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RESUME

Le présent meémoire, étudie un batiment en sous-sol+ R+10 a usage d’habitation. Il est
implanté a AIN DEFLA dans la wilaya de AIN DEFLA .Cette région est classée en zone
sismique Ilb selon le RPA-99 /version 2003.

Cet ouvrage est une structure en portiques auto-stables contreventé par voiles et le pré
dimensionnement des éléments porteurs a été fait conformément au CBA93 et
RPA99/version2003.

SUMMARY

This brief examines building in subsoil+ R+10 for residential use. It is located in AIN DEFLA
in the wilaya of AIN DEFLA. This area is a seismic zone Ilb as RPA-99 / 2003 version.

This book is a gantry structure stable and sail, supporting elements predimensioning has been
made under the CBA93 and RPA99/version2003.
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\\STE DES SYMBOLEg

A : Coefficient d’accélération de zone, Coefficient numérique en fonction de 1’angle de
frottement.

As : Aire d’une section d’acier.

A:: Section d’armatures transversales.

B : Aire d’une section de béton.

@ : Diametre des armatures, mode propre.

@ : Angle de frottement.

q : Capacité portante admissible.

Q : Charge d’exploitation.

Cq: Coefficient dynamique.

7, : Coefficient de sécurité dans I’acier.

7, - Coefficient de sécurité dans le béton.

o, : Contrainte de traction de I’acier.

o, - Contrainte de compression du béton.

o, : Contrainte de traction admissible de I’acier.
o, - Contrainte de compression admissible du béton.
7, - Contrainte ultime de cisaillement.

7 : Contrainte tangentielle.

S . Coefficient de pondération.
o, - Contrainte du sol.

o, : Contrainte moyenne.

G : Charge permanente.

& . Déformation relative.

V, : Effort tranchant a la base.

E.L.U : Etat limite ultime.

E.L.S : Etat limite service.

Neer : Effort normal pondéré aux états limites de service.

N, : Effort normal pondéré aux états limites ultime.



Ty : Effort tranchant ultime.
T : Effort tranchant

St . Espacement.

A : Elancement.

e : Epaisseur

F : Force concentrée.

f: Fléche.

f : Fléche admissible.

D : Fiche d’ancrage.

L : Longueur ou portée.

L¢: Longueur de flambement.

d : Hauteur utile.

Fe: Limite d’élasticité de 1’acier.

M, : Moment a 1’état limite ultime.

Mser : Moment a 1’état limite de service.

M;: Moment en travée.

M, : Moment sur appuis.

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

fi: Fleche due aux charges instantanées.

f, : Fleche due aux charges de longue durée.

Isi : Moment d’inertie fictif pour les déformations instantanées.

It : Moment d’inertie fictif pour les déformations différées.

M : Moment, Masse.

Eij : Module d’élasticité instantané.

Eyj: Module d’¢lasticité diffeére.

Es: Module d’élasticité de 1’acier.

fcos : Résistance caractéristique a la compression du béton a 28 jours d’age.
fios : Résistance caractéristique a la traction du béton a 28 jours d’age.
F¢: Résistance caractéristique a la compression du béton a j jours d’age.
0 : Rapport de I’aire d’acier a I’aire de béton.

Y : Position de 1’axe neutre.

lo : Moment d’inertie de la section totale homogene



Introduction génerale

Introduction générale

Le développement économique dans les pays industrialisés privilégie la construction
verticale dans un souci d’économie de 1’espace, Tant que 1’ Algérie se situe dans une zone
de convergence de plaques tectoniques, donc elle se représente comme étant une région a
forte activité sismique, c’est pourquoi elle a de tout temps été soumise a une activité
sismique intense.

Cependant, il existe un danger représenté par ce choix (construction verticale) a cause
des dégats comme le séisme qui peuvent lui occasionner. Chaque séisme important on
observe un regain d'intérét pour la construction parasismique.

L'expérience a montré que la plupart des batiments endommagés au tremblement de
terre de BOUMERDES du 21 mai 2003 n'étaient pas de conception parasismique. Pour
cela, il y a lieu de respecter les normes et les recommandations parasismiques qui
rigidifient convenablement la structure.

Chaque étude de projet du batiment a des buts :

- La sécurité (le plus important):assurer la stabilité¢ de I’ouvrage.
- Economie: sert a diminuer les codts du projet (les dépenses).

- Confort

- Esthétique.

L’utilisation du béton armé (B.A) dans la réalisation c’est déja un avantage
d’économie, car il est moins chére par rapport aux autres matériaux (charpente en bois ou
métallique) avec beaucoup d’autres avantages comme par exemples :

- Souplesse d’utilisation.
- Durabilité (duré de vie).

- Résistance au feu.
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Dans le cadre de ce projet, nous avons procédé au calcul d’un batiment en béton armé a
usage d’habitation et commercial, implantée dans une zone de forte sismicité, comportant

un RDC et 8 étages a Ain Defla, commune Elataf.
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Ce mémoire est constitué de six chapitres

* Le Premier chapitre consiste a la présentation compléte de batiment, la définition
des différents élements et le choix des matériaux a utiliser.

* Le deuxiéme chapitre présente le pré-dimensionnement des éléments structuraux
(tel que les poteaux, les poutres et les voiles).

* Le 3éme chapitre présente le calcul des éléments non structuraux (l'acrotere, les
escaliers et les planchers).

* Le 4éme chapitre portera sur I'étude dynamique du batiment, la détermination de
I'action sismique et les caractéristiques dynamiques propres de la structure lors
de ses vibrations. L’¢tude du batiment sera faite par I’analyse du mod¢le de la
structure en 3D a l'aide des logiciels de calcul ETABS et SOCOTEC.

* Le calcul des ferraillages des éléments structuraux, fondé sur les résultats du
logiciel ETABS est présenté dans le 5™ chapitre.

* Pour le dernier chapitre on présente I'é¢tude des fondations suivie par une

conclusion générale.
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I.1. Introduction

La conception d'un projet en génie civil s'élabore en tenant compte des aspects
fonctionnels; structuraux et formels, ce qui oblige l'ingénieur a tenir compte des
données suivantes :

- L'usage.

- Larésistance et la stabilite.

- Les exigences architecturales, fonctionnelles et esthétiques.
- Les conditions économiques.

Le présent travail a pour objet I’étude d’une structure (RDC+08) a usage multiple
(habitation, commerciale) avec un systéme de portique contreventé par des voiles
(portique, voile).

L’implantation de cet ouvrage se fera dans la wilaya de Ain Deffla, commune El
Attef ; classé¢ dans une zone de sismicité élevée (zone III), selon le réglement
parasismique Algérien RPA99 version 2003 [1].

I.2. Présentation de I'ouvrage

L'objet de notre projet est I'étude des éléments résistant d'un batiment a usage

multiple qui présente une forme irréguliére en plan, cette structure est composée de :
+ Réz-de chaussée a usage commercial.
+ 08 étages a usages d'habitation.

1.3. Déscription de I'ouvrage

1.3.1.Dimension en élévation

e HaUteUr dE RDC ..o 3,74 m.
e Hauteur d'étage courant (habitation) ...........ccccooeviiinniiieiiiccieas 3,06 m

e Hauteur totale du batiment Sans aCrotere .........cccocvevvveereviveeseeeennnes 28,22 m.
e Hauteur totale du batiment avec acrotere .........c.cccccocevcvvceiienieninnnnns 28,82m.

1.3.2 Dimension en plan
- Niveaux RDC+08 étage
e Longueur totale suivant (y-y):......... 24,8 m.
e Largeur totale suivant (X -X):........... 19,10 m.
1.3.3.0ssateur de I'ouvrage
L’ouvrage est constitué par des portiques auto stable en béton armé et des voiles de

contreventement suivant les deux sens, donc d'aprés (RPA99 version 2003) [1] :
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-Le systeme de contreventement du batiment est systeme de portiques
contreventés par des voiles.
1.3.4.Classification du batiment selon (RPA99 version2003) [1]

Le batiment est ouvrage classé dans le groupe 2B (ouvrage de moyenne
importance); car il est a usage d'habitation dont la hauteur ne dépasse pas 48m.
1.3.5.Planchers

En fonction de l'intensité des charges sur les planchers, nous avons opté:

e Plancher a cors creux pour les étages courants, RDC.

e Plancher a dalle pleine pour les balcons.
1.3.6.Magonnerie

e Mur extérieur : facade en double cloison d'épaisseur 30 cm avec une I'ame
d'air de 5 cm séparant les briques creuses de 15 cm et de 10 cm.

e Mur intérieur : a simple cloison en briques creuses de 10 cm d'épaisseur.
1.3.7.Escaliers

Notre batiment comporte des escaliers qui servent a relier les différents
niveaux afin d'assurer la bonne circulation d’usages.

On a 1seul type d'escaliers:
e Escalier en forme droit (paliers /volées) réalisés en béton arme servent a relier les
planchers.
I.4.Caractéristiques Mécaniques Des Matériaux
Les caractéristiques mécaniques des matériaux utilisés dans le calcul du batiment
doivent étre conformes aux régles techniques de construction et de calcul des
ouvrages en béton armé (BAEL 91 version99) [2] et a la réglementation en vigueur en
Algérie. (RPA99 version2003) [1] et le (CBA93) [3].
1.4.1.LeBéton
Le béton est une pierre artificielle composée de granulat (sable + gravier), Liant
(Ciment) et d’eau, selon des proportions bien déterminées. Le béton résiste bien a la
compression, tandis que sa résistance a la traction est faible.
-Granulats : pour un béton normal les dimensions des granulats sont compris entre :
0,2mm < Cg < 25mm.
- Liants : le liant le plus couramment utilisé pour un béton normal est le
ciment portland artificiel de classe 325 (CPA325).
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- L’eau : I’eau utilisé dans le béton doit étre une eau potable filtrée de toute
impureté de matiére organique.
a) Dosage du béton
Le dosage d’un métre cube de béton normal est de :
+ 350Kg de ciment CPA325.
+ 800litres de graviers.
+ 400litres de sables.
+ 175litres d’eau.
b) Résistance a la compression [2]

Le béton est défini par la valeur de sa résistance a la compression a 1’age de 28
jours, dite valeur caractéristiques requise (spécifiée) notée fc,g elle est mesurée par
compression axiale de cylindres droits de révolution de diamétre 16cm et de hauteur
32cm.

Pour : j < 28 jours : f;= 0,658xfcosxLogio (j + 1)
j> 28 jours : fej=fcos
j>> 28 jours : fj=1,1xfcs
Pour le cas de notre structure fcog est prise égale a : 25 MPa
c) Reésistance a la traction [2]
La résistance caractéristique a la traction du béton a j jours notée par f; est

conventionnellement définie par la relation suivante :

f;= 0,6 +0,06.f;; (MPa)

Pour le cas de notre structure f;; est prise égale a : 2,1 MPa.
d. Déformation longitudinale du béton [2]

Ce module est défini selon I'action des contraintes normales d'une longue durée ou
courte durée.
d.1.Déformation instantanée

Sous des contraintes normales d’une durée d’application inférieure a 24 heurs, on
admet, a défaut de mesures qu’a 1’age de j jours, le module de déformation

longitudinale instantanée de béton :

E, =11000x3 fq_ (MPa)
D'ou : Ejzg = 32164,20 MPa
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d.2. Déformation différée
Les déformations différées comprennent le retrait et le fluage, a défaut de mesures,
on admet que sur contraintes se longue durée d’application le module de déformation
différée du béton est :

Ev,=3700x3/ f _(MP2)

D'ou : Ejps = 10818,87 MPa.

d.3.Coefficient de Poisson [2]
Le coefficient de Poisson exprime le rapport entre la déformation transversale et la
déformation longitudinale.
Dans les calculs, le coefficient de poisson est pris égale a :
+ v=02.... Pour les justifications aux états limites de services.
v ¥Y=0... Dans le cas des états limites ultimes.
F. Les contraintes limites de calcul [2]
F.1.Etats limites ultime "ELU"
oo 0,85x f, |
bou Vb

La contrainte ultime de béton en compression oy €st donnée par la relation suivante :

Yo: Coefficient de sécurité pour le Béton, il est pris égal a :

15 i, Situation durable.
Yo =

1,15 e, Situation accidentelle.

feos : Résistance caractéristique du béton a la compression a 28 jours.
0,85: Coefficient de minoration qui a pour objet de couvrir I’erreur faite en

négligeant le fluage du béton.
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Figure 1.1.Diagramme contraintes-déformation du Béton

f.2. Etats Limites de Service (ELS)
La contrainte limite du béton a I’état limite de service est

O

&

O-bc:O’GX f028 ‘ 15

» Ep; (o)

L

Figure 1.2.Diagramme contrainte-déformations a L’ELS

1.4.2 L acier [2]

Afin de remédier au probleme de faible résistance du béton a la traction, on integre
dans les piéces du béton des armatures pour reprendre ces efforts de traction.

Les armatures pour le béton armé sont constituées d’aciers qui se distinguent par leur
nuance et leurs états de surface (barres lisses a haute adhéerence).

a) Limite d'élasticité

La caractéristique la plus importante des aciers est la limite d'élasticité ( fe) cette

valeur est donnée selon le BAEL91[2] dans le tableau suivant :
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Tableau I.1. Caractéristiques des Aciers.

Limite Contrainte de
Type Désignation ~ élastique Allongement Rupture (MPa)
(MPa)
_ FeE22 215 22 380 — 390
Rond Lisse
FeE24 235 25 410 — 490
Barre a
haute FeE400 400 14 490
adhérence
Fils tres
o @>6mm 500 14 580
filés lisse

Module d*élasticité longitudinale
La valeur du module d'élasticité longitudinal de I'acier est prise égale a
Es = 200000 MPa.
A. Etat Limite Ultime "ELU"

Le diagramme (Contrainte — Déformation) est conventionnellement défini ci- apres :

Osy
Fe/
S
v Allongement
Fe/Egy R
s Fe/Egy
Raccourcissement .
Fe/

Fiaure 1. 3. Diaaramme (contrainte- déformation) de ’acier.
Avec :

65 . Contrainte de 1’ Acier.

e

La contrainte limite de I'acier adopté est la suivante : oy = —
Vs

vs : Coefficient de sécurité de 1’acier, il a pour valeur :

%
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1,15 ............. Situation durable.

1,00 ............. Situation accidentelle.
Es : Module d’élasticité longitudinal de Iacier, il est pris égal a : Es=2.10° MPa
gs: Allongement relatif de I’acier : €5 = AL/L
B. Etat Limite de Service "ELS"

+ Fissuration peu nuisible : pas de vérification.
+ Fissuration préjudiciable : o, = min (2/3fe ; 150n).
+ Fissuration trés préjudiciable : o, = min (1/2fe ; 110n).
Avec : i : Coefficient de fissuration, il a pour valeur :

N=10...... Acier rond lisse

N=16.......... Acier a haute adhérence.
1.5. Hypotheéses de calcul [2]

Le calcul en béton armé est basé sur les hypothéses suivantes :
1.5.1 Etat limite ultime "ELU"
- Les sections planes restent planes aprés déformation (Hypothese de BERNOUILLI).
- IIn’y a pas de glissement entre le béton et les armatures.
- Le béton tendu est négligé dans le calcul de résistance, a cause de sa faible
résistance en traction.
- Le raccourcissement unitaire du béton est limité a 3,5 %o en flexion simple ou
composée et a 2 %o dans le cas de compression simple.
- L’allongement unitaire dans les aciers est limité a 10%eo.
1.5.2 Etat limite de service "ELS"

A Tétat limite de service, les calculs sont faits en cas de fissuration
préjudiciable ou tres préjudiciable, les hypotheses sont les suivantes :

- Conservation des sections planes.

