaccessible :

= Poids propre de I’acrotére :
0,05x0,1
S=—"

2
G =0,0675 x 2500 = 168,75 Kg/ml.

+ (0,05x0,1) + (0,1x0,6) = 0,0675 m? /1.

La charge horizontale :

10 cm 10 cm

Fp=4XAXCpXWp ——

+ 5 cm
A= 0,1 coefficient d’accélération de la zone. 5 cm

L= 60 cm
W, = 168,75 Kg/ml poids de I'acrotére.
Cp = 0,8 KN facteur de la force horizontale hd
F,=4x0,1x0,8x 168,75 = 54 Kg/ml. Figure lll.1: Schéma de I'acrotere Typel
= Q=54 Kg/ml.
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G = 1,6875 KN/ml. Q
Q = 0,54 KN/ml G

= Combinaisons d’action :

Le calcul se fait par rapport a I’encastrement :

E.LU:

Mu = 1,35M; + 1,5M, avec Mg = 0 Figure 111.2: Schéma Statique
Typel

Mu = 15x(Q X L) »> Mu = 1,5 x 0,54 x 0,6 = 0,486 KN.m

Nu = 135G -» Nu = 1,35 x 1,6875

Ny = 2,2781 KN.

Mg = M+ MyavecM; = 0

Mg = (Q X L) > Ms= 0,54 x 0,6 = 0,324KN.m

Ng= G - Ng = 1,6875 KN.

= Calcul de I’excentricité :

C’est la distance entre le centre de pression et le centre de gravité d’une section.

M, 0,486
-S> e=
N, 2,2781

—-e=02133m

h 10_167
6= g — L67cm

e > 1,67 — c'estvérifie
La section est partiellement comprimée, parceque le centre de pression est appliqué a

I’extérieur du noyau central.
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= Détermination du ferraillage :

x G
H=0,1m AST\

A
N

1,00 m

d=0,9h=0,09m

d=h-d=0.01m

= d: La distance séparant la fibre la plus comprimée et les armatures inférieures.

o d=09h ->d = 009m.
= d’:La distance entre les armatures inférieures et la fibre la plus tendue.
o d=201-009 - d = 001m.
Si la section est partiellement comprimée :

0,85 X fCyg
foe = =" > foe = 1417 Mpa
b

=  Moment de flexion fictif (Ma) :

h
M, = M, + Nux(d—z)

0,1
Ma = 0,486 + 22781 x (0,09 — —-)

M, = 57,71.10°MN.m

= Moment réduit :

M, 57,71.1075
= — =
= pazf, M7 1x(0,09)% x 14,17

- u = 0,005
Ona u<u,.

0,005 <0,186

Donc il n’est pas nécessaire de prévoir des armatures comprimées c’est-a-dire
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1

Ost

M
Alors: Ay = (73 — Ny

Z =d(1-0,4a) avec @ = 1,25(1 — /1 — 2p)

a = 6,26.1073 > Z = 0,0898 m.

fe
oy = — = 347,83 Mpa.

S

1 57,71.107° _
Alors : Ay, = ( —227,81.10 5)
347,83 0,0898

Ay, = 0,11926 cm?

t
Agt min = 0,23b.df 28 — 1,087 cm?.

fe
Donc on prend : Ay, > 1,087 cm? Ast = 4T8 = 2,01 cm?

E.LS:

= Vérification des contraintes :

Le type et le nombre d’armatures choisies seront acceptables si les conditions suivantes sont

vérifiées :
Obc < Obc
Ost < Ogt

Aves 6. = 0,6 fc,g = 15 Mpa.

__Ngy
Opc = S
_ Ns (d-y)
Ost =1 S
Ns (d—d”)
Ogc = S

n =15 : c’est le coefficient d’équivalence acier — béton.

Mg = 0,324 KN.m;Ns = 1,6875 KN.
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0,324
1,6875

M;
e= — o e= —-e=10,192 m.
N

h 2 6nA h
=2 (e e

qg = 0,0047 m3

= Meéthode des itérations successives :

61 —_— T di ke s (1) 01\1

On prend une valeur quelconque dee; :e;=0,5m
0,28 <*— ¢;=0,50m
022 — 0,28
0,198 €«—mm 0,22

0,186 &*—/mMmMm 0,198

0,178 «—mm 0,186
\

0,174 &—mMmM 0,178
\

0,171 < 0,174

0,170 << 0,171

0,168 << 0,170

0,167 «—m 0,168
\

0,166 +«— 0,167

0,166 +——— 0,166

On prend la valeur de : e;'=16,6 cm

53




Chapitre 03

Etude des éléments secondaires

h
X = §+e1—e

h
X=§+O,166—0,192 - X=2,4cm

b X2
S=———nx Ay(d-X)
1 x 0,0242
§ = —————15x2,01x (0,09 - 0,024)

S = 0,000089 m*>.

= Calcul des contraintes :

Béton :

N, x X
O-bC: S

168,75 x 107° x 0,024
Opc =

89x 1076
Acier :
Ns(d - X)
Ost = HT
168,75 x 1075(0,09 — 0,024)
Ost = 15

89.10°°

= Calcul des contraintes admissibles :

Béton :
Opc = 0,6 X fc,g = 0,6 X 25
Ope = 15 Mpa

Acier:

- Op. = 0,45 Mpa

- og = 18,77 Mpa.

L'acrotére est exposé aux intempéries et peut étre alternativement immergé ou noyée dans

I’eau de pluie donc la fissuration est préjudiciable ce qui veut dire :

2
Og; = min (§ fo;1104/m X ftzg) Fissuration préjudiciable,avec : 1 = 1,6
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Os = 201,63 Mpa

= Vérification :

Opc = 0,45 Mpa < o, = 15Mpa C.V
o5t = 18,17 Mpa < 0}, = 201,63 Mpa C.V
Donc la section et le nombre d’armature choisie sont acceptables.
Pour les armatures de répartition :

A
A, = TSt = 0,502 cm?.

Onprend:A, =406 =1,13 cm?

60
L’espacement : Si= T =15cm

] - \
I .
4TS
406 e -]
- |
A A
] -

Figure I1l.3 : Ferraillage de I'acrotére Type 1

406

— N4TS
St=15

Figure 111.4 : Coupe AA de I'acrotere type 1
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11.2.4 Etude de L’acrotére Terrasse accessible :

= Poids propre de I’acrotére :

e Type2(1,25m):

o 0,05x0,1
B 2
G =0,1325 x 2500 = 331,25 Kg/ml.

+(0,05x0,1) 4+ (0,1x1,25) = 0,132

La charge horizontale :

Fp = 4 X AXCp X Wp.

A= 0,1 coefficient d’accélération de la zone.

b m2 /1.
L=125cm

10 cm 10 cm

)

5 cm
5 cm

Figure 111.5: Dimension de I'acrotere

W, = 331,25 Kg/ml poids de I'acrotére.

Cp = 0,8 KN facteur de la force horizontale.

Fp = 4x0,1x0,8x331,25 =106 Kg/ml
= Q = 106 Kg/ml.

G

3,3125 KN /ml.

G Q
—

Q = 1,06 KN/ml.

= Combinaisons d’action :

Le calcul se fait par rapport a I'’encastrement :

Mu = 1,35M; + 1,5M, avec Mg = 0

Mu = 1,5%(Q xL) » Mu = 1,5 x 1,06 X 1,25 = 1,9875 KN.m

Nu = 1,35G - Nu = 1,35 x 3,3125

Nu = 4,4718 KN.
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MS = MG+ MQaveCMG = 0
Mg = (Q X L) > Ms = 1,06 x 1,25 = 1,325KN.m

Ng= G - Ng = 3,3125 KN.

= Calcul de I’excentricité :

C’est la distance entre le centre de pression et le centre de gravité d’une section.

M, 1,9875
—>e=
N, 4,4718

—>e=0,4445m

oD e
6 6 0m

e > 1,67 — c'est vérifie
La section est partiellement comprimée, par ce que le centre de pression est appliqué a

I’extérieur de noyau central.

= Détermination du ferraillage :

E.L.U:

x G

H=0,1m AST\

A
v

1,00 m

= d: La distance séparant la fibre la plus comprimée et les armatures inférieures.
o d=09h >d = 009m.

= d’: La distance entre les armatures inférieures et la fibre la plus tendue.
o d=201-009 - d = 001m.

0,85 X fCZS

= fpe = 14,17 Mpa
Yb

Si la section est partiellement comprimée : f},. =
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=  Moment de flexion fictif (Ma) :

h
Ma= My + Ny x (d=3)

0,1
Ma = 1,9875 +4,4718 x (0,09 — =)

M, = 21,66.10"*MN.m

=  Moment réduit :

M, 21,66.10*
= - =
b.d2.f,. " 1x(0,09)2x 14,17

1
- u = 0,01887

Onapu<y,.