. . . E
- Par convention, le coefficient d’équivalence est: N =— =15

Eb
- La résistance du béton a la traction est négligeable.

- pas de glissement relatif entre les armatures et le béton.

10
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I1.1.Introduction

Avant d’entamer tout calcul, il est plus pratique d’estimer I’ordre de grandeur
des éléments de la structure, pour cela des reglements en vigueur, notamment le
« RPA99 version 2003» [1], mettent au point ce qui est nécessaire pour un pré

dimensionnement a la fois sécuritaire et économique.
11.2.Pré dimensionnement du plancher

11.2.1. Plancher en corps creux
Lorsqu’on veut dimensionner le plancher en corps creux de la structure, on

utilise les formules approchées suivantes

L L
—_—< e <— .
25_6_20 Avec :

e : épaisseur de dalle de compression + corps creux.

L : la distance maximale de la poutre L nax = 3,60 m

360 360

ESGSZ_O donc : 144cm < e <18 cm
Onprend:e =20cm c.-a-d. e=16+4
-hauteur de corps creux = 16¢cm.

-hauteur de dalle de compression =4 cm

A

C; C,

Y

Dc=53¢cm

A

Figure I1.1.Plancher en corps creux.
11.2.2.Plancher en dalle pleine
Dans notre ouvrage, ce sont des dalles reposant sur trois cotés et ressemblant & des

balcons.

L el
35 25
Avec

12
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e: Epaisseur de la dalle pleine.
L : La distance maximale de la poutre L, =4,50m

12,85cm <e < 18cm
Onprend e=15cm
11.3. Evaluation des charges
Cette etape consiste a évaluer et déterminer les charges qui influent directement
sur la résistance et la stabilité de notre ouvrage.
11.3.1. Plancher terrasse
a. Charges permanentes

Tableau I1.1: Charge permanents (plancher- terrasse)

o Epaisseur Poids volumique | Poids surfaciques
Désignations
(cm) (KN/m?) (KN/m ?)

Protection en gravier roulé 5 17 0,85
Etanchéité multicouches 36s 2 0,6 0,12
Isolation thermique en

\ 4 4 0,16
polystyréne
Forme de pente en béton 10 22 2,20
Plancher & corps creux

- - 2,80

(16+4)
Enduit en platre 2 10 0,2
Polyane - - 0,01

G, =6,34 KN/m’

b. Charge d’exploitation
-Terrasse inaccessible Q=1,00 KN/m 2

13
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protection en gravillon roules
etancheite rmalticoaehes

beton forme de pente
wolation ez
dalle e betarn arrre

plancher terrasse Joit da platoe

Figure I11.2.Plancher terrasse.
11.3.2. Plancher étage courant

a. Charges permanentes

Tableau I1.2.Charge permanents (étage courant)

Epaisseur Poids volumique | Poids surfaciques
Désignations
(KN/m?) (KN/m #)

Plancher a corps creux
(16+4)

=5,44 KN/m*®

14
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ravetment an carvelage

martie de pose

- //l.i.t da ssble

dalle en baton ame
anduit en platre
enduit de martie

plancher elage conrant
Figure 11.3.Plancher courant.

b. Charge d’exploitation
-Usage habitation 1,5 KN/m?
-Usage de commerciale 2,5 KN/m?

11.3.3.Plancher en dalle pleine

a. Charges permanentes

Tableau 11.3.Charge permanents (dalle pleine)

) ) Epaisseur Poids volumique | Poids surfaciques
Désignations
(cm)

N
4

n Enduit en platre 2 m
n lit de sable 2 “

15
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b. Charge d’exploitation
Pour les balcons (Q=3,5KN/m?)

11.3.4.Magonnerie

La magonnerie utilisée est en brique (en double cloison) avec 30% d’ouverture.

a. Mur extérieur
La figure ci-dessous nous donne un mur extérieur en double cloison en brique

creuse.

Figure 11.4.Détail mur extérieur.

Tableau Il .4.Charges permanentes du mur extérieur.

o Epaisseur 3 )
Matériaux p (KN/m?) G (KN/m?)
(cm)
1- Enduit en platre 2 12 0,24
2- Briques creuses 2 9 0,90
3- L’ame d’air / / 0,00
4- Brique creuse 2 14 2,10
5- Enduit en ciment 10 20 0,40
G
3,64KN/m

16



Chapitre IT Pré-dimensionnement

b. Mur intérieur

La figure ci-dessous nous donne un mur intérieur en brique creuse

1

Figure 11.5. Détail mur intérieur.

Tableau I1.5 .Charges permanentes du mur intérieur.

Matériaux Epaisseur | (kN/m?) G (KN/m?)
(cm)
1- Enduit en platre 2 12 0,24
2- Briques creuses 10 9 0,90
3- Enduit intérieur 2 12 0,24
G 1,38 KN/m?
Remarque:

Les murs peuvent étre avec ou sans ouvertures donc il est nécessitent d’opter des
coefficients selon le pourcentage d’ouvertures :
Murs avec portes (90%G).

Murs avec fenétres (80%G).
Murs avec portes et fenétres (70%G).

11.4.Pré dimensionnement des poutres et des poteaux et des voiles

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

11.4.1. les poutres
a. Les poutres principales (porteuses)

L
_<h<i
15— ~10

0,3h<b<0,6h

17
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Avec :
h : la hauteur de la section
b : la largeur de la section
Ona:L=450m
450 /15< h <450/10
30<h<45
On prend : h =45cm 45
0,3h<b<0.6h.....ccciviiiiiiiiiiiie, 13,5<b<27
On prend : b=30cm
30

e Vérification selon RPA 99 version 2003 [1], (zone sismique I11)

Les dimensions des poutres doivent respecter les dimensions ci-apres :
b>20cm=b=30Cm .....cciiii e, verifier.
h>30cm=>h=45cm> 30Cm........ccciiiiiiiiiii i e verifier.

h/b<4=>h/b=1,5

Donc : la section de la poutre principale 45*30 cm?

b. poutres secondaires (non porteuses)
—<hss
0,3h<b<0,7h

Ona:L=4,10m

410/15 <h<410/10

27,33cm <h <41cm 30

On prend : h=40 cm

40

Détermination de la largeur « b »

h=30cm:0,3h<b<0,7h = 12cm<b<28cm

On prend : b=30cm

Vérification selon le « RPA 99 version 2003 » [1] (zone sismique 3)

Les dimensions des poutre doivent respecter les dimensions ci-apres :

b>20cm = b=30CM o vérifier.
h>30cm = h=40CmM ....oooviiiiii e vérifier.
h/b<4 = hib =133 <4, . i, vérifier.
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e Condition de régidité
On doit vérifier que :
(D>
-Sens porteure :45/450=0,1>0,06
-Sens non porteure : 40/450=0,08>0,06
e Vérification de la fleche : « BAEL 91 modifié 99» [2]

1/-Sens porteurs :

Avec :
- L )
, f=0,5+% SiL>5cm
fo<f =1
T = Lem SiL<5cm
\ 500

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

v v v v v 3 [
) | a

maximal est donnée par :

5qL?
Avec ............................................................
L : la portée de la poutre.
h : la hauteur de la section de la poutre.
b : la largeur de la section de la poutre.

f max : 1a fleche maximum de la poutre.

g : la charge uniformément repartie déterminée a ’E.L.S (q = G+Q).
G : charge permanente reprise par la poutre ainsi que son poids propre

Q : charge d’exploitation supportée par la poutre

3
| : moment d’inertie de la poutre par rapport au plan de flexion, I=%
11000
Evj: Module de YOUNG différée du béton armé : Evj= T?/fcgg

Ona: L=45m <5m @?:% f =0,9cm

19
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11000
Evj = 3

3ff,s = 107214 Mpa

bh® _ (300) (450)°
12

Terrasse: 0= [G+Q] =(6,44*4,5+25%0,45*0,30)+(1*4,5)=36,85KN/m.

| = = 22781, 25.10° mm*

Etage courant: ge=[(G,, +Q, )]=(5,44*4,5+25*0,45%0,30)+(1,5*4,5)=34,60 KN/ml.

2/-Sens non porteurs :(I=4,1m)
Terrasse: G = [G+Q] =(6,34*4,1+25*0,45%0,30)+(1*4,1)=33,46KN/ml.

Etage courant : qe=[(G,, +Q,, )|=(5,44*4,1+25*0,45*0,30)+(1,5*4,1)=31,82 KN/ml.

Les résultats sont regroupés dans le tableau suivant :
Tableau 11.6. Valeurs de la fleche pour la poutre de L =4,50m.

Type de

g(KN /ml) fmax (cm) ]
plancher fagm(mm) Observation
Plancher
terrasse 36,85 0,64 0,9 Vérifiée
Plancher
courant 34,60 0,56

0,9 Vérifiée
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Tableau I1.7. Valeurs de la fleche pour la poutre de L =4,10m

Type de fagm(cm) Observation
KN /ml f cm
olancher q( ) max (CM)

Plancher

terrasse 33,46 0,5 0,9 Veérifiée

Plancher

courant 31,82 0,42
0,9 Verifiée

Conclusion :

Poutres principales : (bxh) = (30x45) cmz.

Poutres secondaires : (bxh) = (30x40) cm?.

11.4.2.Les poteaux

a. Principe

> Les étapes de pré dimensionnement

Les poteaux sont Pré dimensionnés en compression simple, en choisissant les poteaux

les plus sollicités de la structure ; c'est-a-dire un poteau central. On utilise un calcul

basé sur la descente de charge.

Pour cela on suit les étapes suivantes :

e Détermination des charges et surcharges qui reviennent a chaque type de poteau.

e Calcul de la surface reprise par chaque poteau.

e Vérification de la section a I’ELS.

e Lasection du poteau est calculée aux états limites ultimes vis-a-vis de
compression du béton selon le BAEL 91[2].

La section du poteau, obtenue doit vérifie les conditions minimales imposées par le

RPA99[1].
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En zone I11 les dimensions doivent satisfaire les conditions suivantes :
+ Min (a, b) > 30cm
¢ Min(a,b) > he/20
¢ 1/A<alb<4
Avec (a, b) : dimension de la section.
he : hauteur d’étage.
Nous optons pour des poteaux carrés (a=b)

e Les charges permanentes: on fait la descente des charges du plancher
terrasse jusqu’au RDC, on majore de 10% la charge permanente pour tenir compte
des poids propres des poteaux et des poutres

e Les charges d’exploitation: comme il est rare que toutes les charges
d’exploitations agissant simultanément, on applique la loi de dégression qui
consiste a réduire les charges identiques a chaque étage de 10%jusqu’a 0,5 Q

e (Q: charge d’exploitation).

Le pré dimensionnement est déterminé en supposant que les poteaux sont soumis a la

compression simple suivant la formule :

e Avec N, Sa( B feao , As fe] le BAEL 91 Modifier 99 [2]

0.9y, Vs

B, : section réduite du poteau (en cm?).

A : section d’acier comprimé prise en compte dans le calcul.

feog : résistance a la compression de béton.

fe :limite d’élasticité de ’acier utilisé.

v = 1,5 ceefficient de sécurité du béton .

vs= 1,15 ceefficient de sécurité de 1’acier.

a :coefficient dépendant de I’élancement mécanique A des poteaux qui

prend les valeurs :

a0 =0,60(50/ )" ...oovvvrens $i50 < 4 < 70.
le BAEL 91 Modifier 99 [2
R PN, 5i4 <50 12
[L+0,2(2/35))

On se fixe I'élancement mécanique A=35 pour rester toujours dans les
compressions centrées suivant l'article B.8.4.1 de CBA 93 [3] d'o( :
a = 0,85/(1+0,2x1)= 0,708.

On suppose que A=0 (cas le plus défavorable)
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Donc:
Nu S 04 (Br.fczg/0,9 'Yb).

AN : || B, > 7.63N, ||

(N, en tonnes et B, en cm?) .

a.1.Poteau central

Figure 11.6. Poteau central
b. Etape de pré dimensionnement (calcul)

1. Calcul de la surface reprise par poteau central (m?).

E 3

2.15

&

1.6

1.9 2.05

< e -

Figure 11.7.l1a surface du poteau plus sollicité.
D’apres le plan d’architecte on prend la dimension de poteau (50%50).

S=(3,75*3,95)=14,81 m?
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2. évaluation de I’effort normale ultime de la compression a chaque niveau
» Détermination des charges

Charges permanente
% Niveaul

Poids plancher terrasse Gpr=6,34%14,81=93,895 KN

Poids des poutres principales Gpp=0,3x%(0,45 )x(3,95)%25=13,331KN

Poids des poutres secondaires Gps=0,3%(0,40 )%(3,75-0,5)x25=9,75KN

Poids du poteau Pp= (0,5%0,5)%25x(3,06/2 )=9,562KN

G1=126,537 KN

+» Niveau2
Poids revenant 1**étage G;=126,537 KN.
Poids plancher courant Gpc=5,44x14,81 =80,566 KN.

Poids des poutres principales Gpp=0,3%0,45x3,95%25=13,331KN.
Poids des poutres secondaires  Gps=0,3%0,40 x( 3,75 -0,5)x25= 9,75KN.
Poids propre du poteau Pp= 0,5%0,5%x25x%(3,06-0,45) =16,312KN.
Murs intérieures Pm =1,38x3,15%(3,06-0,45)=11,345 KN.

91=131,304 KN.
D’ou : G2 = Gy+g;= 126,537 +131,304 =257,841KN.

% Niveau3
Poids plancher courant Gpc=5,44x14,81 =80,566 KN.
Poids des poutres principales Gpp=0,3%0,45 x 3,95%x25= 13,331 KN .
Poids des poutres secondaires  Gps=0,3%0,40x ( 3,75 -0,5)x25=9,75KN .
Poids propre du poteau Pp= 0,5%0,5x25x (3,06-0,45 )=16,312KN .
Murs intérieures Pm =1,38x3,15%(3,06-0,45)=11,345 KN.

g.= 131,304 KN.
Gs= Gyt+gr= 257,841KN +131,304 = 389,145 KN.
% Niveau 4
Poids plancher courant Gpc=5,44x14,81 =80,566 KN.
Poids des poutres principales Gpp=0,3%0,45 x 3,95%25= 13,331KN.
Poids des poutres secondaires  Gps=0,3%0,40 x (3,75 -0,5)x25=9,75KN.
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Poids propre du poteau Pp= 0,5%0,5x25x%(3,06-0,45 )=16,312KN.
Murs intérieures Pm = 1,38x3,15%(3,06-0,45)=11,345 KN.

gs= 131,304 KN.

G4= Gz+gs= 389,145 + 131,304 = 520,449 KN.

% Niveau5
Poids revenant 4°™étage G4= 520,449 KN.
Poids plancher courant Gpc=5,44x14,81 =80,566 KN.
Poids des poutres principales Gpp=0,3%0,45 x3,95x25= 13,331 KN .
Poids des poutres secondaires  Gps=0,3%0,40 % (3,75 -0,5) x25=9,75KN.
Poids propre du poteau Pp=0,5%0,5x25x (3,06-0,45)=16,312KN.
Murs intérieures Pm =1,38x3,15%(3,06-0,45)=11,345 KN.

gs= 131,304 KN.

Gs= G4+g4= 520,449 +131,304 = 651,753 KN.

% Niveau6

Poids revenant 5°"étage Gs= 651,753 KN.
Poids plancher courant Gpc=5,44x14,81 =80,566 KN.
Poids des poutres principales Gpp=0,3%0,45 x 3,95x25= 13,331 KN .
Poids des poutres secondaires  Gps=0,3%0,40x (3,75 -0,5)x25=9,75KN.
Poids propre du poteau Pp= 0,5%0,5x25x (3,06-0,45 )=16,312KN.
Murs intérieures Pm = 1,38%3,15%(3,06-0,45)=11,345 KN.

gs= 131,304 KN.

Ge= Gs+g5=651,753 +131,304 =783,057 KN.

% Niveau?
Poids revenant 6°"°étage Gg= 783,057 KN.
Poids plancher courant Gpc=5,44x14,81 =80,566 KN.
Poids des poutres principales  Gpp=0,3%0,45 x 3,95x25= 13,331KN.
Poids des poutres secondaires  Gps=0,3%0,40x (3,75 -0,5) x 25=9,75 KN .
Poids propre du poteau Pp=0,5x0,5%x25%3,06-0,45 =16,312 KN.
Murs intérieures Pm = 1,38x3,15x%(3,06-0,45)=11,345 KN.

96=131,304 KN.
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G7= Gg+06=783,057 +131,304 =914,361 KN.

% Niveau8
Poids revenant 7°"étage G7=914,361 KN.
Poids plancher courant Gpc=5,44x14,81 =80,566 KN.
Poids des poutres principales Gpp=0,3%0,45x3,95%25= 13,331 KN.
Poids des poutres secondaires  Gps=0,3%0,40x (3,75 -0,5) x25= 9,75 KN.
Poids propre du poteau Pp=0,5%0,5x25x (3,06-0,45 ) =16,312KN.
Murs intérieures Pm =1,38x3,15%(3,06-0,45)=11,345 KN

97=131,304 KN.

Gg= G7+g7= 914,361 +131,304 = 1045,665KN.

% Niveau9
Poids plancher courant Gpc=5,44x14,81 =80,566 KN.
Poids des poutres principales Gpp=0,3%0,45x3,95%25=13,331KN.
Poids des poutres secondaires  Gps=0,3%0,40x (3,75 -0,5) x25=9,75KN.
Poids propre du poteau Pp= 0,5%0,5x25x (3,06/2+3,74/20,45)=18,347KN.
Murs intérieures Pm = 1,38x3,15%(3,06-0,45)=11,345 KN.

0s=133,339 KN.

Go= Gg+gg= 1045,665+ 133,339 =1179,004 KN.

% Niveaul0
Poids revenant 9°"étage Go=1179,004 KN.
Poids plancher courant Gpc=5,44x14,81 =80,566 KN.
Poids des poutres principales Gpp=0,3%0,45x3,95%25=13,331KN.
Poids des poutres secondaires  Gps=0,3%0,40x (3,75 -0,5) x25=9,75KN.
Poids propre du poteau Pp=0,5%0,5x25x (3,06/2+3,74/2-0,4) =18,347 KN.

Murs intérieures Pv =1,38x3,15%(3,06-0,45)=11,345 KN.

Gy=133,339 KN.
G1o= Gg+ge=1179,004 +133,339 =1312,343KN.
Charge exploitation
Plancher terrasse (Qo=1 KN/m).
Plancher courant (Q =1,5KN /m).
Plancher courant (Q =2,5KN /m).
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S=14,81m°
I1.5.Loi de dégression

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

3+n

Q, WL?(Q1 +Q, F e, +Q, ) Donnée par

“DTR BC.2.2 charges permanentes et charges d’exploitation article 6.3”
Avec :
n : nombre d’étage.
Qo : la structure d’exploitation sur la terrasse.
Q1,Qz2,...... , On: les surcharges d’exploitation des planchers respectifs.
> Dégression des charges d’exploitations

Tableau 11.8.Dégression des surcharges.

pl:llg\;]ecahuers des Surcharge | Y surcharge %(;‘;:ﬁ%arge
T Qo 20=Qo 1
P08 Q: >1=Qo+Q1 2,5
P07 Q: ¥2=Q0+0,95(Q1+Q5) 3,85
P06 Qs 2:3=Q0*0,9(Q1+Q2+Qs3) 5,05
P05 Q4 >4=Q0+0,85(Q1+Q2+Q3+Q4) 6,10
P04 Qs Y'5=Q0+0,8(Q1+Q2+Q3+Q4+Qs) 7,00
P03 Qs >'6=Qo+0,75(Q1+Q2+Q3+Q4+Qs5+Qs) 7,75
P02 Q| 3=Qut0,7L Qi +Qy) 8,50
PO1 Qs | 35=Q0+0,69(Qit.veveeeennn.. +Qg) 9,28
P-RDC Qs 56=00+0,67(Qut v +Qo) 10,04

b. Surcharge D’exploitation
- La Terrasse = 1.5 =14,81 KN
- Etage = 2, 5.5 =37,025 KN
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- Etage = 3,85.5 =57,01 KN

- Etage=5,05 .5 =74,79 KN

- Etage =6,10 .5 =90,341 KN

- Etage =7.5 =103,67 KN

- Etage=7,75.5 =114,77 KN

- Etage=8,5.S =125,885 KN

- Etage=9,28.5 =137,43 KN

- RDC =10,04.S =148,692 KN

Q=904,42 KN
» Justification du poteau
f f
NUS[Br CZB—|—A € | O eeeeesscccesccsscccsscsscsccsccss [2]
09 yb ys
Avec:

feog : limite élastique de Iacier, fe = 400MPa; Y, =1,15; Y,=15

B
1000

B: : section réduite du poteau obtenue en déduisant de sa section réelle un centimetre

A : section d’acier comprimé prise en compte dans le calcul A =

d’épaisseur sur toute sa périphérie.

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

01=L pouri <50

2
1+02(kj
35

2
a=0,6.(5—;j pour50 <A <70

Pour limiter I'élancement des poteaux , on prend A =35 — a = 0,708
D'aprés la formule (1) on trouve que Br > 0,066Nu
Nu=1,35G+1,5Q
Br =0,066Nu
Br=(a-0,02)(b-0,02) ; On a :a=b
Ngog=G=257,841KN

Nos=Q1 X5=2,5x14,81=37,025 KN

Nu08=1135NG08+115NQ08:403!622KN
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M’tre II (Pre'-dimensionM

B >0,066N, 05 —> Br >266,390cm? Br=(a-0,02)(b-0,02)

Ona: a=b
Donc: Br=(a—0,02)2=> a=+B; +0,02(m) a=b=16,341cm?
Le choix : a=b=30cm

e Vérification de la section a I’ELS :

Nser: NG08+NQ08: 294,866 KN
Avec : B=axb=900cm?

_ Nger . —
Oger = 1158 ' (B=axb)
5 = 1541< 8,:=0,6fs=15MPa....................... (Vérifige).

ser

Tableau 11.9.Dimension de poteau central.

N 9 Le
N (X) e Ng (t) Ny (t) | Br(Cm? RPA - Nsgr(t) | oser | Obs
(KN 2*1.2) o MPa

-126,537 14,81 | 193,039 | 1274 11,30 | 30*30 |/ 35*35 ! 141,347 | 0,136
4

- 257841 | 37,025 | 403,622 | 266,39 | 16,341 | 30*30 | 35*35/ 294866 | 0,284
389,145 | 57,01 | 610,860 | 403,04 | 20,09 | 30%30 | 40*40 | 446,155 | 0,431

1
2
= '
‘ 6
‘ 7
8

o o} o
A XA

o
)

H
A

o
)

[ 783,057 [ 103,67 [1212,631[ 800,33 [ 28,31 [ 30*30 [45*45[886,727 0,856 [
I914,361 I114,77 [1406,542[928,31 I30,488 I30*30 50*50 | 1029,131 | 0,994 | OK I

!

A

1045,665 I125,88 [1600,475[ 1056,31 I 32,520] 30*30 | 50*50 | 117155 1,131 | O I
1179,004 & 137,43 1797,8 | 1186,54 | 34,466 | 30*30 | 50*50 | 1316,434 | 1,271

H
A
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11.4.3. Les voiles
Les voiles sont considérés comme des éléments satisfaisants la condition de

reglement parasismique Algérien 99 version 2003 [1]: L>4a

Avec :

-L : Lalongueur du voile.

-a : L’épaisseur du voile.

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 he et des conditions de rigidité aux extrémités comme

suit :
>2a > 4
<~ L
] v

N
> d¢

e

|-‘ - '=|$23a a>he/25
A

-Coupe de voiles en plan -Coupe de voile en élévation

Figure 11.8.Coupe de voile en élévation

Ona:he=329m — a >3,29 /20= 0,184 pour le RDC
he=261m — a > 261/20= 0,160 pour les étages courants.
On prend a = 20cm
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I11.1.L.°acrotére

111.1.1. Définition de L’acrotére

L’acrotére dans la plus part des constructions est considéré comme un élément
décoratif coulé sur place assurant ainsi la protection de la ligne conjonctive fissurée
entre lui-méme d'une part, et comme élément protecteur contre I'attaque des eaux

pluviales par le biais de sa forme en pente d'autre part.

111.1.2 le calcul

L’acrotére est assimilée a une console encastrée dans le plancher terrasse. Cette

derniére est sollicitée par deux efforts importants :

v’ Effort vertical du a son poids propre.
v’ Effort horizontal a la main courante, créant un moment fléchissant.
Le calcul se fera au niveau de la section dangereuse ; celle de I'encastrement, il se

fera a la flexion composée pour une bande de 1 m linéaire

A
1 )% 3cm
7cm
60cm —>
15cm
55 -

Figure 111.1.Schéma de I’acrotére.
Le calcul de ferraillage se fait en flexion composée pour une bande de 1m de

largeur. La fissuration est considérée comme préjudiciable, car 1’élément est exposé

aux intemperies.
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Figure 111.2. Force horizontale sismique agissante sur I’acrotére.
111.2.2. Evaluation des charges et surcharge
v Surface :

0,1+ 0,07
S=06x01+ — x 0,15 = 0,0728 m?

a)-charge permanent
e Poids propre de I’acrotére
go=S X p
Avec :
p=25 KN/m?®
go= 0,0728x 25 =1,82 KN/mi

e Poids de ’enduit de ciment

$;=0,6 + 0,1 ++/(0,03)2 + (0,10)2 + 0,07 + 0,10 + 0,5 = 1,40 m
g1 =Si1xexp
Avec: p=18 KN/m® et e =2 cm
g, = 1,40 x 0,02 x 18
g; = 0,50KN/ml
Donc G=got+g; = 2,23 /ml
b-Charges d'exploitation :
e Q=1,00kN/ml.

e L’ action des forces horizontales Qn: (Fp)
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c-Force horizontale d’origine sismique agissant sur I’acrotére :
L’acrotére est un élément non structural ancré a la structure sur lequel agit une
force horizontale de calcul Fp=4.A.Cp.Wp... ............ Selon I’article 6.2.3 RPA
Avec :
A : coefficient d’accélération de zone (RPA. Tableau 4.1)
Cp : Facteur de force horizontale variant entre 0,3 et 0,8 (RPA./Tableau 6.1)
W, : Poids d’acrotére.
—F, =4x%0,25x0,8x1,82 Fp=1,45 KN/ml < 1,5Q=1,5 KN /ml.
v = Max (1,5Q ; Fp)
=Qu =Q=1,5 NK/ml.
111.1.2.3. Les sollicitations
v A I’état limite ultime de rupture
e L’effort normal de compression
Cet effort est due & la charge permanente
Ny=1,35xG =1,35 x 2,21= 2,98 KN.
e Moment fléchissant
Ce moment est du la main courante.
M,=1,5xQxh =1,5x1x0,6= 0,9 KN .m
e Effort tranchant
V=15xQ =1,5x1=1,5 KN/ml
v' A I’état limite de service
L’effort normal de compression :
Ns=G = 2,98 KN
e Moment fléchissant
Ms= Qxh =1x0,6 =0,6 KN.m
e Effort tranchent
V= Q =1KN/ml
v Calcule de ’excentricité
e = erte te;
e1 : excentricité du 1* ordre.
oéme

e, : excentricité du ordre due au flambement.

e, : excentricité accidentelle due aux imperfections géomeétrique initiales.
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2
o= % =0,9 x % =30,20 cm.

u

€a= max(Zcm ﬁ) = max( 2cm ;% = 0,24cm) =2cm.

2
If
10%xh

e2:(3>< )x(2+oc><¢)

Is : Longueur de flambement.

I: hauteur de I’acrotére.

h : largeur de I’acrotére =b

a : le rapport du moment du premier ordre, dle aux charges permanentes et quasi-
permanentes, au moment total du premier ordre, ces moments étant pris avant

application des coefficients. Le coefficient a est compris entre 0 et 1.

@ : Le rapport de déformation considérée égale a 2.

) e ) . 1
Avant de calcul e, il faut vérifier la relation suivante : h—f < max{lS; 20 X %}
0

max{15;20 x 22! = max{15; 20 x == = 9,3124} cm =15cm
{ -} = max { J

lf=2xh =2%0,6 =1,2 m =120 cm.

lf _120

= 12cm < I5CM i, condition vérifiée.
0

My

o=10x (1 _LSTMS

) =0

2
If
10%4xh

e= (3% =) x 2=(3 x 120° ) x 2=0,864 cm

10%4x10

donc ;

et=30,2+ 2 + 0,864 =33,064 cm
I11.2.4 Ferraillage de ’acrotére

b=100cm ; acier FeE400 ;

c=2cm ; d=8cm.

100cm

Figurelll.3 Schéma de ferraillage
On majore Nu, Mu ; tel que la méthode forfaitaire consiste a tenir compte des effets

du second ordre en introduisant 1’excentricité totale :

M= NyXxer = 2,98x 33,064 =98,53 KN.cm =0,9853KN. m
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h
My fictie= My + Nux(d‘(g))
Muficit = Ny X (& +d-(n/2)) = 2,98x (33,064 + 8 — (5) =137,27 KN.cm =
1,3727 KN.m
Le calcul de I’acrotére se fera a la flexion simple sous 1’effet de My, ficir.