0,01887 < 0,186

Donc il n’est pas nécessaire de prévoir des armatures comprimées c’est-a-dire A.=0

1 M,
Alors : ASt = 0'_st 7 — Nu)

Z=d(1-04a) avec a = 1,25(1 — /1 — 2p)

a = 0,0238—-> Z = 0,089 m.

fe
ost = — = 347,83 Mpa.

S

1 21,66.107% _
Alors : Ay, = ( — 447,18.1075)
347,83 \ 0,0898

Ay = 0,57 cm?.

t
Agt min = 0,23b.df 28 — 1,08 cm?.

fe
Donc on prend : A > 1,08 cm? Ast = 4T 8 = 2,012 cm?

E.L.S:

= Vérification des contraintes :

Le type et le nombre d’armatures choisies seront acceptables si les conditions suivantes sont

vérifiées :
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Opc < Obc
Ost < Ogt

AVESO-_bC = 0,6 fC28 = 15 Mpa

__Ngwy
Opc = S
_ Ng (d—y)
Ost =1 S
Ns (d—d”)
cFSC S

n =15 : c’est le coefficient d’équivalence acier — béton.
Mg = 1,325 KN.m; Ng = 3,3125 KN.

1,325
3,3125

M
e=— —oe= - e=04m
Ns

h \* 6nAg h
p——S(E—e) + b (d—§+e).

q = 0,08224 m3

= Meéthode des itérations successives :

Ona:

€1 = — err (D) ou e; = V(—pe_1=q) ... (2)

On prend une valeur quelconque dee; :e;=0,4 m
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039 +—m—

038 <—— 039
0,378 4< 0,38
0377 &—/—//m 0,378
0376 &— 0,377

0375 &—m8m8 0,376

0,374 «— 0,375

0,373 < 0,374
0,372 4< 0,373
0,372 —m— 0,372

On prend la valeur de : e; =37,2 cm

h
X = §+e1—e

h
X=§+O,166—0,192 ->X=2,2cm

e;=0,40m

b X2
S=——-nx Ay(d-X)
1% 0,0222
§ = ————~15x 2,012 x (0,09 - 0,022)

S =0,000037 m°.

= Calcul des contraintes :

Béton :

N, x X
O-bc_ S

331,25 % 1075 x 0,022
Obc = 0,000037

- Opc = 1,96 Mpa

60




Chapitre 03 Etude des éléments secondaires

Acier :
Ng(d — X)
TS
331,25 x 1075(0,09 — 0,022)
Ost = - 0 = 91,317 Mpa.

37.107¢

= Calcul des contraintes admissibles :

Béton :

Opc = 0,6 X fc,g = 0,6 X 25
Opc = 15 Mpa

Acier :

L'acrotére est exposé aux intempéries et peut étre alternativement immergé ou noyée dans

I’eau de pluie donc la fissuration est préjudiciable ce qui veut dire :
Og; = min <§ fe;1104/n X ftzg) Fissuration préjudiciable,avec: 1 = 1,6

G4 = 201,63 Mpa

= Vérification :

Ope = 1,96 Mpa < o, = 15Mpa C.V
o5t = 91,317 Mpa < 0, = 201,63 Mpa C.V
Donc la section et le nombre d’armature choisie sont acceptables.

Pour les armatures de répartition :
A
A, = 7;”5 = 0,503 cm?.

Onprend:A, =406 =1,13 cm?
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e

- L
406
4TE
Ht=15 cm ]
- -
A A
. L |

Figure lll.7 : Ferraillage de I'acrotére type 2

446

-— N 4TS

Figure 111.8 : Coupe AA de I'acrotére type 2
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IIII.3 Etude des escaliers :

1.3.1 Introduction :

Les escaliers sont des éléments constitués d'une succession de gradins permettant le
passage a pied entre les différents niveaux d'un immeuble, il constitue aussi une issue

de secours importante en cas d'incendie.

111.3.2 Terminologie :

Un escalier se compose d'un nombre de marche, on appelle emmarchement la
longueur de ces marches, la largeur d'une marche "g" s'appelle le giron, et la hauteur d'une
marche "h".

La dalle qui monte sous les marches s'appelle la paillasse, la partie verticale d'une
marche s'appelle la contre marche, la cage est le volume ou se situe I'escalier, les marches
peuvent prendre appui sur une poutre droite ou courbe qu'on appelle le limon. La projection

horizontale d'un escalier laisse au milieu un espace appelé jour.

Palier

A

Marche

Contre marche

emmarchement Paillasse

. Giron

Figure I11.9 : Schéma d'un escalier

11.3.3 Dimensions des escaliers
Pour les dimensions des marches "g" et contre marches "h", on utilise généralement
la formule de BLONDEL :
59 <2h + g <£66cm
Avec:

h : hauteur de la marche (contre marche).
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g : largeur de la marche.

H
H=nxXxh->h=—.
n

L
(n-1)

H : hauteur entre les faces supérieures des deux paliers successifs d'étage.

L=Mm-1).g—-g=

n: nombre de contre marches.

L : projection horizontale de la longueur total¢ de la volée.

On trouve :
e h=17cm
e g=30cm

e n =9 marches

Vérification de BLONDEL :
50 <2h+g <66

59<34+30<66

59 < 64 < 66 — Condition vérifiée.

= L’inclinaison de la paillasse :
H=nXxh=9x%x0,17=153m
L=n—-1).g=8x03=24m

1,53
tga = >z - tga = 0,6375 - a = 32,52° = cosa = 0,843
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l11.3.4 Evaluation des charges et des surcharges pour I'escalier :

= Palier

Tableau 1l1.3 : Charge permanente du palier

Carrelage 0,02 2200 44
Mortier de pose 0,02 2000 40
Couche de sable 0,02 1900 38
Poids propre du palier 0,17 2500 425
Enduit en platre 0,2 1000 20
G 571 kg/m?

Q 250 kg/m?

= Volée (paillasse) :

Tableau 111.4 : Charge permanente de la paillasse

Carrelage 0,02 2200 44
Mortier de pose 0,02 2000 40
Couche de sable 0,02 1900 38
Paillasse en B.A 0,17 2500/cos 32,52 528,84
Poids propre des marches 0,085 2200 187
Enduit en ciment 0,02 1000/cos 32,52 24,89
G 862,73 kg/m?

Q 250 kg/m?
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111.3.5 Le type d’escalier :

1,58 2,7 2,33

Figure 111.10 : Schéma statique d’escalier

l11.3.6- Ferraillage des escaliers :

L’escalier est un élément qui n’est pas exposé aux intempéries, donc les fissurations

sont considérées comme peu nuisibles ; La section est soumise a la flexion simple

= Calcul ELU:
g1 g2 a3
xrrre i IRl xR Ty
‘;—:H‘ L3 Lo Ly Jit
[

qu = 1,35G + 1,5Q - pour (1ml)

Palier:ql =q3 =1,35x5,71+ 15 X% 2,5 =11,46 kn/ml
Paillasse: q2 = 1,35 %x 8,63 + 1,5 X 2,5 = 15,40 kn/ml
ona: L1=233m;L2=27m; L3=158m

:CI1><L1+CI2><L2+CI3XL3
Geq Li+Ly,+ Ly

Alors: geq = 13,07 kn/ml

L =661lm
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Qeq X 1?

Moment isostatique : My = = 71,38 kn.m

Moment en travée: M, = 0,85X%X M, = 60,675 kn.m

Moment sur appui: M, = 0,30 X My, = 21,414 kn.m

» Armature longitudinale :

o En travée:

My M

Ac = , Z=d(1-04a),a=125(1-J1—-2u)ety=——-r2—
= i e 2 =41~ 04e) = 1250~ T et =t

(0,23 xbxdx frpg) (0,23 x100x 15,3 x2,1) ,
min = 3 = 200 - Anpin = 1,84 cm

Tableau II1.5 : Ferraillage d’escalier

Section | My(KN.m) |pu o Z(cm) | Aimin A (cm?/ml) A dopte/m
Travée 60,675 0,183 | 0,255 (0,14 1,84 12,69 9T14=13,85
Appuis 21,414 0,065 | 0,084 | 0,15 1,84 4,16 4T12 =4,52

» Armature de répartition :

o En travée:

Aadopté _ 13,85

Arépartition = 2 Y 3,46cm?; on adopte : 5T10 = 3,93cm?
o Enappui:
A . 4,52
Arépartition = acifpte = 1 =1,13cm?; on adopte : 3T8 = 1,51cm?