On acomme donnée o = 348 46Mpa ;f.,5 = 22Mpa Mpa ; o, = 12.
Mu fictif 1,3727

= X bxd? 1416 x 10° x 1x 0,082 _ 0115
p< = 0,392 donc A’=0 (A’ :armatures comprimees)
1-2xp J1-2x%0,0115

A = Mu fictif — 1:3727
S ogxPBxd 348 x103x 0,988 x 0,08

On a calculé la section a la flexion simple mais la section réelle est celle donnée par

= 4,99 x 107%> m? = 0,499cm?

flexion composée donc :

2,98
100 x 348 x 103
v Condition de non fragilité

Agre = 4,99 X 1075 — =3,223x107°m? = 0,3223cm?

f
Apin = 0,23 xb x d X (%)
e

fiog = 0,6 + 0,06 X f.pg = 0,6 + 0,06 X 25 = 2,1Mpa

Anin= 0,23x100x0,08% (2,1/400) =0,966cm?>

Onprend: A= max (Amin; Asic) =Amin =0,966cm?

Soit : A=4 (P 8 =2,01cm’
v' Armateur de répartition

A, =A/4=201/4=0,502cm?> = Soit: A, = 498 = 1,15cm?
v' L’espacement des armateurs principaux

Stp < min(3 X h; 33cm) = min(30;33)cm = 30cm On prend Sp= 30cm
v' L’espacement des armateurs de répartition

Str < min(4 X h; 45 ) cm = min(40; 45) cm = 40cm

On prend Sir= 30cm
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v' Vérification de I’effort tranchant

~ v (fC28-3M )— i (25—146667-3>M =3M
To =5 g = min = pa) = min 1c = 4 ; pa = 3Mpa
To = 1:(')508 = 18,75Kn/m? < 3 x 103KN/m?...... condition vérifiée.

donc pas d’armateur transversal.

v" Vérification du flambement

On doit vérifie la condition suivante : A,,,x < max (50 ; min (67 X eh—l; 100))

1 . I
Amax = 7 , = \/% avec
Centre de pression

= b x h3 B— bxh . _ _ _ _ _
=12 = DX

7
h 10 4 z s
s Axe neutre
=1 = = = 2,8868 cm | L A
2xvV3  2x43 e

Amax= 41,5685

Figure I11.4.position des axes.
max(SO ; min (67 X ‘;—1; 100)) = max(50; min(187,267; 100)) = 100

41,5685 < 100 =Donc, il n’est pas nécessaire de faire un calcul au flambement.
111.1.2.5 Vérification a ’E.L.S

On a:

Ns =G =2,21 KN

M= Qxh =1x0,6 =0,6 KN.m

V= Q =1KN/ml
Mg 0,6
e, = N_s = 221 = 0,2714m = 27,14cm
h 10
(3)-c=(3)-2=30m

h . . .,
Ona:e; > (5) — ¢ Donc la section est partiellement comprimée.

Yser =Y.+ C

Avec : Y, :distance entre I’axe neutre et le centre de pression.

C : distance du centre de pression a la fibre la plus comprimée.

En écrivant le bilan des efforts appliqués a la section :
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YO +PY. +q=0

c=(3)-es = (3) - 2516 = 20,16

Avec :

d—C)x90xA 8 4+ 20,16) x 90 x 2,01
( )b S=—3><(—20,16)2+( 1)00

P=-3x%xc?+
P = —1168,33cm?

__ 3 _(q_ ()2 As
g=—2XxC>—(d—-0) ><90><100

0=—2 X (—20,16) — (8 + 20,16)2 X 90 X 2= = 14952,56

On calcule A

3 3
xp® ,  4x(-116833%)
~o— = 14952,56” + -

=-12682094,6131
A< 0Donc:

4 x
Aq+

3xq 3 3 x 15580,6138 \/ 3
@ = Arc cos

X _ | = . —
2% p b | = Arecos| 5 C1190,6381) .| =1190,6381

= 170,1625°

a=2 x / =2 x /“90 0381 _ 398437

Yi=ax cos (£) = 39,8437 x cos (55

) = 21,863cm

170,1625

Y,= ax cos (g + 120) = 39,8437 x cos( + 120) = —39,7785cm

170,1625

Y3= ax cos (g + 240) = 39,8437 x cos( + 240) = 17,9155cm

On a une condition il faut que vérifie : Yser > 0

Yser1=Y1+C = 21,863-20,16=1,703cm

Y ser2=Y2+C =-39,7785-20,16=—59,9385 » Non Vérifie.
Ysers=Y3+C =17,9155-20,16=-2,2445 » Non Vérifie.

Donc on trouve une seul solution qui Vérifie la condition ——  Y;=21,863cm.

v" Calcul des contraintes
On vérifie les conditions suivantes ; si elles sont vérifiées, la vérification de

L’ELS n’est pas nécessaire :
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Moment d’inertie

b x Y3
[ = 3 2 415 x Ag X (d — Yo )21
100 x 1,7033
= ——5—— +15x 15X (8 ~1703)* = 836,740cm"
K= (NT) XYy = (23368 ji) X 21,863 = 0,0623kn/cm?

v Etat limite de compression de béton
Ope = KX Yger = 0,0632 x 1,703 X 10 = 1,0763Mpa.
op = 0,6 X f.,53 = 0,6 X 25 = 15Mpa
Ope = 1,076Mpa < 6, 15Mpa................... Condition vérifiée.
v Etat limite d’ouverture des fissures

103
836,74

0y =15 x (1) X (d = Yeer) = 15 x (0,6 X =) x (8 — 1,703) = 67,7307Mpa.

G, = min (G) x f,; 150 X n) = min(266,66; 240) = 266,66Mpa.

o = 67,7307Mpa < 05 = 266,66Mpa...............ccennnnn. Condition vérifiée.

Les deux conditions sont vérifiées donc les armatures calculées a L’ELUR sont
convenable.

111.2.6. Vérification au séisme

Selon (R.P.A 99 version 2003, Art 6.2.3) [2] les éléments non structuraux et
les équipements ancres a la structure, sujettes a des forces horizontales données par la

formule suivante :

Fp=4A.C,L,W,

Fp =4.(0,25).(0,8).(1,82)=1,45 KN/mi

La condition pour que I’acrotére puisse résister a cette force est

F, =1L45KN /ml <1,5Q =1,5KN /ml............... cv)

Pour assurer la résistance de cet élément, il faut ferrailler symétriquement.
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4p8/30cm — | L i
) 1 1NN / k!
- —————
MRS =
| |
o 4$8/30

i

Figure 111.5 schéma de ferraillage.

I11.2. Planchers

111.2.1. Introduction

Un plancher d’habitation est une aire généralement plane horizontal séparant deux

niveaux, destinée a limiter les revétements de sol et assurer les fonctions principales

suivantes :

» Fonction de résistance mécanique ou il doit supporter son poids propre et les
surcharges.

» Fonction d’isolation thermique et phonique qui peut étre assurée
complémentairement par un faux plafond ou revétement de sol approprie.

» Transmet les charges verticales aux €léments porteurs et repartis les charges
horizontales au systeme de contreventement qui assurent la compatibilité des
déplacements horizontaux (plancher infiniment rigide).Le choix du plancher a
corps creux est favorable pour les batiments a usage d’habitation car il répond
aux conditions suivantes :

» Facilité et rapidité d’exécution.

» Plus légere que la dalle pleine.

» Economie.

» Sur le plan sécuritaire, il offre une bonne résistance au feu.
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111.2.2. Etude des poutrelles

a)- Dimensionnement des poutrelles

A

ho

Cy Cy

V.

g DCZSSCm

A

|
I 1
i [
[ [
i i
[ i
! i
L i
! i
[ [
! i
| |

Figure 111.6.Dimension des poutrelles.

20 a3

Figure 111.7. Dimension de corps creux.
b)- Hauteur de la poutrelle

D’aprés B.ALE.L 99 [2] : La hauteur du plancher est déterminée par la formule

< 65cm
suivante : L <h < L < I
25 20 @ 5
£_£_164cm<ht<£—ﬂ—205(:m i "4C
25 25 T '"20 20 2650 1 [L265 T
- T 16cm
Onprend: h=20cm |
12¢

Figure 111.8.Hauteur de 14 poutrelle.

> L’épaisseur du corps creux : € = 16¢cm.
> Epaisseur de la dalle de compression : hy = h; — e = 20-16= 4cm.
> La largeur de la poutrelle:  b=by+2cy avec:by=12cm.
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> Le corps Creux utilisé pour ce plancher est : Dc =53 cm.
Be _38_ 56 50m
2 2
C, <min Lﬂ:4—m=4lcm
10 10
(6;8).h, =(6;8)x 4cm =24 a 32cm

Onprend: C;=26,5cm
b =12+ 2(26,5) = 65cm
111.2.3.Méthode de calcul
a. Calcul des moments
Il existe trois méthodes de calcul en béton armé : la méthode forfaitaire, méthode de
Caquot et la méthode de RDM.
Puisque les poutrelles étudiées sont considérées comme des poutres continues sur
plusieurs appuis, alors leurs études se feront selon I’une des méthodes suivantes :
a).1.Méthode forfaitaire
a).1.1. Domaine d’application
Hi: Q <Max {2G ; 5kN/m?}
H, : Les moments d’inertie des sections transversales sont les méme dans les
différentes travées en continuité.
Hs: Les portées successives sont dans un rapport compris entre 0,8 et 1,25.
H, : Fissuration non préjudiciable.
a).1.2.Expose de la méthode

o = Q
G+Q
o M, > Max{1,05M,; (L + o,:m)mﬁ-%
M, o
(1+0,30) =2 s Travée intermédiaire
2
oM, 2 M
(1,02+O,3a)7° ................. Travée derive
Avec :
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Mo : La valeur minimale du moment fléchissant dans chaque travée (moment
isostatique).
(Mw; Meg) : Les valeurs absolues des moments sur appuis de gauche et de droite
respectivement dans la travée considérée.

M;: Le moment maximal en travée dans la travée considerée.

a).1.3.Moment sur appuis

e M=02Mg ..., appuis de rive.
e M=06Mg...ccceeeiii... pour une poutre a deux travées.
e M=05Mg......c.eviennis pour les appuis voisins des appuis de rives d’une

poutre a plus de deux travees.

e M=04Mg......c.eevinni. pour les autres appuis intermédiaires d’une poutre a

plus de deux travées.

a). 2. Méthode de CAQUOT

Cette méthode est appliquée lorsque 1’une des conditions de la méthode
forfaitaire n’est pas vérifiée.
Cette méthode est basée sur la méthode des poutres continues.
a). 2.1. Exposé de la méthode

1. Moment sur appuis

*M, =02M i, Appuis de rives

q,1°+q,.l .
fall Y/ IS L A, S Appuis intermédiaires
: 85(, +1.) PP

|2

Avec:MO:q?

2. Moment en travée

1 M, -M,
X=| =4t e ||
2 8M,

2 p—
Mt(x):—q%+(q?l+ujx+ M,

AvVec :

Mo : Valeur maximale du moment fléchissant dans chaque travée (moment
isostatique).
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(My; M) : Les valeurs absolues des moments sur appuis de gauche et de droite
respectivement dans la travée considérée.
gw: Charge répartie a gauche de 1’appui considéré.
ge: Charge répartie a droite de I’appui considéré.
"a

On calcule, de chaque c6té de 1’appui, les longueurs de travées fictives " |,

gauche et "I_" a droite, avec :

=l............ pour une travée de rive.
I'=0,81......... pour une travée intermédiaire.
Ou “I” représente la portée de la travée libre.
3. Effort tranchant

| (M M ) Avec :
T, a4 W =My
2 |

Tw: Effort tranchant & gauche de I’appui considéré.
Te: Effort tranchant a droite de 1’appui considéré.
Les poutrelles sont calculées en deux phases :
1% étape : avant le coulage de la table de compression.
2 étape : apres le coulage de la table de compression.
111.2.2. 1. 1% étape (avant le coulage)
Avant le coulage de la table de compression, la poutrelle est considérée comme une
poutre simplement appuyeée, elle supporte :
-Son Poids propre.
-Poids propre du corps creux.
-Surcharge due a ’ouvrier Q=2,5KN /m?.
a). Les sollicitations
e Charges permanente :
-Poids propre de la poutrelle : 0,12 x 0,04 x 25 = 0,12 KN/ml.
-Poids propre du corps creux : 0,65 x 0,20 x 14 =1,82 KN/ml.
— G =0,12+1,82=1,94 KN/ml.
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e Surcharge d’exploitation :
C’est une charge localisée au centre de chaque portée entre étais dont 1'intensité est la
plus grande des deux valeurs 1 KN et 0,5 KN par metre de portée entre étais.
—  Q=Max IKN.
0,65 x2,5=1,625kN/ml=2,27 KN.
b). les combinaisons
E.LS: gs=Q+G.
ELU:q,=135G+1,5Q.
Onprend: L =4,10m.

G=1,94 KN /ml.
Q= 1,625 KN/ml.
qu=1,35(1,94) +1,5 (1,625) = 5,056 KN/ml.
gs=1,94 +1,625 = 3,565 KN/ml.
Pour une poutrelle isostatique, le moment a la travée est donné par :

_ 5,056(4,10)?

Mu =10,623kN.m

Ms

2
- —3'565534’10) =7,49kN.m

La poutrelle travaille en flexion simple
b=12 cm; hg =4 cm; d=0,9 ,hy = 3,6cm; h= 20cm; f,.= 14,17MPa

_ M, _ 10,623x10°
bd’c,, 120x362x14,17

u

1=482> 1, =0392=A %0
Les aciers comprimées sont nécessaires, il faut soulager la poutrelle par des

étaiements verticaux chaque un metre pour supporter les charges avant et lors du
coulage sans qu’elle fléchisse.
111.2.2.2.2°™ étape (aprés le coulage) :
-Apres le coulage et durcissement du béton de la dalle de compression, les poutrelles
travaillent Comme une section en Té.
b =65cm; bp=12cm; ho=4cm; h=16cm ; h;=20cm; d=0,9 h; = 18cm.
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a)- Evaluation des charges et Surcharges

Tableau I11.1. Evaluation des charges et surcharges.

Plancher terrasse
Charges permanentes 6,34%0,65 = 4,121KN/ml.
Surcharge d’exploitation 1x0,65= 0,65 KN/ml.

Plancher étage courant

Charges permanentes 5,44x0, 65= 3,536 KN/ml.

Surcharge d’exploitation 1,5%0,65=0,975 KN/ml.
RDC

Charges permanentes 5,44x0, 65= 3,536 KN/ml.

Surcharge d’exploitation 2,5%0,65=1,625 KN/ml.

Tableau I11.2.Combinaison des charges

Plancher terrasse
ELU 0,=1,35G+1,5Q = 6,538 KN/ml.
ELS Qser= G+Q = 4,771 KN/m.

Plancher étage courant

ELU 0.=1,35G+1,5Q = 6,236 KN/ml.

ELS Oser= G+Q = 4,511 KN/ml.
RDC

ELU 0,=1,35G+1,5Q = 7,21 KN/ml.

ELS Oser= G+Q = 5,161 KN/ml.

Conclusion

—les poutrelles du plancher de RDC sont sensiblement les plus sollicitées.