= Calcul 3 ELS
Qser = G + Q — pour (1ml)

Palier :q1 =q3 =5,71+2,5= 8,21 kn/ml
Paillasse : q2 = 8,63 + 2,5 = 11,13 kn/ml
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ona: L1=233m; L2=27m; L3=158m

:q1><L1+q2><L2+q3><L3
Geq Li+L,+Ls

Alors: qeq = 9,40 kn/ml

L =661lm

Qeq X I

Moment isostatique : My = = 51,34 kn.m

Moment en travée: M, = 0,85X M, = 43,63 kn.m
Moment sur appui: M, = 0,30 X M, = 15,40 kn.m

Ce type d’escalier se situe dans un local couvert, donc il est soumis a des fissurations
peu préjudiciables. Dans ces conditions, la vérification des contraintes se simplifie comme
suit :

Y—1 fos My
a= 2 100 savecy Mg

o Entravée
My = 60,675 kn.m
Mg = 43,63 kn.m
M

U
=— = 1,39
14 M -V

1,39-1 25
Airavée < 2 + 100 > Qtrgpée — 0,255 < 0,4‘4‘5 - C.V

o En appui
My = 21,414 kn.m
Mg = 15,40 kn.m

My 1,39
= —_— =
14 M 14 )
1,39-1 25
atravée S + - atravée = 0,084‘ < 0,4‘4‘5 - CV

2 100
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= Vérification au cisaillement

ﬁzmin(

0,20 X f2g

g1 XLy +qy XLy +q3 XL

u

Ty =

2

;5Mpa) = 3,33 mPa

= 43,19 kn

V
L 0,282 mPa - 1, = 0,282 mPa < 3,33 mPa - C.V

bxd
Tableau 111.6 : Tableau récapitulatif du ferraillage d’escalier
Armature longitudinale Armature de répartition
Calculée (cm?) Choisie (cm?) Calculée (cm?) Choisie (cm?)
En travée 12,69 9T14=13,85 3,46 5T10=3,93
En appui 4,16 4T12=4,52 1,13 3T8=1,51
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IV.1 Introduction:

Le séisme est une secousse du sol résultant de la libération brusque d’énergie
accumulée par les contraintes exercées sur les roches (tectonique des plagues), le long
d’une faille généralement préexistante. Lorsque les contraintes dépassent un certain
seuil, une rupture d’équilibre se produit et donne naissance aux ondes sismiques qui se

propagent dans toutes les directions et atteignent la surface du sol.

Ces mouvements du sol excitent les ouvrages par déplacement de leurs appuis et
sont plus ou moins amplifiés dans la structure. Le niveau d’amplification dépend
essentiellement de la période de la structure et de la nature du sol.

Ceci implique de faire une étude parasismique pour essayer de mettre en exergue

le comportement dynamique de I'ouvrage.

IV.2 Objectif de I'étude dynamique :

L'objectif initial de I'étude dynamique d'une structure est la détermination des
caractéristiques dynamiques propres de cette derniére lors des vibrations. Une telle étude
pour notre structure telle qu'elle se présente, est souvent trées complexe c'est pourquoi on
fait souvent appel a des modélisations qui permettent de simplifier suffisamment les

problémes pour permettre I'analyse.

IV.3 Modélisation de la structure étudiée :
La modélisation des éléments structuraux est effectuée comme suit :

o Les éléments en portique (poutres- poteaux) ont été modélisés par des éléments
finis de type poutre « frame » a deux noeuds ayant six degrés de liberté (d.d.l) par
nceud.

e Lesvoiles ont été modélisés par des éléments plaques « Shell » a quatre nceuds.

e Les planchers sont simulés par des diaphragmes rigides et le sens des poutrelles peut

étre automatiquement introduit.

e Les dalles sont modélisées par des éléments dalles qui négligent les efforts

membranaires.
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Figure IV.1 : Modéle 3D de la structure

IV.4 Méthodes de calculs :
Selon le RPA 99 le calcul des forces sismiques peut étre mené suivant trois méthodes :
e Méthode statique équivalente.
e Méthode d’analyse modale spectrale.

e Meéthode d’analyse dynamique par accelérogrammes.

IV.4.1 Méthode statique équivalente
Dans cette méthode le RPA propose de remplacer les forces réelles dynamique
engendrées par un séisme, par un systeme de forces statiques fictives dont les effets seront
identiques et considérées appliquées séparément suivant les deux directions définies par les

axes principaux de la structure.
IV.4.2 Méthode d’analyse modale spectrale

Par cette méthode, il est recherché pour chaque mode de vibration, le maximum des

effets engendrés dans la structure par les forces sismiques représentées par un spectre de
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réponse de calcul. Ces effets sont par la suite combinés pour obtenir la réponse de la

structure.

IV.5 Combinaison d’action :

Pour le calcul, on utilise les combinaisons d’actions aux états limites suivantes :

Ultime, service, accidentel.

e ELU:1,35G +1,5Q

o ELS:GH+Q
e G+Q+£12E
e G+QxE

e 08G+E

IV.6 Choix de la méthode de calcul :

Pour le choix de la méthode a utiliser, on doit vérifier certaines conditions relatives
aux régles parasismiques en vigueur en Algérie (RPA99 version 2003), et qui ont le rapport
avec les régularités en plan et en élévation du batiment.

On va utiliser les deux méthodes, la méthode statique équivalente et modales

spectrales car toutes les conditions sont vérifiées, et on compare entre eux.

IV.7 Choix du type de contreventement :
Notre structure est contreventée par une ossature mixte portique -voile. Le choix de
la position des voiles doit satisfaire un certain nombre de condition :
e Satisfaire les conditions d’architectures.
e Le nombre doit étre suffisamment important pour assurer une rigidité suffisante.
e La position de ces voiles doit éviter des efforts de torsion préjudiciables pour la

structure.
Plusieurs variantes ont été étudiées, parmi ces variantes on présente les 3 cas ou le

changement est important.

Le cas retenu est pour la période la plus faible (0.39sec).

73




Chapitre 04

Etude dynamique

T=0.5875 sec

Figure IV.2 : La premiére disposition des voiles

T=0.5926 sec

Figure IV.3 : La deuxieme disposition des voiles
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T=0.39357 sec

Figure IV.4 : La troisieme disposition des voiles

IV.8 Méthode statique équivalente :
1V.8.1 Détermination des coefficients :

La formule de la force sismique totale a la base est donnée par le RPA99 :

AXDXQ
V=——7w—X
R

Avec :
e A coefficient d’accélération de zone.
o D :facteur d’amplification dynamique moyen.
e (Q:facteur de qualité.
e R : coefficient de comportement.

e W : poids total de la structure (W =G+ Q)

B : Coefficient de pondération, fonction de la nature et de la durée de la charge

d’exploitation, et il est donné par le tableau 4-5 du RPA99, dans notre cas 3=0.3
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= Coefficient d’accélération de zone (A) :

{Gm“pe d'usage (1A) _, 4 _ g 15 (Tableau (4-1) RPA99)
Zonel

= Coefficient de comportement (R) :
La valeur de R est donnée par (Tableau (4-1) RPA99V2003) en fonction du systeme de
contreventement
Notre structure a un systeme de contreventement en portique avec des murs voiles,

ce qui implique selon le R.P.A 99/V.2003 que le coefficient de comportement sera : R=4

» Facteur d’amplification dynamique moyen (D) :

(2,50 0<T<T,
2
250 (12) T, <T<30
e erssm
2 5
25 (T2)§(3)§ T> 3,0
“2M37) \T = U8

Avec :

e 1: Facteur de correction d’amortissement
e T:Période fondamentale
e T,: Période caractéristique, associée a la catégorie du site

7 7
= N = ’E— ’2+—7—0,8819

= Site 3 (site meuble) : T2=0.5S

= Estimation empirique de la période fondamentale
Dans notre cas, la période fondamentale correspond a la plus Petite valeur obtenue par les
formules 4-6 et 4-7 du RPA99V2003

T : période fondamentale de la structure donnée par la formule suivante :

0,09k, }
VD

3
T = min { CThNZ ,
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Avec :

e hy: Hauteur mesurée en metres a partir de la base de la structure jusqu’au dernier

niveau (N).

e (7 Coefficient, fonction du systeme de contreventement, du type de remplissage est

donné par le tableau 4-6 du RPA99/version2003.

e D: la dimension du batiment mesurée a sa base dans la direction de calcul

considérée.

= Dans lesens X:

hN = 27,3m
D=25m
Cr = 0,05

T = min (0,636s; 0,491 s)

Donc: Ty

On a: T,(S3)=0,5s
0<T<T,
D = 2,57

Donc: Dx

= DanslesensY:

hy = 27,3m

D =254m

Cr = 0,05

T = min (0,636s; 0,488 s)
Donc : T,
On a: T,(S3)=0,5s
0<T<T,

D = 2,57

Donc: Dy

= 0,491 sec

= 2.204

= 0,488 sec

= 2.204
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= Facteur qualité (Q) :

Pq : valeur de pénalité.

Tableau IV.1 : Pénalité correspondante au critére

Q

SENS X SENS Y
Condition minimale des files porteuses 0,05 0,05
Redondance en plan 0 0
Régularité en plan 0 0
Régularité en élévation 0.05 0,05
Controle de la qualité des matériaux 0 0
Controle de la qualité d’exécution 0 0

Vu que notre structure se situe dans le groupe d’usage 1A (Ouvrages d’importance

vitale), On suppose que les matériaux utilisée sont controlé, et il est trés probable qu’il doit y

avoir un contréle de la qualité de I’exécution des travaux.

> Qx=1+(0.05%x2)=1.1
=2 Qy=1+(0.05x2) =11
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IV.8.2 Période et participation massique :

Tableau IV.2 : Périodes et pourcentage de participation massique

MODE | PERIODE Ux Uy Z Ux z Uy TYPE

1 0.393573 62,247 % | 0% 62,247% 0% Translation
2 0.293443 0.069 % 0.002152% 62,316% 0.002188% Rotation

3 0.226121 0% 63,892% 62,316% 63,894% Translation
4 0.107766 15,874% 0% 78,19% 63,895% /

5 0.084879 0.156% 0.008523% 78,347% 63,903% /

6 0.076292 0.055% 0.453% 78,401% 64,356% /

7 0.072507 0.044% 0.585% 78,446% 64,94% /

8 0.06891 0% 15.881% 78,446% 80,822% /

9 0.064999 0.012% 1.021% 78,458% 81,843% /

10 0.059828 0.018% 0.019% 78,476% 81,862% /

11 0.055078 0.039% 0.148% 78,514% 82,01% /

12 0.051464 2.417% 0.03% 80,931% 82,04% /

124 0.020269 0% 1.376% 84,928% 90,018% /

162 0.016959 0.425% 0.134% 85,571% 92,116% /

163 0.016901 4.588% 0.247% 90,159% 92,363% /
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IV.8.4 Poids total de la structure (W) :

Pour le calcul des poids des différents niveaux de la structure on a le tableau suivant

qui est donné par le logiciel SAP2000 :

Tableau IV.3 : Poids des différents niveaux

Niveaux | Poids Masse [T]
6 1863.04895307 189.913247
5 6164.26138575 628.365075 W6
4 5812.02062199 592.458779 W5 @
3 5596.25964876 570.464796 w4 ]
2 7515.11616147 766.066887 WwW3e
1 4441.2091965 452.722650 W2
RDC 7889.56290009 804.236789 W1RDC
.
Le poids total de la structure : W=2'Wi= 39281.47886763 tonne.
IV.8.5 Détermination de I'effort tranchant :
Vy = 015X 2’504 x11 %X 39281.47886763 — Vy = 3571.276 KN

0,15 x 2,204 x 1,1
VY == 4

X 39281.47886763 - Vy = 3571.276 KN
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IV.8.6 Détermination de la force sismique de chaque niveau :
Les forces sismiques de chaque niveau sont données par la formule (4-11 du

RPA99V2003) :

F _(V=F)xWXh
' YIW; X hy

Avec F; est la force concentrée au sommet de la structure, F; = 0,07 XV X T

Tableau IV.4 : Les forces sismiques de chaque niveau (pour R=4)

Niveaux Fy [KN] Fy, [KN]
RDC 10.663 10.663
1 19.676 19.676
2 56.437 56.437
3 59.257 59.257
4 79.445 79.445
5 103.242 103.242
6 35.435 35.435
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IV.9 Méthode d’analyse modale spectrale :

IV.9.1 Spectre de réponse :

L’action sismique est représentée par le spectre de calcul suivant (RPA99V2003) :

¢ 1254[1+ (T/T1) (257 (Q/R)—1)] 0<T< Tl

2,51 (1,254) (Q/R) TI<T<T2
Sa/g) = 5
2,51 (1,254) (Q/R) (T2/T) 2/3 T2 < T< 30s
\ 2,51 (1,254) (T2/3)2/3(3/T)5/3(Q/R) T = 3,0s
Avec :
e T:Période fondamentale de la structure
e T1,T2: Périodes caractéristiques associés a la catégorie de site (S3)
e Sa:Accélération spectrale
e g :Accélération de la pesanteur = 9,81m /s
0.24
0.22
0.2
0.18
0.16 1l|
0.14
S 0.12
\B 0.1 W,
“ 0.08
0.06 e
0.04
0.02 &
0 1 1
0 1 2 3 < 5

T (sec)

Figure IV.5 : La courbe du spectre de réponse
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IV.10 Résultante des forces sismiques de calcul :

D’apres le RPA 99 V2003 (article 4.3.6), la résultante des forces sismiques a la base V;
obtenue par la combinaison des valeurs modales ne doit pas étre inférieure a 80% de la
résultante des forces sismiques déterminée par la méthode statique équivalente V pour une
valeur de la période fondamentale donnée par la formule empirique appropriée.

Si Vi< 80% Vi, il faudra augmenter tous les parametres de la réponse (forces,

déplacements, moments,...) dans le rapport 0,8 V¢/Vt.

Aprés analyse, on obtient les résultats suivants :

Tableau IV.5 : Comparaison entre |'effort statique et dynamique

V statique (KN) V dynamique (KN)

Vx Vy Vx Vy
L’effort tranchant a la base

3571.276 | 3571.276 | 3280.956 | 3433.265

Selon X :
V dynamique = 3280.956 KN > 80% V statique = 0.8 x3571.276 = 2857.0208 KN
SelonY:

V dynamique = 2866.809 KN > 80% V statique = 0.8 x3571.276 = 2857.0208 KN

D’apreés les résultats précédents on remarque que la condition :

« V dynamique > 80% V statique » est vérifié.
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Chapitre 05 Etude des éléments structuraux

V.1 Introduction :

La structure est un ensemble tridimensionnel, des poteaux, poutres et voiles, liés
rigidement et capables de reprendre la totalité des forces verticales et horizontales (ossature
auto stable).

Pour pouvoir ferrailler les éléments de la structure, on a utilisé 'outil informatique a
travers le logiciel d’analyse des structures (SAP2000), qui permet la détermination des
différentes sollicitations pour chaque section des éléments sous les différentes combinaisons

de calcul.

V.2 Les poteaux:

Il est recommandé de calculer le ferraillage de trois types de poteaux, considérés
comme les plus sollicités et de généraliser le ferraillage trouvé pour ceux d’angle et de rive.

L’étude se fera manuellement sur le poteau central pour les cas suivant :
e Le poteau soumis a I'effort normal maximum et le moment maximum (Nmax , Mmax)-
e Le poteau soumis a I'effort normal maximum et le moment minimum (Nmax , Mmin)-
e Le poteau soumis a I'effort normal minimum et le moment maximum (Nmin , Mmax)-

V.2.1 Combinaisons spécifiques de calcul :

Combinaisons rare (CBA93/EUROCODE2) - G+Q
{G +0Q+1.2E
ﬁ

0,8G + E

J Combinaison fondamentale (CBA93/EUROCODE2 ) — 1,35G + 1,5Q
IkCombinaison accidentelle (RPA 99V2003)

V.2.2 Vérification spécifique sous sollicitations normales (coffrage de poteau) :
Avant de calculer le ferraillage il faut d’abord faire la vérification prescrite par le RPA
99, dans le but d’éviter ou limiter le risque de rupture fragile sous sollicitation d’ensemble

dues au séisme, I'effort normal de compression est limité par la condition suivante :
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Ny

V=—
BCXfCZS

< 0,3 - RPA99V2003,P64,§7.4.3.1

Avec :

Ng: L'effort normal de calcul s’exercant sur une section de béton.

B.: Section du poteau.

e Fs: La résistance caractéristique du béton a 28 jours.

La Vérification des poteaux sous sollicitations normales pour une combinaison

sismique (G+Q+ 1.2Ex) est représenté dans le tableau suivant :

Tableau V.1 : Vérification des poteaux sous sollicitations normales

Poteaux N4 [kN] B. [cm?] Fc2s [MmPa] v<03 Observation
P1 (S-S) 1900,502 | 60x60 25 0,21 C.vV
P2 (RDC) 1403,908 | 60x60 25 0,156 C.V
P3 (1) 713,358 | 55x55 25 0,094 (ORY)
P4 (2°™°) 502,937 | 45x45 25 0,099 (ORY)
P5 (3°™) 372,599 | 40x40 25 0,093 Ccv
P6 (4°™°) 192,626 | 30x30 25 0,086 (ORY)

V.2.3 Calcul du ferraillage longitudinal :
D’aprés le RPA 99 (article 7.5.2.1) :

e Les armatures longitudinales doivent étre a haute adhérence droites et sans
crochets

e Leur pourcentage minimale sera de 0.7 % (zone I).

e Leur pourcentage maximal sera de 4% en zone courante et de 6% en zone de
recouvrement.

e Le diamétre minimum est de 12 mm.

e Lalongueur minimale de recouvrement est de 40 ® (zone |)

e La distance entre les barres verticales dans une surface du poteau ne doit pas
dépasser 25 cm (zone |).

e Le moment max suivant la combinaison : G+Q+1.2E.
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On va prendre un seul type de poteau et on fait le calcul en flexion composée et les autres
sont calculés par le SAP 2000.
= Soit le poteau de Sous-Sol (60 x 60) :

= 1% cas: Le poteau soumis a I'effort normal maximum et le moment maximum (Nmax ,

Mmax)-

Tableau V.2 : Sollicitation de poteaux suivant le couple (Nmax, Mmax)

Poteau N (kN) M (kN.m)

60 x 60 2516,148 53,2201

N =2516,148 KN.