Nous avons (02) types de poutrelles :
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a)- Poutrelles a sept travées
a.1l.Meéthode de calcul (méthode de forfaitaire)
o Condition d’application de la méthode forfaitaire

1/- La surcharge d’exploitation est inférieure ou égale a la valeur max entre deux fois
la charge permanente ou 5 KN/m?.
Q = 1KN/m? < Max (2x3,536 =7,072 KN/m?; 5 KN/M?).................. C.V.
2/- Les moment d’inertie des sections transversales sont les mémes dans les déférentes

travees en CONTIMUITE. .......oueieit ittt C.V.

3/- Les portées successives sont dans un rapport compris entre 0,85 et 1,25.

3,5 410 3,8 410 3.5 29
......................................................................................... C.V.
4/- La fissuration est considérée comme peu nuisible.......................... C.V.

o Calcul des moments de flexion a L’ELU

T
A A A A A
4 29m B 35m  C  4lm o 38m ok
ral & & & £
Figure 111.9.poutrelle a sept travées.
o= Q 1,625 =0,31

T G, +Q, 3536+1,625
P, 135G =135x5,44x0,65 = 4,773 kN /ml.
Pq =15.0b=15%x25x%x0,65=2,437 KN/ ml.
P=P, +P, =4,773+2,437 = 7,21kN/ml.

v’ Calcul des moments isostatiques
PL> 7,21x(29)°

TraveeAB:M,, = 5 8 =7,579kN.m.
2 2
Travé BC :M,, = P; = 7'21X8(3'5) =11,04kN.m.
) 2 7,21x(4,10)7
Travé CD: M, = P; _ 1207 5 500m
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PL®>  7,21x(38)?

Travé DE:M,, = 5 3 =13,014kN.m.

; 2 7,21x(4))°
Travé EF 1M, = Pls_ _ 12D 5 i5kNm.

2 2
Travé FG: M, = P'E; _ 121G 1 parnm.
2 2
Travé GH: M, = PL_7.21x(29) _ 7,579kN.m.
8 8
0,200 0,5 Mimax 0,4Mmax  O,4hmax 0, 4hmax

0, 4Mmax  0,5Mmax 0, 2Mmax

N T T T I O
A A A

v Calcul des moments aux appuis
Appui A:M, =0,2M,, =0,2x 7,579 =1,515kN.m.

Appui B: M, =0,5Max(M,,, M,) = 0,5x11,04 =552kN.m.
Appui C : M. =0,4Max(M,, M ;) = 0,4x1515 = 6,06 KN.m.
Appui D: M =0,4Max(M ,;, M,,) =0,4x1515 = 6,06 KN.m.
Appui E : M =0,4Max(M,,,M ;) = 0,4x1515 = 6,06 KN.m.
Appui F: M. =0,4M,;,M,,)=0,4x1515 = 6,06kN.m.
Appui G : M =0,5Max(M,, M) = 0,5x11,04 = 5,52kN.m.
AppuiH :M; =0,2.M,, =0,2x 7,579 =1,515kN.m.

v" Calcul des moment

TravéeAB : M, =1,05.M,, —% = 4,440kN.m.

M; +M

TravéeBC :M,, =105.M, — € =5,802kN.m
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. M. +M
TravéeCD:M,, =1,05.M, ————L =9,847kN.m.
. M, +M
TravéeDE:M,, =1,05.M,, ——2——F =7,604kN.m.
, Mg +M
TravéeEF : M, =1,05.M ;, - —=——F=9,847kN.m.
, M. +M
TravéeFG: M, =105M ,, ——F——% =5802kN.m.
. M, +M
TravéeGH :M_ =1,05.M,, ——&%—" = 4,440kN.m
Verification des conditions 2 et 3
e Lestravées de rive:
M, =M, ZW' N :L?(Q?’lx?,s?g:«sggm.m
e Les travées intermédiaires :
M,, = #.M =1+ 03x031 41 04—6,033KN.m.
M, :%.Mo3 _1+03x031 1515_8279kN.m
M., =#.M04 _1+03x031 13014-7112KN.m
M :#.MO5 _1+03x031 1515-8279kN.m
M., =#.M 1403031 11 04-6033kN.M
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Résumé des résultats :

Tableau I11.3.moment en travee et en appuis a état limite ultime.

GH
. AB BC CD EF FG
Travée DE
L (m) 2,9 3,5 4,10 3,8 410 3,5 2,9
v _a’
° 2 7,579 11,04 15,15 |13,014 |15,15 | 11,04 7,579
(KN.ml)
) A B C D E F G H
Appuis
Coefficient
- 0,2 0,5 0,4 0,4 0,4 0,4 0,5 0,2
Forfaitaire
Moment sur 5,52
) 1,515 | 5,52 | 6,06 6,06 6,06 6,06 1,515
appuis(kN.ml)
Moment en
travée (C1) 4,440 5,802 9,847 | 7,604 | 9,847 | 5802 4,440
(KN.ml)
Moment en
Travée de rive 4,899 - - - - .
(C2)(kN.ml) 4,899
Moment en
Travée -
) o - 6,033 8,279 | 7,112 | 8,279 | 6,033
intermédiaire
(C2)(kN.ml)
My (résultat
( ) 4899 | 6,033 | 9847 | 7,604 9847 6,033 4,899
Mt =max(c; . Cp)

On admet pour le ferraillage : Mt =9,847 KN .m
Ma =6,06 KN .m
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> L’effort tranchant

e L b=L-a ;Vezz_u
M, +M, b
1+ |—e "t
M, +M,
e Travée ABetGH :

M, =1515KN.m ;M, =552KN.m M, =4,889KN.m

Qe 2,9
5,52 + 4,889
1,515 + 4,889

_1274m» b=29-1274=1626m

V. — 2, L515+4889 o e
1,626

V =2 5,52+ 4,889

L =222 550 _12,803KN
1,626

e Travée BCetFG :

L=29m

M, =552KN.m M, =6,06KN.m M, =6,033KN.m L=35m
a— 35 _1730m, b=35-1730=1,77m
, [6.06+6,033
5,52 + 6,033
V, = _z_w =-13,054KN
1,77
v, =2 8006+06033 _ 3 q64kN
1,77
e Travée CD et EF:
M, =6,06KN.m M,=606KN.m M, =9847kNm  L=410m
410

=2,05m, b=410-2,05=2,05m
N 6,06 + 9,847
6,06 + 9,847

V -2 6,06 +9,847

w ———— = —15,519KN
2,05

v, =2 80649847 _ 5 519kN
2,05
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e Travée DE:
M., =6,06KN.m M, =6,06KN.m M, =7,604KN.m L =38m
a= 38 —19m, b=38-19=19m
, [6:06+7,604
6,06 + 7,604
Vv, = —2.%97’604 — —14,383KN, v — 2. %97604 14.383KN
) 1

o Diagrammede MetT

@
1,515 5,52 6,06 6,06 6,06
M \ A A M A
(kN.m) AN TPAN] [T ANL TP AN] [ TZAN |
1490 sg 0847 7.604
12,803 13664 15519 14383 155194

T (ki) ﬂmmmmm\
ﬁ%www

-7.876 13,054 15,519 -14,383

Figure 111.11. Diagrammes des moments fléchissant et des efforts tranchants.

o Etat limite de service
P,=G+Q= (3,536+1,625) =5,161KN.

v Calcul des moments isostatiques

PL? 5161x(2,9)?

TravéeAB : M, = g 5 =5,425kN.m.

PL? 5161x(35)’

Travé BC: M, = g p =7,902kN.m.

PL®> 5161x (4,10)?
8

PL? 5161x(38)
8

Travé CD: M, = =10,844kN.m

=9,315kN.m.

Travé DE: M, =
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PL? 5161x(4)’
=

2 2
Travé FG: M, = P'S- _ 5'161;(3’5)

2 2
Travé GH : M,, = % - M — 5,425kN.m.

Travé EF : M, = =10,844 kN.m.

=7,902 kN.m.

0,250 0,5 Mmax O,4hmax O,4hmax 0, 4hImax 0, 4im ax 0,5 Wimax 0,2 max

Figure 111.12. Diagrammes des moments isostatiques.

v Calcul des moments aux appuis
Appui A:M , =0,2.M,, =0,2x5,425=1,085kN.m.
Appui B:M, =0,5Max(M,,,M,) =0,5x 7,902 = 3,951kN.m.
Appui C : M. =0,4Max(M,,, M ;) = 0,4x10,844 = 4,337 kKN.m.
Appui D: M =0,4Max(M ,;,M,,) =0,4x10,844 = 4,337 KN.m.
Appui E: M =0,4Max(M,,, M ;) = 0,4x10,844 = 4,337 kN.m.
Appui F:M_ =0,4(M_,, M,,)=0,4x10,844 = 4,337 kN.m.
Appui G: M, =0,5Max(M s, M,,) =0,5x 7,902 = 3,951kN.m.
AppuiH :M; =0,2.M,, =0,2x5,425=1,085kN.m.

v" Calcul des moments en travées

M,+M;

Travée AB:M,, =1,05.M,, — =3178kN.m.

M, +M

TraveeBC :M,, =105.M, — € =4153kN.m

M. +M

TravéeCD: M, =1,05.M ,, — D =7,049kN.m.

My, +M

TravéeDE:M,, =1,05.M,, — E = 5443KN.m.
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M. +M

TravéeEF : M =105.M ,, — £ =7,049kN.m.

M: +M

TravéeFG: M, =1,05.M, — © =4,153kN.m.

TravéeGH : M,, =1,05.M,, —% ~3178kN.m.

Vérification des conditions 2 et 3

e Lestravées derive :

M, =M, =22 +20’3'a My, =22108x031 o 105 _3507KNm.
e Lestravées intermédiaires
M, — % = L;O'?’l x 7,902 = 4,318KN.m.
M, = 2303y - 1703x031 158 5902KN.m.
2 2

M,, %-MM _ L;O’mxg,sw —5,09KN.m.

M, #-Mos _1+03x0.31, 19 8—5902KkN.m.

M = #.M o= L;O’le 7,902 = 4,318kN.m.
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Résumé des résultats

Tableau I11.4.moment en travee et en appuis a état limite service.

DE GH
AB BC CD EF FG
Travée
L (m) 29 3,5 4,10 3,8 4,10 3,5 2,9
v
0 9 5,425 7,902 | 10,844 | 9,315 (10,844 | 7,902 @ 5425
(kN.ml)
Appuis A B C D E F G H
Coefficient
0,2 0,5 0,4 0,4 0,4 0,4 0,5 0,2
Forfaitaire
Momentsur | hoc | 3051 (4337 | 4337 4,337 | 4337 1,085
appuis(kN.ml) 3,951
Moment en
travée (C1) 3178 4153 | 7,049 | 5,443 | 7,049 3178
(kN.ml) 4153
Moment en
Travée de rive 3,507 - - - .
(C2)(kN.ml) 3,507
Moment en
Travee 4318 | 5902 509 | 5902 | 4318
intermédiaire
(C2)(kN.ml)
Mr(resulta) 5507 | 4318 | 7,049 5443 7049 | 4318 3507
My =max(c; ; ¢;)

On admet pour le ferraillage : Mt =7,049 KN .m.
Ma = 4,34 KN .m.
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» L’effort tranchant :
L .b=L-a ;\V,=2.————*1
M, +M, b
14 [ et
M, +M,

e Travée AB et GH :

a=

M, =1515KN.m ;M, =552KN.m M, =4,889KN.m L=29m

. [5.52+4889
\1,515 + 4,889
VW:—2x1515+4389=—7376KN,
1,626
v, =2 202+4889 _,; gh3kN
1,626
e Travée BCetFG:
M., =552KN.m M, =6,06KN.m M, =6,033KN.m L=35m
a— 35 ~1730m, b=35-1730=177m
, [6.06+6,033
552 + 6,033
v, =2292+6033_ _i50mukn, v, = 2.800+6.033 43 564kN
1,77 1,77
e Travée CD et EF:
M,, =6,06KN.m M, =606KN.m M, =9847kNm  L=410m
410
a= =2,05m, b=4,10-2,05=2,05m
N 6,06 + 9,847
6,06 + 9,847
v, = 20009847 _ _15519kN v, =2 80649847 100N
2,05 e 2,05

e Travée DE :

M, =6,06KN.m , M, =6,06KN.m ; M,=7604KN.m ; L=38m
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a= 38 —19m, b=38-19=19m
. [6.06+7.604
6,06 + 7,604
V, = 68.06+7,604 _ ) 3g3kn.
19
V, = 2.% —14,383KN.

o DiagrammedeMetT

1,085 3,951 4,337 4,337 4,337 ﬂ)
M \ A A A A
(kM) AN AN I AN IV AN TV AN
3,178 4,153 7,049 5,049
12803 13664 15519 14383 15519°%
T (kM)

7876 13954 15519 -14.383

Figure 111.13.Diagrammes des moments fléchissant et des efforts tranchants.

A.2.Calcul de ferraillage
Le calcul se fait a L'ELU en flexion simple, nous prenons la poutrelle la plus

défavorable. Le tableau ci-dessous résume les efforts maximaux en appuis et en

travées.
Tableau .111.5.Efforts maximaux en appuis et en travées.

M ™ (KN.M) Mo (KN.M) | M (KN.M) | M5 (KNLM) | T™ (KN.M)

6,06 4,34 9,847 7,049 -15,519

On fait le calcul d'une section en « T» soumise a la flexion simple selon les regles
de BAEL 91modifier99 [2]

Si M, <M, : I’axe neutre se trouve dans la table de compression.

- Si M, > M, : I’axe neutre se trouve dans la nervure.
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A.2.1. Ferraillage en travée
h
o,.bh,.(d—-=2)=1416x65x 4x (18 — ﬂ) x107° =58,90kN.m > M, =9,847kN.m.
2 2

M;> M, = X < hy L’axe neutre passe par la table de compression, le calcul se fait
pour une section rectangulaire de dimension (65x20) cm2 en flexion simple.

My = 9,847 KN .m

Les données : b = 65cm ; h =20cm ; hp=4cm ;d =0, 9 h =18 cm et f,,=14,16 MPa.

M, 9,847 x10°
T, bd?  1416x65x18?
1,,= 0,3367 x y —0,174 = 0,3367 x (9,847 = 7,049) — 0,174 = 0,2963 MN.m
1= 0,033 <1,=0,2693 MN.m= A’ =0
0=1,25 (1-V (1-2xpy))= 1,25 (1-V (1-2x0,2963))= 0,452.

Z=d (1-0, 4 o) =0,147m.
A= (9,847 x10%/14,47x348) =1,955 cm.?
Onprend:  A,=3T12 = 3,39 cm?

Ly, = 0,033

Condition de non fragilité :
On a: Asmin >0, 23 x b x d (fios/ fe ) =1,41cm?/ml .
Choix des barres :
Donc As > max (Aut , Amin) = As=3,39 cm?®> A min =1,41 cm?
On prend : 3T12 = 3,39 cm %/ml .
A.2. Ferraillage en appui

M, =6,06kN.m , d=18cm.