A
M =53,528 KN.m ——
b=060m ; d=09.h=0,54m ; d'=0,1.h=0,06 m.
7'} ®
M 53,528 x 1073 0.0213 e 60
= — = e = .
N 2516,148x103 = o4 m €l v ®
h
ea=e+§—d’=2,13+30—6=ea=26,13cm. A 4 ——
v
e Moment fictif (M,) : < >
60
M, =N xe, =2516,148 x107 x 0,2613 = M,=0,657 mN.m
Nu(d — d)- Ma = 0,551
d’ 1 12
<0,337 _ 0,81E> b.d2.f,, = 0,612 = 0,551 <06
> N(d-d)-M,<(0337 - 0,81%) b.d2.f,. —> Clest vérifié.
Donc la section est partiellement comprimée. Ay = 0.
e Moment réduit u :
B M B 0.657 _ 0265
B b xdZxf,, 06x0542x1417
= W1=0,265<0,392 = S.S.A
a=039 ; Z=0,46m.
Ay = O_Lst [% — N] d'ol oy = % = ? = 400 mPa =>» (Cas accidentel).
st = o= [222 - 2516,148.107%| = —27,197 cm?.
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n 2eme

cas : Le poteau soumis a I'effort normal maximum et le moment minimum (Nmax ,

Mmin)-

Tableau V.3 : Sollicitation de poteaux suivant le couple (Nmax , Mmin)

Poteau N (kN) M (kN.m)

60 x 60 1165,005 0,1153

N =1165,005 KN.

M =0,1153 KN.m ——
b=060m ; d=09.h=054m ; d'=0,1.h=0,06m.

M 01153 x10°3 00000085 e 60
) e = .
N 1165005x10-3 < m €

e =

<«

h
ea = e+5—d =0,00989 +30 — 6 = e, = 24,00989 cm.

A
v

e Moment fictif (M,) : 60

M, = N x e, = 1165,005 x10° x 0,2401 & M, =0,279 mN.m
Nu(d — d’)- Ma = 0,280

- 0,280 < 0,612

dl
<0,337 —0,81 E) b.d? f,. = 0,612

> N(d-d)-M,<(0337 - 081 %) b.d2.f,. —> Clest vérifié.

Donc la section est partiellement comprimée. Ay = 0.

e Moment réduit u:

oM 0.279 o113
B b xd2xf,, 06x0542x1417
— 1=0,113<0,392 > sSA

a=0,15 ; Z=0,51m.

1 M, fy 400 ,
Ay =— [— — N] d'ou o5y = — = —— = 400 mPa =» (Cas accidentel).
Ogt L Z s 1
A, = 1 [0’279 1165,005 10—3] = —15,489 cm?
St~ 400 [ 0,51 e - ez
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n 3eme

cas : Le poteau soumis a I'effort normal minimum et le moment maximum (Nmin ,

Mmax)-

Tableau V.4 : Sollicitation de poteaux suivant le couple (Nuin , Mimax)

Poteau N (kN) M (kN.m)

60 x 60 1900,502 36,2147

N =1900,502 KN.

A
M =36,2147 KN.m —
b=060m ; d=09.h=054m ; d'=0,1.h=0,06 m.
7y ®
M 36,2147 X 10_3 00190553 e 60
= — = — = .
N 1900502x10—3% _© m &| v ®
h
e, =¢e+ >~ d =1,90553+30—-6 = e, = 2590553 cm. ¥ ——
v
e Moment fictif (M,) : < 60 "

M, = N x e, = 1900,502 x10° x 0,259 & M, = 0,492 mN.m
Nu(d — d) - Ma = 0,604

dl
<0,337 - 0,81 E) b.d?.fy. = 0,612 = 0,604 < 0,612

> N(d-d)-M,<(0337 - 081 %) b.d2.f,. —> Clest vérifié.

Donc la section est partiellement comprimée. A, = 0.

e Moment réduit u:

oM 0.492 o108
B b xdixf,, 06x0542x 1417
— W=0,198 < 0,392 S 5SA

a=0,279 ; Z=0,48m.

1 M, fo 400 _
Ay =— [— — N] d'ou o5y = — = —— = 400 mPa = (Cas accidentel).
Ost L Z s 1
Ag = ! [0'492 1900,502.1073 | = —21,8875 cm?
st~ 400 [ 0,48 o T Tenes/yan
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Le béton seul a la possibilité de résister sans ferraillage.

Donc on va ferrailler avec Amin (RPA 99 V2003).

» Les résultats du ferraillage longitudinal sont regroupés dans le tableau suivant :

Tableau V.5 : Ferraillage des poteaux

Ferraillage Ferraillage
Acl
Section A.in RPA @ longitudinal transversal
Etage (cm?)
(cm?) (cm?) Section t v
SAP choix choix
(cm?) (cm?) | (cm?)
Sous-Sol (60x60) 25,2 10,80 25,13 8T20 10 15 ®8
RDC (60x60) 25,2 10,80 25,13 8T20 10 15 ®8
1°" étage (55x55) 21,175 9,075 25.13 8T20 10 15 8
2°™® étages | (45x45) 14,175 15,519 16,08 8T16 10 15 ®8
3°™ étages | (40x40) 11,2 20,653 25.13 8T20 10 15 ®8
4°™ gtages | (30x30) 6,3 15,676 16,08 8T16 10 15 ®8

V.2.4 Calcul du ferraillage transversale :(RPA2003)

Les armatures transversales des poteaux sont calculées a I'aide de la formule :

Ar  paXVy

t  hyxf,

Vu: effort tranchant de calcul

h; : hauteur total de la section brute.

90
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fo : contrainte limite élastique de I'acier d’armature transversale.
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Pa = 2,5 si l'élancement géométrique Ay = 5

pq = 3,75 si l'élancement géométrique 1, <5
e f.=400 mPa.

Les armatures transversales des poteaux sont calculées a 'aide de la formule suivante :
. (h b
@, < min (g,ﬁ,cz&l) — CBA93
Avec
e (;: le diamétre minimal des armatures longitudinales du poteau.

e t:espacement des armatures transversales : (Zone 1)

{t < min(109, 15cm) en zone nodale.

t' < 150 en zone courante

Donc:

t < Min(12; 15cm) t=10cm

t' < 18cm t' = 15cm

La longueur minimale de recouvrement est de 40 ® (zone |) - RPA99

®=20cm - L=2,0x40=380cm ,alorson adopte: L,=80cm.
d=16cm - L =16x40=64cm alorson adopte: L,=65cm.

Les résultats du ferraillage transversal sont regroupés dans le tableau suivant :

Tableau V.6 : La section des armatures transversal des poteaux

Atcalculer
Etage h(cm) | V,kN) 7»9 Pa femPa) | t(cm) | t' (cm) 5

(em?)
Sous-Sol 60 118,824 | 2,263 3,75 235 10 15 0,316
RDC 60 6,503 5,15 2,5 235 10 15 0,115
1’ étage 55 23,117 | 5,63 2,5 235 10 15 0,447
2 éme étages | 45 33,150 | 6,87 2,5 235 10 15 0.783
g eme étages | 40 22,498 | 7,735 2,5 235 10 15 0,598
qceme étages | 30 7,247 12,65 2,5 235 10 15 0,256
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/ 8T20

478

60cm

A
v

60cm
Figure V.1 : Ferraillage des poteaux de sous-sol (60x60)

V.3 Les poutres:

13 m

v

A

N
U

A
A 4 0,9m ( )

0,55m >

0,40m
4 0,55m

0,9m 0,55m

Figure V.2 : Poutre principale (90x40)
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V.3.1 Introduction :
Les poutres sont des éléments horizontaux qui ont pour réle de transmettre les charges
apportées par les dalles aux poteaux.

Le calcul se fera en flexion simple d'aprés les réglements du CBA93, on se rapportera aussi au RPA
99 modifie 2003 pour la vérification.

Les travées et les appuis des poutres sont sollicitées défavorablement par :
e selon CBA93 - E.LU: 1,35G+1,5Q
e selonle R.P.A99 > E.LA: G+Q +E; 0.8G +E

V.3.2 Recommandation du RPA99 :
e Le pourcentage total minimum des aciers longitudinaux sur toute la longueur de la
poutre est de 0,5% en toute section.

e Le pourcentage total maximum des aciers longitudinaux est de :

4% en zone courante

6% en zone de recouvrement

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

e Lalongueur minimale de recouvrement est de : 40 ¢ en zone .

V.3.3 Exemple d’étude de la poutre principale :
On va prendre comme exemple de calcul la poutre principale intermédiaire situé au
plancher haut du RDC.

= Calcul des armatures longitudinales :

Tableau V.7 : Sollicitations de la poutre principale

ELU ELS
Section [cm?]

M [kN.m] M, [kN.m] Mg [kN.m] Mg, [kN.m]

40x90 542,298 -835,79 380,385 -586,59
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1- Ferraillage en travée

_ELU
B M, 542,298 x 1073
b s X dZx f,, 0.4 x 0,812 x 14.17
- U, = 0.145

- U, <0.392 - S.5.A: les armatures de compression ne sont pas nécessaires.

a=125(1-1-2u)=125(1-vV1-2x0.145)
- a=0,196

Z=d(1-04a) =0,81(1—-0,4 % 0,196)
- Z =0,746

My 542,298 x 1073
- ZXasr 0,746 x 348

Agt

- Ag = 20,88cm?

= Condition de non fragilité

bxh fe2s
Ay, > 2”023 xbxdx
st = max (1000 £,

- Ay = 20,88cm? > 3,9123cm? — Vérifiée.

)cm2 - Ag = max (3,6cm?;3,9123cm?)

-ELS:

Le moment maximum en travée M; max= 380,385 kN.m

s Yy—1 fos
Il faut vérifier que : @ ="—— + 100
Avec :
M, 542,298
Vzﬁs - Y=m= 1,42
R 1,42 -1 N 25 — 046
2 100

- a=0196 <046 — Vérifiée.

Donc il n’est pas nécessaire de vérifier la contrainte du béton = oy < Obe

L'armature calculée a I'ELU convient pour I'ELS.
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a- Armatures minimales
- Apin = 0,5%(b X h) -» RPA99 V2003; page 66
= Apin = 0,005(40 x 90) = 18 cm?

b- Armatures maximales :

Selon RPA99 V2003, page 62 :

Apar = 4% (b X h) — zone courante

Apmax = 6%(b X h) > zone de recouvrement

= Amax = 4%(40 X 90) = 144cm? (zone courante)

= Amax = 6%(40 X 90) = 216cm? (zone de recouvrement)

c- Choix des Armatures :

Le choix des armatures en travée : A = 7T20 de section 21,99 cm?.

2- Ferraillage en appui :
-ELU:

3 M, _83579x107°
M s X dZx f,, 0.4 x 0.812 x 14.17

- u, = 0.224

- U, <0.392 - §5.S5.A: les armatures de compression ne sont pas nécessaires.

a=125(1-1-2u)=125(1-vV1—-2x0.224)

- a=0,321

Z=d(1-04a) =0,81(1— 0,4 x 0,321)
> 7 =0,706

My 542,298x 1073
~ ZXxoasy 0,706 x 348

Ast

- Ay = 22,07cm?
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= Condition de non fragilité :

bxh fe2s
> : XpXdadX
Ag = max (1000,0,23 bxd £

- Ay = 22,07cm? > 3,9123cm? - Vérifiée.

)cm2 - Ag = max (3,6cm?;3,9123cm?)

-ELS:

Le moment maximum en travée Mimnax= 586,59 kN.m

A Yy—1 feos
Il faut vérifier que : a=—— + 100
Avec :
M, 835,79
Y=, 7Y " 5sese ¥
1,42—-1 25
- > + 100~ 0,46

- a=0,321<0,46 - Vérifiée.

Donc il n’est pas nécessaire de vérifier la contrainte du béton — gy, < 0},

L’armature calculée a I'ELU convient pour I'ELS.

a- Armatures minimales :
= Apin = 0,5%(b x h) - RPA99 V2003; page 66
= Apmin = 0,005(40 x 90) = 18 cm?

b- Choix des armatures :

Le choix des armatures en appui : A = 5T25 de section 24,54 cm?.

c- L'espacement des armatures transversales

D’aprés le RPA 99 :
h
S¢ < min <Z' 1201 min, 30cm) — Zone nodale

h
S; < > — Zone courante

@ : Le diametre minimal des armatures longitudinales de la poutre considérée.
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Tableau V.8 : ’espacement des armatures transversales

Poutre s; < calculé st choisie s:< calculé st choisie

principale (zone nodale) (zone nodale) (zone courante) | (zone courante)

(40x90) 22,5 20 45 40

(40x50) 12,5 10 25 20

d-Diameétre des armatures transversales :

¢, < min (L ,3, ¢ min)

35710
on prend ¢, = ¢8
Recouvrement :

La longueur minimale de recouvrement est de 40 ® (zone |) =» RPA.99
® =2,5cm
®=14cm

— Lr =2,5x40 = 100 cm, alors on adopte : Lr = 100cm.

— Lr =2x40 = 80 cm, alors on adopte : Lr = 80cm.

La jonction par recouvrement doit étre faite si possible, a I'extérieure des zones

nodales (zones critiques).

Les longueurs a prendre en considération pour chaque barre sont :

I'=2xh=180cm - «RPA99V2003,page49,fig7.2 »
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V.3.4 Récapitulatif :

Tableau V.9 : Ferraillage de poutre principale (40x90)

Ferraillage longitudinal Ferraillage transversal
poutres niveau Travée Appui
Amin
5 & mm | St(ZN) | st (ZC)
cm , ) Acal .
Acaicm choix Choix
sz
Sous-Sol 18 25,423 | 6T16+6T20 28,569 | 6T16+6T20 8 20 40
RDC 18 15,56 6T12+6T16 14,059 | 6T12+6T16 8 20 40
1°" étage 18 26,122 | 6T16+6T20 27,455 | 6T16+6T20 8 20 40
Poutre i
Zeme
Principale 18 26,085 | 6T16+6T20 27,616 | 6T16+6T20 8 20 40
étages
(40x90) i
3eme
18 26,144 | 6T16+6T20 27,072 | 6T16+6T20 8 20 40
étages
4éme
18 14,981 | 5T20 19,264 | 6T20 8 20 40
étages
5éme
18 15,82 6T12+6T16 15,03 6T12+6T16 8 20 40
étages
(/ a\ \ A ‘ )
N N
II\\ \\‘ IK
- ? N Al
\ s\
N N
N
¢8 6T16 6T20

Figure V.3 : Ferraillage poutre principale (90x40)
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Tableau V.10 : Ferraillage de poutre secondaire (30x50)
Ferraillage longitudinal Ferraillage transversal
poutres niveau Travée Appui
Amin
) & mm | St(ZN) | st (ZC)
cm 5 . Acal .
Acaicm choix Choix
sz
Sous-Sol | 7,5 3,32 3T12+3T14 2,43 3T12+3T14 8 10 20
RDC 7,5 6,78 3T12+3T14 10,27 3T14+3T16 8 10 20
1€I’
7,5 5,50 3T12+3T14 11,17 3T16+2T20 8 10 20
étage
Poutre _
2 eme
secondaire stages 7,5 4,91 3T12+3T14 10,20 3T14+3T16 | 8 10 20
(30x50) -
3 eme
stages 7,5 3,97 3T12+3T14 9,48 3T14+3T16 8 10 20
4 éme
stages 7,5 3,59 3T12+3T14 8.08 3T14+3T16 8 10 20
5 éme
stages 7,5 1,74 3T12+3T14 3,25 3T12+3T14 8 10 20
(40 x 90) (30 x 50)
Q O O O
s O\Q\o
%
\\
3T14 P2
\ //
//
o O o~ o
o O O O
En travée En appuis

Figure V.4 : Ferraillage des poutres secondaires (Sous-sol 30x50)
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V.4 Les voiles:

V.4.1 Introduction :

Le voile est un élément structural de contreventement qui doit reprendre les forces
horizontales dues au vent "action climatique" ou aux séismes "action géologique", soumis a
des forces verticales et horizontales. Le ferraillage des voiles consiste a déterminer les
armatures en flexion composée sous I'action des sollicitations verticales dues aux charges
permanentes (G) et aux surcharges d’exploitation (Q), ainsi que sous l'action des

sollicitations dues aux séismes.

V.4.2 Conception:
Il faut que les voiles soient placés de telle sorte que l'excentricité soit minimum
(TORSION). Les voiles ne doivent pas étre trop éloignés (flexibilité du plancher)
L'emplacement des voiles ne doit pas déséquilibrer la structure (il faut que les

rigidités dans les deux directions soient trés proches).

V.4.3 Calcul des voiles :

Pour le ferraillage des voiles, il faut satisfaire certaines conditions imposées par le

R.P.A.99V2003 :

e Pourcentage minimum d’armatures verticales et horizontales :
= Globalement dans la section du voile 0,15%.
= En zone courante 0,10%.
e L’espacement des barres horizontales et verticales : S < min (15 a; 30 cm).

e Leslongueurs des recouvrements doivent étre égales :

= 400 — pour les barres situées dans les zones ou le recouvrement du signe des
efforts est possible.
= 200 — pour les barres situées dans les zones comprimées sous 'action de toutes les

combinaisons d’actions.
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V.4.4 Vérification des contraintes tangentielles :

Le calcul se fait en flexion composé d’une bande de section (0,2x1ml).