M < 0 = La table se trouve dans la zone tendue, la section en T est calculée comme

une section rectangulaire de (12x20)

3
u=—Ma __ 606x10 _=011< 44 =0,392= A'=0
o, b.d? 1416x12x18
M, 3
A _6.06x10° _ oo o

o..d  348x18
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e Condition de non fragilité :

vin = 0’23'?'d'ft28 - 0’23X1420>;18X1’8 =0,226M? < Ao (V)

e

A

Onprend: A=2T12=2,26 cm?
111.2.6.Vérifications
> Vérification de la contrainte du cisaillement

Pour I'effort tranchant, la vérification du cisaillement suffira. Le cas le plus
défavorable

(Ty ™ =15,519 KN .m). Il faut vérifier que : 7, <7, tel que :
7, =min(0,13f_,,,4MPa)=3,25MPa (Fissuration peu nuisible)

max
T =T”

= (15,519 x 10°/0,18x0, 12) =0,718 MPa.

u

7, =0,718MPa <7, =325 MPa ................ Veérifie.

» Vérification des contraintes
a)-Contrainte de béton :
Gbe = ( Mger X Y)/1
b)-Position de 1’axe neutre :
Eb

D=n xAs /b
=15.3, 39/65= 0,78 cm
E=2.D.d

=2.0,78. 18=28,16 cm

Y=-D++/D.D+E

=-0,78+,/0,18% + 28,16 =4,52 cm

15;

Y=4,52 cm

C)-Moment d’inertie :

1=b/3.Y 3+15A;. (d-Y)?

=65/3x4, 52°+15x3, 39x (18- 4,52)?
=9340, 36cm”
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AN:

Gbe =4,48 MPa <G pc = 15MPa ......ccevvvn.. (CV).
» Calcul des contraintes de I’acier :

6 =15 M ¢ % (d-y)/I =152,60 MPA< 348 Mpa ...(CV).

Les résultats sont regroupés dans le tableau suivant :

Tableau.ll1.6.Vérification des contraintes.

Meer 1 acieMd) | Y eM) | (CM?) o, (MPA) | o,>&
(KNM) S bc be bc
Béton| 7,049 3,39 4,52 9340,36 4,48 vérifice
Acier | 7,049 3,39 4,52 9340,36 152,60 vérifice

» Vérification de la fleche

Si les trois conditions suivantes sont vérifiées, il n’est pas nécessaire de

vérifier la fleche :

o hiL>1/16
o AJbd<4,2/fe
o h/L>1/10 (M/M,)

Nous avons :
h/L> 1/16 = 20/410=0,048<0,0625................ vérifiée.
3,39/ 12x18< 4,2 / 400 =0,01569<0,0105................. non Vérifiée.

Donc :La vérification de la fleche est nécessaire.
D’aprés le BAEL 91 [2] la fleche totale est : A8, =5, — 3§,

La fleche admissible est :

ﬂsiL <5m
500

f

—h

=05+ L(m) siL > 5m
1000
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2

.= Mer L =0,16............. @
10E1
2

= ML =0,39....cc......... @
10E, 1

WFleche due aux charges instantanées.
@Fléche due aux charges différées.
Dans notre cas L= 4,10 m.
e Moment d’inertie de la section totale homogene :
3
I, blh 15A5(—— d)? = bh 15As(——d) _ 46587,7 Cm?

e Moment d’inertie fictif :

|4 = L1, =2,81x10*
1+ A u
l,, = o =3,5x10"
1+A,u
Avec :
A=0%hm o7
2+3°2
”[ bj
A, = _ 0025 __ 0,44, =1,09........ @
bO

Dpour la déformation instantanée.

@pour la déformation différée.

D= % — 0,015 y
0 Avec 6= —2 =165,82 et
PR Z
4po, + fg ’

Z=d —%=16,49 Cm
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Les résultats sont regroupés dans le tableau ci-dessous
Tableau .111.7. Vérification de la fleche

MSER As P Z Os

I I I
(KN.M)| (cm?) (cm) | (MPA) Mo Ay m 0 sl sV

CYyRECEY YR REYD)
7,049 | 339 (0,015 16,49 16582 | 2,81 35 03 | 465877 | 016 | 0.39

» Calcul des modules de déformation

Ei=11000 (f.5)"*=32164,2 MPa.
E,=3700 (fe)*°=10818,87 MPa.

o; =0,16cm
D’ou: = AS; =0, -6, =0,23cm.
o, =0,39cm
fo bt MO o8oem.
500 500
=AS; < T Vérifiée.

111.2.7.Calcul des armatures transversales et de I'espacement
L’acier choisi pour les armatures transversales est de type haute adhérence de
nuance le ferraillage transversal est calculé suivant les deux reglements suivants :
1.Suivant le BAEL91 :

A s —0.3f K
bS,  08fe
S; <min (0,9d 40 cm) K=1: pas de reprise de bétonnage .
fe
A > (40 cm)
bOSt
A5 683107 cm 2 >5925.10-3
D, t
S, £16,2cm S, £16,2cm
4 20,43.10 % cm i2(40 Cm)
S, S
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2. Suivant le RPA99 [1] :

sﬂ > 0,003b,

t

h
S, < r————— zone courante

Avec: ¢ < min(i;&; }
3510

¢, . Diametre minimum des armatures longitudinales.

¢ <min(5,71;1212)=5,7dmm. On adopte ¢, =6mm=> A =246 =0,57cm”,

ﬁ >0,036cm
t
S, <5CM....oomn zonenodale A S po3—s < A 1583
- t — )
S, <10CM............... zone courante St 0,036

On prend St=15 cm.
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111.2.8. Ferraillage des poutrelles

Ferraillages des poutrelles

En travées Sur appuis
| 1T12 , 2T12
40 8

7 ITI2
« w > 4I < _ o »
3T12 ’ D 3T12
A I
+ i [ 12 o

Figure.ll11.14. Ferraillages des poutrelles.
111.2.9. Ferraillage de la dalle de compression

Le ferraillage de la dalle de compression se fait dans les deux sens afin
d'éviter les fissurations, le ferraillage est en treille soudée (BEAL 91 B.6.8.4)[2]:
-Les conditions suivantes doivent étre respectés.
-les dimensions des mailles sont normalisées (ART.B68.BAEL91) [2] comme suit :
20 cm : pour les armatures perpendiculaires aux nervures.
30 cm : pour les armatures paralleles aux nervures.
Soit : A : la section des armatures perpendiculaires aux nervures.
(A en : cm? pour métre de nervures).
Avec : L;: distance entre 1’axe des poutrelles (L1=65 cm).
A : diamétre perpendiculaire aux poutrelles (A.P).
A, : diamétre paralléle aux poutrelles (A.R).
A=A4/2
Fe=520 MPa quadrillage de T.S.TIE 520.
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65

=4.— =050cm?/m
A 520 !
5T6 = A =141cm?
St:@:ZOCm

A,=A4/2=0,71 cm?
Soit 5T6 = A, =1,41cm?
et Si=20 cm.

St Sy2

Ts@6

1 -/
/ ’

100

Figure 111.15. Disposition constructive des armatures de la dalle de compression.
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111.3.Les escaliers

111.3.1. Introduction

Un escalier est une suite de plans horizontaux disposés en gradins, afin de
permettre de se déplacer a pied d’un niveau a un autre, un escalier sert donc a monter
et descendre, la montée et la descente doivent se faire aussi aisément que possible et
sans danger.

Dans Notre structure il y a un seul type d’escaliers : droit a deux volées.
a)-Définition des éléments d’un escalier

- La volée : c’est la partic d’escalier comportant une suite ininterrompue de
marches égales et située entre deux paliers successifs, une volée ne doit pas comporter
plus de 20 a 22 marches et moins de 3 marches.

-Le palier : c’est la partie horizontale d’un escalier, arrétant la suite des marches
au droit d’un étage, ou entre les étages, pour assurer 1’accés a chaque niveau
intermédiaire (palier d’arrivée ou palier intermédiaire).

-La paillasse : c’est la dalle en pente supportant les marches d’une volée.

- Le jour : ¢’est la largeur en plan du vide entre deux volées paralléles.

-La marche : ¢’est la surface délimitée par la foulée et I’emmarchement.

-La contre marche : c’est la partie verticale prenant place entre deux marches.

-L’emmarchement : c’est la largeur utile d’une volée, elle est fonction de la
destination de I’escalier.

- Le collet : ¢’est le nom donné au bord limitant I’escalier du coté jour.

-La foulée : c’est la distance horizontale comprise entre chaque contre marche.

-La ligne de foulée : c’est la projection en plan du trajet suivi par une personne
empruntant 1’escalier, pour les escaliers dont la largeur de I’emmarchement n’excéde
pas 110 m, la ligne de foulée se trouve au milieu de I’émmarche.

h : Hauteur de la marche.

g : Largeur de la marche.

L : Longueur horizontale de la paillasse.

H : Hauteur verticale de la paillasse.
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Palier de repos

x\/

"/

TR N
7/ }/

march

| Contre marche

paillasse

Figure 111.16. Dimensions de I’escalier.
b)-Dimensionnement des marches
Pour le dimensionnement des marches (g) et contre marches (h), on utilise
généralement la formule de BLONDEL suivante : 59<g+2h<64
Dans notre cas
La hauteur Etage courant : 3,06m avec deux volées
»  Deux volées de hauteur H=1,53 m dites : Volée 01

On utilisé la formule de « blondel »

2htg=64 ... (1)
nNxh=H .............................. (2)
(N-1)g=L .o, (3)
Avec

n : Le nombre des contre marches.
(n-1) : Le nombre des marches.
c).Pré dimensionnement
e Hauteur de la contre marche h=17cm (16 <h<18)cm.

e Largeur de la marche g=30cm (22<g<34)cm.
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Nombre de contre marches
n = H/L = 306/17=18 contremarches (9 contremarches par volée).
e Nombre de marches m=n-1 =8 marches
e Longueur horizontale de lavolée L=g(n-1)=0,309-1)=L=24m
Vérification de la relation de BLONDEL
On doit verifier que : 59<g+2h<66 cm.
% Calculer de reculement L,
Lo=g % (n-1) =30 x 8 =240cm.
Donc : la largeur de palier L,=420-240=180cm.
% Calculer la longueur de la paillasse
tan <= H/Ly=153/240 = 0,63 Donc o= 32,52 °.
lv = 240/cos « =284,63 cm.
La ligne de foulée : Lt =Lv + L,= 284.63+180= 464,63 cm.
% Veérification
g+2h=30+2x17=64

RDC : 3,06+0,68=3,74 m avec trois volées comme suit :

»  Deux volées de hauteur H=1,53 m dites : Volée 01

»  Une petite volée de hauteur de H=0,68 m dite : VVolée 02
Type I:

1,53m

A 15

Figure.l11.17. Schéma statique de I’escalier.

Pour Volée 01 : Nombre de contremarches: n= 193 _q............. comme 'étage
17

courant .
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Pour Volée 02 : Nombre de contremarches : n = 98 _ 4

17
Dou:H=0,68metL=12m
% Epaisseur de la paillasse
| |
% = ep = E avec: | = Ipaillasse+ | palier
I painasse = V1,53% +2,4% = 2,84m = | = 2,84 +1,80 = 4,64m = 464cm

2604 <e, = 42604 15,466 < e, < 23,2cm On choisit : e, =18cm

111.3.2. Evaluation des Charges
a)-Charges et surcharges Palliasse

Tableau I11.8.Charges et surcharges de Palliasse.

Poids
. Surface pour
Chargement volumique )
m
(KN /m®)
Poids propre de la palliasse (e = 180m) 25 1x 0,18/ c0s32,52°
Poids propre du contre marche
22 1x017/2
(e=17cm)
Carrelage horizontal (e =2cm) 22 0,02x1
Mortier de pose horizontal (e = ZCm) 20 0,02x1
Carrelage vertical (e =2cm) 22 0,02x1
Mortier de pose vertical (e = 2cm) 20 0,02x1
Enduit en platre (e =2cm) 10 0,02x1
Poids du garde-corps 1IKN/ml -
La charge permanente G, = Z G,
La surcharge d’exploitation surcharge a usage habitation
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La charge

(KN /ml)

5,33

1,87

0,44
0,40
0,44
0,40
0,20
1,00

10,08
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b)-Palier
Tableau I11.9.Charges et surcharges de Palier.
) ) Surface La

Poids volumique
Chargement 3 pour charge

(KN / m?)

(m?) (KN / ml)

Poids propre du palier (e :18cm) 25 1x0,18 45
Carrelage (e = ZCm) 22 0,02x1 0,440
Mortier de pose (e =2cm) 20 0,02x1 0,400
Enduit en platre (e =2cm) 10 0,02x1 0,200
La charge permanente G,=2G, 5,54
La surcharge d’exploitation surcharge a usage habitation 25
Volée

Charge permanente :  G=10,08 KN/m?
.Charge d’exploitation : Q = 2,50 KN/m?

Palier
Charge permanente :  G=5,54 KN/m?

Charge d’exploitation : Q = 2,50 KN/m?
b).Combinaison des charges :

Le calcul se fera pour une bande de 1 ml.
A I’état limite ultime : 9, =1,35G +1,5Q
A I’état limite service : Jser = G + Q

Tableau.l11.10. combinaison des charges de I’escalier.

G (KN/M%) | Q (KN/M?) Qu Qser

(KN/M?) (KN/M?)
Palier 5,54 2,5 11,22 8,04
Paillasse 10,08 2,5 17,358 12,58
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111.3.3. Calcul de moments fléchissant et effort tranchant
a). AL’E.L.U

17,358K

/ 11,22KN/m

AQHW{HH,WHH

PN
|< | 2.4

+ 1.80 >|
% fy =0 — Rpy + Ray — (17,358%2,4+11,22x1,8) = 0
— Rpy + Rpy-61,855
XM/, =0
17,358x(2,4)%/2- Ray x(2,4+0.9) +(11,22x1 ,8) (2,4+0,9 )=0
— Rpy= 35,34 KN.
— Ray= 26,51KN.
% Lacoupe A-A
0<x <2,40m
Y f/y=0— T(x)-2651+17,358.x = 0 17358 |
—T(x) = 26,51-17,358.X /

Yy vyvVvY VvV Yy
{ T(0) = 26,51 KN

T(2.4m) = —15,15KN’ >

M, =0 — My +17,358x (x2/2) — 26,51.x = 0

—Ms) =-17,358x% (x%2) + 26,51.x

{ M(0) =0
M(2.4m) = 13,634KN.m"

% LacoupeB-B :

17,358KN /m '\ M,

-
l | | | | | A . 11,22 KN /m lT
A
L 2.40
-

F
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2,4< x <3,30m
¥ fy =0—T(x) - 26,51 +17,358 x 2,4+ 11,22.x = 0
—T(x)= 26,51 -17,358 x 2,4-11,22.(x-2,4)

{ T(2,4) = —15,15KN
T(3,30m) = —25,25 KN

3 M,y =0 — My-26,51x (2,4+ X ) +17,358%(2,4/2+x )+11,22 (x2/2)= 0
—Mip = —5,61x2 +11,78x+17,68

{ M(2,4) = 13,634
M(3,3m) = —4,54KN.m

% Lacoupe C-C:

0< x <0,9m

Y £y =0 —T(x)-11,22. x = 0
ST(x)= 11,22 X

{ T(0) =0
T(0,9m) = 10,10 KN

Z M/y =0 — -Mf(x)-11,22>< (X2/2) =0
—>Mf(x) = - 5,6:|.X2

{ M(0)=0
M(0,9m) = —4,54KN.m
> Diagramme de moment

Calcule de Myax:

T(x)=0

—T(x)= 26,51-17,358.X
—x=-1,527x 26,51/-17,358 = 1,527m.
Mye =-17,358% (x2/2) + 26,51.x
—Mpmax = 20,243KN.m
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W

I e

8707 7 ©
o
fml 0 2.4 3.3 4.2
26,51 !

-25,25

X
(m? 1.53 4.2
4,54 |

0,00 r“"'h-.___
0,00
-13,63
-20,24

X

{m) 1,53 3,11 4,2

Figure.l11.18.Diagrammes des efforts tranchant et moments a ELU.
b). a L’E.L.S

12,58 KN /m
/” | / 8,04KN/m

IO o

2.40

|"I T rl"! I'l

2 frx =0 > Rax =0
Y. f/y =0 — Rpy + Ray—12,58 x2,4 - 8,04 x1,80 =0
Rey + Ray-=44,66
> M/A =0
Rey % 3,30 -8,04x1,80(1,8/2+2,4)+12,58%2,4(2,4/2)
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Chapitre 111 Calcul des éléments secondaires

—Rpy=25,45 KN.

—Rpy=19,21 KN

< Lacoupe A-A:

0< x <2,40m |I\

Y £y =0—>T(x)-19,21 + 12,58.x=0 v VYV /

—T(x)=19,21 - 12,58.x & :

{ T(0) = 19,21 KN .
T(2,4m) = —10,98KN’

Y M,y =0 — Miw+12,58% (x2/2) -19,21.x =0

—Miyg = —12,58x (x2/2) +19,21.x

{ M(0) = 0
M(2,4m) = 9,87 KN.m "

% Lacoupe B-B :

7 8 04K N/m
r l r r v

0<x £0,9m
xf,, =0-T(x)—8,04 x=0
—T(x) =8,04 x

{ T(Om) = 0 KN
T(0,9m) = 7,24KN’

Z M/y =0— Mf(x) —4,02. x2=0

—>Mf(x) =4,02. x?

{ M(0) = 0
M(0,9m) = —3,26KN. m

% LacoupeC-C:

7 8 04K N/m

(r L L ¥ ¥

AN
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Chapitre 111 Calcul des éléments secondaires

09m< x <1,8m
> f,, =0 —->T(x) + 8,04 x—25,45(x —0,9)=0
—T(x) =17,41 x —22,905

T(0,9m) = —18,21KN
T(1,8m) = —10,98 KN

Y M, =0 — Mg + (8,04 X% /2) —25 (x -0,2)=0
—Msyy = —4,02 X*— 25x—22,5

{ M(0,9) = —3,25
M(1,8m) =9,87KN.m"

e Calcule de Myax
T(x)=0
— T(x) =19,21 - 12,58.x
— x= -19,21/- 12,58 = 1,527m
My = —12,4x (x?3/2) + 22,06.x
—Mmax = —12,58% (x3/2) +19,21.x
—Mpuax = 14,667 KN.

75



“ﬁaﬁtre 11T Caleul des e[emew

T vt

5
o
iml 0 2.4 3.3 4,2
19,21 |
7,24
u'uu -\\I u'ul
-10,98
-18,21
x
m) 1,53 [ 4,2
1
3,26
0,00 —
0,00
-9,38
-14,67
x [
(m) 1,53 3,11 4,2

Figure.l11.19.Diagrammes des efforts tranchant et momenes a ELS.

I11.3.4. Ferraillage de I’escalier >

Le ferraillage sera déterminé pour une bande de 1m de largeur, avec :

b =100cm. e =18 cm. d=0,9x e =16,2cm. d’=0,1 x ¢ =1,8 cm
Acier FeE400; Fissuration peu nuisible
fou = (0,85 xfezs) vy
fios = 0,6+0,06 xfcog
0s=Te/ ys
Tableau. I11.11.Caractéristiques géométriques et mécaniques.

feos (fos | \ \ d cm) \
(MPa) (MPa)
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a).Calcule les sections des armatures a I’E.L.U

1. Calcul les sections d ‘armature dans la travée
- Moment en travée
ALELU:
Mi=0,85 X Myax = 20,243KN.m.
ALELS:
M= 0,85 X Myax =12,466 KN .m.

D’apres le BAEL 91 [2], on calcule e ferraillage d’une section rectangulaire

soumise a la flexion simple.
D’ou : pp,=My/ (b X d2 Xf,,,) = 0,088< 0,186 =pivot A= gp,= 10 %o.
d =My/ M 4=1,623
1 =0,3367 6—0,1711 = 0,375
W >Hpe= AJ' =0 (pas d’armature comprimée).
a=1,25 (1—/1 — 2j1,,,)= 0,104
3=d(1-0,4 a) = 15,52cm.
A= M, /(3x 6g) =3,74cm?
-Condition de non fragilité
A= Anin = Max {(b x )/ 1000 ;( 0, 23 x b x d X fig)/fe} = 1,9cm?.......... OK.
- Choix des barres
A= 8T12=9,05cm?2.
-L’espacement
Si< Min (3h; 33cm) =S< 33cm.
On prendre : Si=12cm.
-Armatures de répartition
A, =A;/4=113cmz,
- on prend:

A, =8T8 =4,02cm2.
-L’espacement
St< Min (4h, 45 cm) < Min (72 cm, 45 cm).
=S5i<45cm. On prendre : Si=12 cm.
-Calcul de la section d ‘armature sur appuis
b =100cm; d=16,2cm;h=18cm ;c=2cm.
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- Moment sur appui
ALEL.U:
My= 0,2 X Myax =4,04kN.m.
A L’E.L.S:
M ger= 0,2X Myax=2,93kN.m.
D’apres le BAEL 91[2], on calcule le ferraillage d’une section rectangulaire soumise
a la flexion simple :
D’out: ppy, =M/ (b X d? Xf,,,) = 0,017 < 0.186 =pivot A = gp;= 10 %o.
d =M,/ Mg=1,378.
W=0,3367 6—0,1711 = 0,292 >p,,,,=0,017= A,' =0 (pas d’armature comprimée).
a=1,25 (1—/1 — 2,,)=0,021.
3=d(1-0,4 a) = 16,06cm.
A= M, /(3x 65) =1,02cm>2.
-Condition de non fragilité
A¢> Anmin = Max {(b x €)/ 1000 ;( 0, 23 x b x d X fig) /fe} = 1,96cm?.......CNV.
Donc on choisit
Aa=Anin =1,96 cm2,
-Choix des barres
A=4T12=4,52 cm2.
- L’espacement
Sa<Min (3h; 33cm) = S,<33cm.
On prendre : Si=25 cm.
-Armatures de répartition
A: = A/ 4=1,13cm?
- Choix des barres ~ A,=4T8 =2,01cm2.
-L’espacement
St < Min (4h, 45 cm) < Min (72 cm, 45 cm).
=5< 45 cm. On prendre :  S; =25cm
- Vérification a I’effet tranchant
On doit vérifier
Tu<T y

_ Tumax_26.51x10_

T,= = = 0,163 MPa.
bd 100 x 16,2
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T,=min (0,133 f,, ; 4MPa) = 3,33MPa.

-Les Armatures transversales
D’aprés le C.B.A 93 [3], il n’y a pas lieu de prévoir des armatures transversales si :
1. 1,<0,046f =1,15MPa ................... OK.
2. Il n’y apas de reprise de bétonnage......... OK.
Conditions vérifiées donc n’est pas nécessaire de concevoir des armatures
transversales.
b). Calcul les sections des armatures a I’E.L.S
1. Calcul sections d ‘armature dans la travée
e Position de I’axe neutre
A =As=534cm?

D= % = 0,801cm

E =2xDxd = 25,95cm?
y=—D ++/D?+ E = 4,36cm

e Position de I’axe neutre
2y (y=¢) ~DA (d -y) =0
e Moment d’inertie
=2y +nA(y—c)+nA(d - Y
Avec :
n=15 ; ¢’=2cm ; d=15,30cm ; b=100cm ; A_=0

I =13991,6 cm*.

Mg 14,667 x10°
I 139916

K= =1,40MPa/cm

a). Calcul des contraintes

= Contrainte de compression dans le béton

op, = K.y =1,40%x4,36 = 6,10MPa

= Contrainte dans les armatures tendues

o, =nk.(d —y)=15%x1,40x (16,2 — 4,36) = 248,64MPa
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b) .Veérifications

= Etat limite de compression du béton

o', =549Pa <o, =0,6f_,; =15MPa ......ccecucturrunnnn. OK
= Etat limite d’ouverture des fissures

La fissuration est peu nuisible donc aucune vérification a faire

2. Calcul les sections d ‘armature Sur appuis
M, =2,93Kn.m
A =4,52cm?
e Position de I’axe neutre
-Equation s’écrit

by? +30(A)y —30(A)d =0

-Solution
y =158 .[—1+ L. b(d.A)Z}
b 7.5(A)

15x2.01 100x16,2x 2,01
=—{—1+\/1+

=2,84cm
100 7,5%x2.01° }

-Moment d’inertie

100x 2,84°

3
| = %+15[A(d _yy?]== +15x[4,52x (16,2 2,84)% | = 6145¢m*

Ms 2,93x10°
| 6145

K =

=0,47MPa/cm

a) Calcul des contraintes

e Contrainte de compression dans le béton

ol =K.y =0,47 x 2,84 =1,33MPa

e Contrainte dans les armatures tendues

o, =nk.(d —y) =15%x 0,47 < (16,2 — 2,84) = 94,188 MPa
b) Veérifications

e Etat limite de compression du béton

o—'b =1,33MPa < o, = 0,6 fC28 =I15MPa e (CV)

e FEtat limite d’ouverture des fissures

La fissuration est peu nuisible donc aucune vérification a faire.
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4T12st 25 cm !

0 0 0 0 17 cm
8T12st12cm

1,00 m

Figure 111.20. Ferraillage de I’escalier en travée

17

Figure 111.21.Ferraillage de I’escalier sur appuis

111.3.5.Etude de la poutre paliére

La poutre paliere est prévue pour €tre un support d’escalier. Avec une longueur de

3,80 m, son schéma statique est le suivant :

Qu

h
YVVVYVYY JV VVVVVVVVVVVVVVVYVYYVYY

3,80

A
v

Figure.ll11.22.Schéma statique de la poutre paliére.

La poutre paliere se calcul a ’ELU puisque la fissuration est considérée peu nuisible.

81



Chapitre 111 Calcul des éléments secondaires

111 .3.5.1. Pré dimensionnement

On a: L=3,80m L — h = L
15 10
380 380
—_— = h =
15 10

25,33cm < h <38cm On prend h = 30cm
- la largeur b de la poutre paliére doit étre :
0,3h < b <£0,7h

9cm < b < 21cm on prend : b =30cm.

-Veérification des conditions exigées par R.P.A.99 [1]

D>30Cm .o (c.v)
h>30Cm .o (c.v)
h/b <4 oM. (c.v)

Donc, la section de la poutre paliére est de (b x h) = 30x30 cm?
111.3.5.2. Evaluation des charges

Poids propre 0,3%0,3x25=2,25KN/ml.

Poids propre de murs extérieure = 3,64 KN/ml.

Poids propre de palier =5,54 KN/ml

RB
AELU: v _ 3934 _ g 3kn/ml
L 380

RB
AELS: Py _2585 o sarkn/ml
L 380

111.3.5.3. Sollicitations
e ELU:P,=93+135%x2,25=12,337kn/ml

e ELS:

P, =6,697 +2,25=9,197kn/ml
111.3.5.4. Déterminations des efforts
» Etat limite ultime

Puxl? 12,337 x(3,80)?
12 12

= 14.84KN. ml

Moments aux appuis : M, =

PuxL? _ 12,337x(3,80)%
24 24
_ PuxL _ 12,337x3,80

===

= 7,422KN. ml

Moments en travée :M, =

Effort tranchant ‘T = 23,44KN
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Chapitre 111
’ 23, 44KN | :-":
:‘.:-. YVYYYIYYVI Y VY HHHig
7 380 cm 5
1484 | oo
7,422
M(KN .m)y

Figure.l11.23 : diagramme des moments de poutre paliere a ELU.

Etat limite de service

2
Moments aux appuis : M, = P;ZL = 9'1971(23'80) = 11,06KN.ml

2 2
Moments en travée : M, = P”ZZL = 9’197223'80) = 5,53KN.ml

Effort tranchant: T = PuzxL = 9’197:3’80 =17,47KN.m

83



Chapitre 111 Calcul des éléments secondaires

17,47KN.m
7 7
4 /
JYYYYYYYYY VY YYY VY YY
i 380 cm ::
11,06

5.53

M(KN) vy

Figure.ll1.24. diagramme des moments de poutre paliére a état limite de
service.

111.3.5.5.Armatures longitudinales

aE.L.U
1. Sur appuis A
» Armatures longitudinales
M, = 14,48KN.ml é
b =30cm E
d=09xh=09x%x30=27cm
h = 30cm < b=30cm _s
M,,, = 11,06KN.ml

M,
Hou = 4 f

14,48 x 10°

= 0,046

Hou = 300 % (270)% x 14,17
1y, = 0,046 < 0,186 =Pivot "A"

M, 1448
V=M, ~ 1106

1, = 0,3367y — 0,1711

1,30

384

27cm

d




Chapitre 111 Calcul des éléments secondaires

f, = 0,3367 x 1,38 — 0,1711 = 0,266
Upy = 0,046 < 11, = 0,266

Donc:A"=0 =(pasd Armatur comprimé )
a=1,25(1—/1—2.pp, = 1,25(1 — /1 — 2 x 0,054 = 0,06
Z=d(1—-04.a)=0,27(1—-0,4x 0.069) = 0,26 m

Z =26 cm
Upy = 0,046 < 0,186=> Pivot "A"=¢;, = 10%o0
_fe

_ 200 g mp
%=y T1qs Cremre

> Section d’armature tendue

s M, 1448 x10°
ST o,XZ 347,8 % 260

» Condition de non fragilité

= 2,60cm?