Il faut vérifier la condition suivante :

Ty < T, = 0.2 fc28 - l'article 7.7.2 RPA 99

Avec :

Y

Ty =7

bod

On vérifie avec I'effort tranchant maximum calculé avec I'ELU et L’ELA

Tableau V.11 Vérification de la contrainte

Ty (MPa)

%u (mPa)

observation

Voile 25 cm

0,251844

1,119307

Ccv

V.4.5 Détermination des sollicitations :

Les voiles seront calculés dans les deux directions horizontale et verticale, a la flexion

composée sous un effort normal de compression (F) et un moment de flexion (M), tirés a

partir des fichiers résultats du Sap2000.

=  Combinaisons :

1,35G +1,5Q

G+ Q + 1,2Ex

\ G+Q+1.2Ey

Tableau V.12 : Sollicitations dans les voiles

combinaisons F11 (kN) M11 (kN.m) F22 (kN) M22 (kN.m)
1,35G+1,5Q 1385,599 1,094 1822,001 9,801
G+Q+1, 2Ex 970,310 0,716 1356,608 6,7476
G+Q+1, 2Ey 1047,028 0,7359 1324,032 6,8488
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V.4.6 Détermination du ferraillage :

Le ferraillage se calcul de la méme maniére que les poteaux en flexion composé

d’une bande de section de 0,25x1ml. Il est fait par le logiciel « SOCOTEC »

=  Espacement

Ferraillage vertical —» S; < min (1,5a; 30cm)

Ferraillage horizontal —» St < min (15e; 30)

Tableau V.13 : Ferraillage des voiles

A calculé A choisi
Ferraillage Min RPA St (cm)
(cm?/ml) (cm?/ml)
17,5
Vertical(Av) 0,007(b.h) 19.77 20.11 | 10T16 |15
VOILE cm?/ml
25cm 4,375
Horizontal(Ah) Av/4 11.01 11.31 10T12 20
cm?/ml
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VI.1 Introduction :

Les fondations d'un ouvrage assurent la transmission et la répartition des charges (poids
propre, surcharges climatiques et d'utilisation) de cet ouvrage sur le sol. Le mode de fondation
sera établi suivant la capacité portante du sol. Soit le sol en place a des qualités suffisantes pour

qu'on puisse y fonder I'ouvrage, soit ses qualités sont médiocres et il faut alors le renforcer.
V1.2 Stabilité des fondations :
Les massifs de fondations doivent étre en équilibre sous I'action :

e Des sollicitations dues a la superstructure qui sont : des forces verticales ascendantes ou
descendantes, des forces obliques, des forces horizontales et des moments de flexion ou
de torsion.

e Des sollicitations dues au sol qui sont: des sollicitations verticales ascendantes ou

descendantes et des forces obliques (adhérence, remblais...).

Les massifs de fondation doivent étre stables ; c’est-a-dire qu’ils ne doivent pas donner
lieu a des tassements que si ces derniers permettent la tenue de I'ouvrage. Des tassements
uniformes sont admissibles sous certaines limites mais des tassements différentiels sont

rarement compatibles avec la tenue de 'ouvrage.

Il est donc nécessaire d’adapter le type de fondation et la structure a la nature du sol qui
va supporter l'ouvrage. L'étude géologique, et géotechnique a pour but de préciser le type, le
nombre et la dimension des fondations nécessaires pour fonder un ouvrage donné sur un sol

donné.

VI.3 Le choix du type de fondation :
Le choix de type de fondation dépend du :

= Type d’ouvrage a construire.

= La nature et I’'homogénéité du bon sol.

® La capacité portante du terrain de fondation.
= Lacharge totale transmise au sol.

= Laraison économique.

= |3 facilité de réalisation.
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Suivant le rapport géotechnique, le LTPO recommande :
e Passer par des fondations superficielles sur semelles filantes, afin d'éviter les
tassements différentiels.
e Les faire descendre a une profondeur d'ancrage de 1,50m

e Adopter un taux de travail de 1,70 bar.

V1.4 Etude des semelles filantes :

VI.4.1 Introduction :

Le recours a des semelles filantes se fait quand les poteaux, et par conséquent les
semelles dans une direction donnée sont proches les unes des autres, de facon a ce que la
somme des contraintes des deux semelles au niveau du point d’interface dépasse la contrainte

du sol.

On peut dire que la semelle continue sous poteaux travaille sous des contraintes
linéaires réparties, pour cela elle doit étre suffisamment rigide pour ne pas se comporter
comme une poutre sur un sol élastique, on doit donc vérifier la longueur élastique « L. » telle

que:

1
L= (4E1)Z
¢ \K,B
Avec :

E : module d’élasticité du béton = 21000 mPa

K, : coef ficient de raideur du sol = 34,6 mN /m3

e [:momentd’inertie de la semelle

B :largeur de la semelle

a:le coté du poteau

h¢ : hauteur de la semelle, d’apres le BAEL91 — é <h < %

l: longueur maximale entre axe des poteaux
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T

= SiLpax < ELe :

Le calcul se fera avec une répartition linéaire et il n’y a pas lieu de faire un calcul relatif a la
poutre sur un sol élastique.

s
2the’

La répartition des contraintes n’est pas linéaire et le calcul se fera relativement a la théorie de la

= Si Lypayx >

poutre sur un sol élastique.
V1.4.2 Dimensionnement de la semelle filante :

La largeur B de la semelle continue doit vérifier la condition suivante :

Ny
B>———
on_sol

Avec :

e Nq: effort transmis par I'ensemble des poteaux liés par la semelle.
e L:longueur entre axes

® 0y, : La contrainte admissible du sol a court terme (o5, = 1,7 bars)

B-b
e Lahauteur delasemelle:d > > hy =d+5cm

= = = =
= = = =
= = = =
H 7 7 #
ik e e I

Figure VI.1 : Disposition des semelles suivant Ly
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Les résultats du dimensionnement des semelles continues et la vérification de la longueur

élastique sont représentés dans les deux tableaux suivants :

Tableau VI.1 : Dimensionnement des semelles

Semelle NT [kN] L [m] Bcaic [M] B[m] h [cm]
SF1 5129,44 27 1,11 1,60 1,40
SF2 12322,34 27 2,68 2,80 1,50

Tableau VI.2 : Vérification de la longueur élastique
. Réaction
Semelle I [m4] Le [m] 5 Le [m] Linax [m]
linéaire
SF1 0,232 4,33 6,80 6,5
Oui
SF2 0,3507 4,18 6,57 6,5
f 105 70—t 105 {
}—a5—4 70 —a5—4 , ‘ R LA
A |
s
fot 160 fot h— i -

Figure V1.2 : Dimensions des Semelles SF1 et SF2
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V1.4.3 Calcul des armatures :

= Semelle filante SF1: On a une semelle filante sous cing (05) poteaux.

540.84 kN 1443.58 kN
kN 2391.91 kN 23928 kN
2778.55 . 4=272kN/ml
MMLMMAMLMMMMM MMMMMLMAMMlAH
dnand 650 d 620 d 620 d 650 den 4
T T ) T i T i T ) T T
Les résultats donnés par le SAP 2000
Tableau VI.3 : Moment sur appuis et travée pour SF1
Longueur
Travée Appuis M, [kN.m] Travée M, [kN.m]
fictive [m]

6,50 101,09 A-B 1007,73

6,20 1324,85 B-C 427,26

6,20 873,21 C-D 427,26

O 0O w| >

6,50 1324,85 D-E 1007,73

E 101,09

007.43
o| O >
| | | |
m (w) vs]

%EJ

oo7 ;5

2

Figure VI.3 : Diagramme des moments en [kN.m] pour SF1
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= Semelle filante SF2 :

Etude de l'infrastructure

q=476kN/ml

TH

907.35 kN 4967.45 kN
1039.55 kN
5742.32kN 5826.85 kN
YL IR R NN IR NNNRNNRRIRNNNNL!
+O.80% 6.50 + 6.20 + 6.20 + 6.50 (1.80

Les résultats donnés par le SAP 2000

Tableau V1.4 : Moment sur appuis et travée pour SF2

Longueur
Travée Appuis M, [kN.m] Travée M, [kN.m]
fictive [m]
A-B 6,50 A 180,68 A-B 1807,06
- 6,20 B 2352,84 - 763,38
C-D 6,20 C 1574,34 C-D 763,38
D-E 6,50 D 2352,84 D-E 1807,06
E 180,68

N\l\\l/

52.84
%352!.84

Figure V1.4 : Diagramme des moments en [kN.m] pour SF2
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Tableau VI.5 : Sollicitations de la semelle

ELU ELS ELU ELS
SF1 1,40 1,60 1214,946
1007,73 | 746,47 | 1324,85 | 981,37

ELU ELS ELU ELS
SF2 1,50 2,80 2169,25
1807,06 | 1338,56 | 2352,84 | 1742,84

1- Ferraillage en travée :
= ELU:

Myt max = 1007,73kN.m = 1007,73.10"3mN.m

Le moment equilibré par la table - M,; = b X hy X f} (d - 70)

0,6
My = 1,6 % 0,6 X 14,17 (1,26 - )

M,; = 13,06 mN.m
Ona: M;> Myt max
Donc: L'axe neutre est dans la table, et le calcul se fait en flexion simple avec
une sectionen « T » (bgXh).

My, 1007,73 x 1073

= = = 0,028
B b xdzx fy, 1,6 X 1,26% x 14,17

- 1= 0,028

- u <0392 - §5.S.A: les armatures de compression ne sont pas nécessaires.

a=1,25(1-+1-2p)=1,25(1-41-2x0,028)

- a =004

Z=d(1-04a) =1,26(1— 0,4 x 0,04)

- 7Z =124
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My 1007,73 x107°
 ZIXogr 1,24 x348

Ast

- Ay = 23,35 cm?

= ELS:
Mt max = 746,47 kN.m = 746,47.10"3mN.m

h
Le moment equilibré par la table - Mg, = b X hy X fpe (d — 7())

0,6
My, =1,6 X 0,6 X 14,17 (1,26 - )

Mg, = 13,06 mN.m
Ona: M;> Mg max

Donc: L'axe neutre est dans la table, et le calcul se fait en flexion simple avec
une sectionen « T » (bgXh).

Z=093h =093 x 1,4

-7Z=1,3

os = min(g Fe ; 110,/m.Fy) : Fissuration préjudiciable.
S o, = 201,63

My 746,47 X 1073

A, = =
ST Z xogr 1,3 % 201,63

- Ay = 28,47 cm?
= Condition de non fragilité :

b x'h ft2s
Ag = max (1000;0,23><b><d>< £

)cm2 - Ag = max (15,2cm?; 10,65 cm?)

- Ay = 28,47 cm? > 15,2 cm? - Vérifiée.
Donc on choisit 15T16 de section 30,16 cm?
2- Ferraillage en appuis :

= ELU:

Myt max = 1324,85 kN.m = 1324,85.1073 mN.m

111




Chapitre 06 Etude de l'infrastructure

h
Le moment equilibré par la table - M,; = b X hy X f} (d - 70)

ho
Mua:thObec<d_7)

0,6
My, =1,6x0,6 X 14,17 (1,26 - 7)

M, = 13,06 mN.m
Ona: Ma > Muamax

Donc: L'axe neutre est dans la table, et le calcul se fait en flexion simple avec
une section en « T » (bgxh).

B M, _1324,85x 1073
T bxdiXf,. 1,6x1,262x 14,17

u = 0,037

- = 0,037

- 1 <0,392 - §5.S.A: les armatures de compression ne sont pas nécessaires.

a=125(1-1-2u)=1,25(1-+/1-2x0,037)
- a = 0,047

Z =d(1-04a) = 1,26(1 — 0,4 x 0,047)

-7 =124

My 1324,85x 1073
 ZXog  1,24x348

Ase

- Ay = 30,70 cm?

= ELS:
Mstmax = 981,37 kN.m == 981,37. 10_3 mN.m

h
Le moment equilibré par la table - Mg, = b X hy X fp, (d - ?())

0,6
My =1,6 X 0,6 X 14,17 (1,26 - 7) - My, = 13,06 mN.m

Ona: M;> Mg max

Donc: L'axe neutre est dans la table, et le calcul se fait en flexion simple avec

une section en « T » (bgXh).
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Z=093h=093x1,4

-»7Z=13

05 = min(g Fe; 110,/n.Fy) : Fissuration préjudiciable.

- o5 = 201,63
A My _98137X 1073
ST Z xoer 1,3%x201,63
- Ay = 37,43 cm?
= Condition de non fragilité :
Ag = max (2;;3;0,23 X b Xd X %) cm? > Ay = max (15,2cm?; 10,65 cm?)

- Ay = 37,43 cm? = 15,2 cm? - Vérifiée.
Donc on choisit 12T20 de section 37,70 cm?

3- Armature de répartition :

A 28,14
r=TSt=T=9,42cm2

On choisit : 5T16 de section 10,05 cm?/ml.

4- Vérification au cisaillement :

D’aprés BAEL91,0n a:

_ Tumax _ 1214,946. 103
““BxH 16 x 1,4

= 0,54 mPa
Pour des fissurations préjudiciable :
—_ (OilstZS

T, = min
Vb

Donc: 1, < T, —» Vérifiée.

14 mPa) = 2,50 mPa
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Etude de l'infrastructure

5- Récapitulatif :

Tableau VI.6 : Ferraillage des différentes semelles filantes

My

Ast calculé [cmZ] Ast choisi [cmZ]
) [KN.m] Tu Tu ob
ypes s

(kNI | [mP]

Msa Mst Appuis Travée Appuis Travée
SF1 981,37 | 746,47 37,43 28,47 12720 15T16 1214,95| 0,54 cv
SF2 | 1742,84 |1338,56 61,74 47,41 13725 15720 2169,25| 0,52 cv

=  Semelle filante SF3 :

Au vue de I'importance de I'ouvrage ainsi que la grande portée entre poteaux qui atteint

13m, I'ajout de nouvelles semelles isolée sous poteaux en mi travée est devenue indispensable

afin de minimisé la portée et diminuer la valeur de la fleche, cela suivant la figure ci-dessous :

o B === A~ S —
1 = T — = g1
= = S— 1 5 e
H = S — = =
Lo === 2 L

Figure VL.5 : Disposition des semelles SF3
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— 60— _ —if—rt LA
o poteaux .| poteaux
Jrznf—én—fznﬁ f20—0 20
i » e T2 T T T 1T I3 =
ok 100 bof B/ uh NS T12 x145,e=15
-2 25
fo 100 hof L

_Figure V1.6 : Dimensionnement et ferraillage forfaitaire de la semelle SF3

A B
N K N % \__‘\ A
N d \\\ \‘ L N R|/
N | N \
ad [/ N \\ [/ \\ \
-------------- SRR e e v
\ H 1 % ( / N ) A
\ / SO AN
A B
(|)8 12720 15T16

Figure VI.7 : Ferraillage de la semelle SF1
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15T16 l/
® O
o _©
$8
o AN
| __—5T16 \

® @ ® O o

En travée En appuis
Figure V1.8 : Ferraillage coupe A-A Figure V1.9 : Ferraillage coupe B-B
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Conclusion

Ce projet de fin d’étude, nous a permis de mettre en pratique toutes nos
connaissances acquises durant notre cycle de formation d’ingénieur, d’approfondir nos
connaissances en se basant sur les documents techniques et réglementaires, de mettre en
application les méthodes de calcul récentes, et de mettre en évidence les principes de base

qui doivent étre prises dans la conception des structures.

Les récents développements de I'analyse numérique, dus aux grandes possibilités
offerte par I'outil informatique, ont influencé profondément les méthodes de calcul, en effet
on peut dire que I'emploi de logiciels de calcul est en train de bouleverser les méthodes

forfaitaires qui n’étaient qu’approximatives.

Sous l'action sismique, les voiles reprennent dans un premier temps, grace a leur
rigidité, la presque totalité des charges latéral. Les déformations de la structure restent
faibles. Aprés I'apparition de zones plastiques dans le voile ; une plus grande part de charge

se reporte sur les portiques dont la ductilité autorise une importante dissipation d’énergie.

L'analyse sismique constitue une étape déterminante dans la conception
parasismique des structures. En effet des modifications potentielles peuvent étre apportées
sur le systeme de contreventement lors de cette étape. Rappelons que dans notre cas, c’est
une structure auto-stable qui a été pré dimensionné. Le renforcement de cette derniére (lors
de I'étude sismique) nous a amené vers un batiment a contreventement mixte (voile +

portique).

Les systémes mixtes en portique et voiles sont donc caractérisés a la fois par une
résistance élevée assurée par les voiles et par une bonne capacité a dissiper I'énergie due a
la présence des portiques. Celle-ci n’entre en jeu d’une facon significative qu’apres le
dépassement de la limite d’élasticité des voiles. Toutefois, le systeme n’atteint le maximum
de son efficacité que si la répartition des voiles est symétrique et uniforme et si les liaisons

entre les voiles et les portiques ont une bonne ductilité.
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Le but de cette étude et de chercher une meilleur configuration de la structure en
matiére de disposition des voiles en minimisant le nombre de ces derniers a travers les cas
étudiés dans ce mémoire, qui ont fournie des résultats cohérents et significatifs pour
confirmer ainsi les indications énoncées dans la littérature , en outre il convient de souligner
gue pour la conception parasismique, il est trés important que I'ingénieur civil et I'architecte
travaillent en étroite collaboration dés le début du projet pour minimiser toutes les
contraintes, et arriver a une sécurité parasismique réaliser sans surcolt important ( aspect

économique ).

Enfin, I'objectif principal de I'ingénieur concepteur est de réduire le risque sismique a
un niveau minimal et de facilité I'exécution de I'ouvrage en adoptant une conception

optimale qui satisfait les exigences architecturales et les exigences sécuritaires.
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