As 2 A, =max {12'(;‘0 ,0.23.b.d f;_zs}
A, = max{goxg(’)o,O.23x20x27xf—(’);}:0,650m2
A, =2,60cm? > Amin = 0,65cm~>.................. (CV)
On choisit 3T12 soit : 3,39cm?
2. En travée
M, = 7,422 KN.ml
b =30cm
d=27cm
h =30cm
M., = 5,53 KN.ml

M,
Hou = 3

7,422 x 10°

Ly = 0,023

~ 300 x (270)2. 14,17
Uy = 0,023 < 0,186
=Pivot "A"

= 0,3367y — 0,1711
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M, 7422
V=M., ~ 553

iy, = 0,3367 x 1,43 — 0,1711 = 0,310
Upy = 0,046 < py,, = 0,310

1,34

Donc: A" = 0=(pas d’ Armatur comprimé)

a=125(1-1-2.1, )=125(1-1-2x%0,031)=0,57

Z=d(1-04.a)=0,27(1-0,4x%x0,034) = 0,20

Z=20cm

Upy = 0,046 < 0,186 donc &, = 10%o0
fe 400

Os PARERT: 347,8 MPa

> Section d’armature tendue

. M,  7422x10°
ST oo XxZ  347,8x 20

= 3,066

Condition de non fragilité

b.h
000

,o.zs.b.d.%}

e

As A :max{l

in

ax1 29730 53, 20x 27x 21 L Z g 9em?
0 400

A, =3,066cm? = Amin = 0,9CM?.....ccooiiiiiiiiiiiiiaiiaiiiaaae, CVv
Donc on prendre A, =3,066
On choisit : 3T12 soit 3,39cm ?

111.3.5.6. Armatures transversales

Valeur de I’effort tranchant :V, =T =23,44KN

Valeur de la contrainte tangentielle : 7,

V,  2344x10

u

T, = = =0,29Mpa
b.d 30x 27

Valeur limite de la contrainte tangentielle : 7,

7, =min{0,10f_,,,4Mpa}=25Mpa
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e Verification

7,=0,29<7,=25Mpa .........

e Calcul des armatures transversales

D'aprés le "BAEL91 modifié 99"le diamétre des armatures transversales est de :

& < min{i,i,ﬁmin} = min{@,@,lz mm} =8,57mm
35 20 35 20

Onpred : ¢ =8 mm
2 2

A = 7., _ 314 x<0,8 — 0,502 cm?

4 4
A =m.A =4x0.502 =2,01cm?
Espacement des armatures transversales_

S, <min(0,9.d;40cm)=min(0,9x 27;40cm) = 24,3cm

Sur une longueur de 95 cm (0,25.L) on choisit un espacement de 10 cm dans la zone

nodale. L’espacement dans la zone courante est pris égal 15 cm
Valeur de 7y :

-1l n’ya pas reprise de bétonnage

-La fissuration est non préjudiciable

Donc : 7, =0,3. ftj. k =0,3x21x1=0,63Mpa

» Condition de non fragilité

A 201

= = = 0,06
bS, 30x10

Pt

f 00 2

e

o = i_max{T—ZO,OA Mpa} _ 41 .max{o’63 0,4 Mpa} ~0,001

111.3.5.7. Vérification a E.L.S
1. Sur appuis

M, =11,06KN.ml A =3,39cm?
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Position de I’axe neutre

y— 15.(A + A')_ 14 b.(d.A +d'.A) _4]_15%236 ( | 30x (27x3,39) 1] =20 .78cm
b 7,5(A +A) 30 7,5%3,39

Moment d’inertie

| = bx3y3 +15] A(d—yF+Ad-y) |=1= M+15x439,72 = 22457,619cm*
M. 11,06x10°
= a — ! == 0,49 M
| 22457619 pa jcm

Calcul des contraintes

= Contrainte de compression dans le béton

14

o, =K.y =0,49% 20,78 =10,18Mpa

= Contrainte dans les armatures tendues

o, =nk(d —y)=15x0,49x(27 —20,78) = 45,41Mpa
Verifications

-Etat limite de compression du béton

0,'=1018MPa < 6, =15MPA  .cocvvreceeeeeeeeecee e (cV)
-Etat limite d’ouverture des fissures

La fissuration est peut nuisible donc aucune vérification a faire.

2. En travée

M, =5,53kn.ml A =3,39cm?

> Position de ’axe neutre
y=20,78
> Moment d’inertie

| =22457.619cm*

3
I 22457,619

» Calcul des contraintes

Contrainte de compression dans le béton

’

o, =K.y=0,25%x20,78 =5,195Mpa
Contrainte dans les armatures tendues

> Vérifications o, = nk.(d —y)=15x0,25x (27 — 20,78) = 23,325Mpa
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-Etat limite de compression du béton

0,'=5,195MPa < G, =15MPA  ovoovvreiireiiesiessessssssssss s (cv)

-Etat limite d’ouverture des fissures

La fissuration est peut nuisible donc aucune vérification a faire.

4T8 e=25cm

— 4712 ml e=12cm

4T8 e=25cm

T12 e=15

Figure I11. 25. Ferraillage en travée et en appuis.

En Traveé sur appuis
3T12 3T12
[ | | | | |
30 (Za(l]TS 30 ({?d.]?g
e=15 cm e=10 cm
| | 3T12 | | | 3T12
U 2

Figure I11. 26. Ferraillage de la poutre paliere.
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I11.4. Balcons
111.4. 1.Introduction

Le balcon est un élement décoratif dans les batiments a usage d’habitation. Il est
constitué d’une dalle pleine ancrée dans une poutre. Le balcon est calculé en flexion
simple sous I’effet de la sollicitation du ler ordre (G, Q).

Notre structure comporte un seul type de balcon Ce type de balcon est constitué

d’une dalle pleine de forme rectangulaire.

L e

120 cm

410 cm

Figure 111.27 : balcon rectangulaire

Lx 120

—=——-=0,292 < 0,4 — Ladalle travaille dans un seul sens.
Ly 410

111.4. 2. Dimensionnement

I.  Epaisseur de la dalle
L’épaisseur d’une dalle est donnée par la formule suivante :

Tableau 111.12. L’épaisseur d’une dalle

Dalle (dans 1 sens) Dalle (dans 2 sens)
simple Continue Simple Continue
M 25-35 30-40 30-40 35-45
_ ) L Lx
Panneau isolé simple :WX <h< m avec m=25-35

@gh3@34cm£h£5,60m.
35 25

Pour des raisons pratiques on prend : h =15cm.
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Il.  Evaluation des charges et surcharges
a)-Charge permanente
1-sur la dalle

- Poids propre de la dalle (e = 15 cm) : 25x0,15x1=3,75 kN/ml

- Mortier de pose (e =3 cm)........... : 18x0,03x1=0,54 KN/ ml

- Carrelage (e=2cm).................... 22x0,02x1=0,44 kN/ml

- Enduit de ciment (e =2 cm)....... ...: 18x0,02x1=0,36 KN/ ml
G, =5,09 KN/ml

2-La charge concentrée du garde-corps

- Poids du mur (brique creuse 10 cm) : 0,9x1=0,9 KN/ ml

- Enduit de ciment (e =4 cm).......... : 0,04x1,00x18 =0,72 KN/ ml

G, =1,62 KN/ml

b)-surcharge d’exploitation

» Pour ladalle
Selon DTR on prend  Q paicon =3,5 KN/m.

» Pour la main courante
Selon DTU 99 on prend Q n, =1,00 KN/m.

-Calcul des sollicitations

Le calcul se fait pour une bande de 1 ml.

(7}

Py, -
NN ENEENEENEE VA

120 cm >

Figure 111.28.schéma statique du balcon.
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a)E.L.U
qu: =1,35G1+1,5 Q paicon = 1,35X 5,09+ 1,5 x3,5 =12,12kN/ml
Pu;=1,35G, .L  =1,35x1,62x1 =2,1kN/ml

b)E.L.S

gsl=G1+Q =5,09+3,5 =8,59 KN/ml
Ps2=G,.L =1,62kN/ml

M, =Q h e =1KN.m

111.4. 3. Calcul des efforts dans le balcon

e Moment fléchissant

QL )
My =[% +1,35G,.L +1’5Moj =[12,12><(1'2) +2,1+1,5] =9.66KN.m

L2 (1)2
Mg=| 6 —+ G+ M, |=| 85952 —+162+1|=6.915KN.m

e Effort tranchant

a)-ELU
Vs=q,xL+135xG,
V, =1212x1+1,35x%1,62
Vs = 26,50KN

b)-ELS
VS :qslx L+ p52

V, =859x1+1,62
Vs =10,21KN

Tableau 111.13.1es efforts internes a PELU et a ’ELS.

Q (KN/M?) Muax(KN.M) Vmax (KN)
ELU 12,12 9.66 26,50
ELS 8,59 6,915 10,21
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I11.4. 4. Ferraillage du balcon (E.L.U)

Le balcon est expose aux intempéries, donc la fissuration est préjudiciable dans ce
cas, le calcul se fait a ’ELU et ’ELS.

Le calcul Pour une bande de 1 ml

b=100 cm ; h=15cm ; d=13cm ; c¢=2cm ; M, =8,76KN.m
J— Mu
b @ Fou
9,66 X 1073
Upu = 0,040

~1.(0.13)2.14,16
Upu = 0,040 < 0,186
Pivot .~ A -

My _ 966

y =u 2% _ 39

Mger 6,91
iy, = 0,3367y — 0,1711

iy, = 0,3367 x 1,39 — 0,1711 = 0,28

Hpy = 0,28 < py, = 0,30

Donc, Les aciers comprimés ne sont pas néssicaires . A" = 0.
a=1,25(1—/1—2.ppy) =1,25(1 — /1 — 2 % 0,28 = 0,420
Z=d(1—-04.a)=0,13(1— 0,4 x 0,420) = 0,1081m.

7Z =10,81cm

Hpy = 0,040 < 0,186 g5 = 10%o
_ L _ 400 = 347,83 MP

STy T 115 e

> Section d’armature tendue

A = M,  966x107°
ST osXZ 347,8 % 0.136

» Condition de non fragilité

= 2,04cm?.

b.h f 100x15 21
AZA = 0.23bd. zel _ 0.23x100x10% -
min max{looo f, } max{ 1000 400}
A 15cm A, = 204> Amin = 15CM? e OV

On choisit: A =4T12 =4.52 cm?
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» Espacement

St<min (3h, 33cm) =min (3 > 15; 33) =33 cm.
On prend St=30 cm

» Section d’armatures de répartition
Ar:& =% =113cm?

On choisit 4T8=2,01cm ?

Espacement

St<Min (4h, 45cm) = min (4 < 15; 45) =45cm
On prend St=30cm

. Vérification de ’effort tranchant

Vu =Tu = 26,5KN

> Valeur de la contrainte tangentielle (7 )

_ Vu _ 265%x1073
" bd  1x0,13

Ty = 0,20MPa

> Valeur limite de la contrainte tangentielle
La fissuration est préjudiciable
T, < min{0,1 X f.,5; 4MPa} = 2,5MPa
Ty = 0,20MPa< T, =25MPa.....ccco e s s e (V)
» Armature d’effort tranchant

- Le bétonnage est sans reprise

V, <0.07xd x fozs h =15cm
7o

Donc aucune armature d’ame a prévoir.
E.LS

» Moment de service

Ms:6’915 KN.m

° Position de 1’axe neutre

D15 A_ 15452

=0.678cm
b 100

E=2D.d= 2. 13 .0,678 = 18,3cm*.
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Y,=-D++/D? + E =3,65 cm

¢ Moment d’inertie

1 b.y® +15.A(d —y, ) =8199,02cm*

K= NIIS =0,08Mpa/cm

o Etat limite de compression du béton

o, =K.y, =03MPa <o, =0,6f.,;=15MPa.............ccceoecee.e(C.V)
. Etat limite d’ouverture des fissures
Fissuration préjudiciable
o, =15k(d - y,)=11.22MPa
(C.V)

0y <0y = minE fe;15077} = 240MPa

Donc les armatures calculées a I’E.L.U.R sont convenables
I11.4. 5. Schéma du ferraillage

T W T T_ 4T12(e=30cm)

100 cm .

4T85 (e=30cm)

15cm

A

Figure 111.29. Schéma du ferraillage du balcon.

95



Chapitre 111 Calcul des éléments secondaires

[11.5. Etude De La Dalle Machine
111.5.1. Introduction

La dalle machine est une dalle pleine, qui reprend un chargement important par
rapport a celle des dalles de 1’étage courant ou terrasse, cela est due au mouvement de
I’ascenseur ainsi qu’a son poids, en tenant compte de la variation des efforts de la
machine par rapport a la dalle.
111.5.2. pré dimensionnement

La dalle d’ascenseur doit avoir une certaine rigidité vu le poids de la machine.
Capaciteé : petit ascenseur.
400 Kg (5 personnes).
Le calcul des efforts de la dalle se fait selon la méthode de calcul des dalles reposants

sur 04 cotés.

Ly=3,2

Figure 111.30.Dimension de I’ascenseur.
a. Résistance a la flexion

Lo b 200, 320

50 40 50 40
4cm<e<8cm

b. Condition de I’E.N.A
L’entreprise nationale des ascenseurs (E.N.A) préconise que 1’épaisseur de la dalle
machine est e > 25cm

On prend : e=25cm
111.5.3. Détermination Des Charges Et Surcharges

a. Charges permanentes
e Poids de la machine supportée 50,00kN/m?
e Poids propre de la dalle 0,25x25=6,25kN/m?

G=56,25kN/m?
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b. Surcharge d’exploitation
Q=1kN/m?
111.5.4. Combinaison Des Charges
E.L.U :q,=1,35G+1,5Q=77,438kN/m?
E.L.S :ser=G+Q=57,25kN/m?
111.5.5. Calcul Des Efforts
Le calcul des efforts de la dalle se fait selon la méthode de calcul des dalles
reposantes sur 4 cotés.
v’ Calcul de “p”:0,4<p:5:£:0,62<1
L, 32

—> La dalle travail dans les deux sens.

*M, = u,q,L5
*M, =u M,
D’apre le BAEL : (py ; py)
E.LU:
{,ux =0,0822 = M, = 25,45kNm
u, =0,2948 = M =7,50kNm
Selon les conditions d’encastrement d’appuis, on obtient les moments suivants :
-Moments en travées :
M=0,85M,=21,63 KN. m
My,=0,85M,=6,37 KN.m
-Moments sur appuis :
Max=0,3M,=7,63KNm
May=0,3M,=2,25 KN.m
Ma=Max(Max ; May)=7,63kN.m
111.5.6. Ferraillage De La Dalle
Le ferraillage de la dalle machine se fait comme suit :
Pour une bande de 1m, on aura une section (b x h)=(100x25)cm? qui travaille en

flexion simple.
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111.5.6.1. Ferraillage En Travée Dans le sens “L et le sens “L,”

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

Espacement

d=dy-d,=21cm

Tableau I11.14.Tableau récapitulatif des résultats de ferraillage en travee

(sens Lyet Ly)

2 2 | 2 ; Asadp Esp
M | A’(cm?) a | Z(cm?) | A (cm?) | choix )

(cm?) (cm)
MTX

Sens(x-X) 25,451 0,12 0 0,16 21,06 2,85 4710 3,14 25
kN.m)
Sens(y-y) | Mry

6,375 0,035 0 0,04 22,14 0,83 5T8 2,51 25

(kN.m)

111.5.6.2. Ferraillage Sur Appuis
On a: b=100cm:; h==25cm; d=22,5cm; c=2cm; o,=14,17TMPa ;

0s=348MPa
Tableau I11.15 .Tableau récapitulatif des résultats de ferraillage sur appuis.

Ma(kN.m)| M | A’(cm?) A | z(cm?) | AL(cm?) choix | Ad%(cm?) esp(cm)

7,63 0,042 0 0,053 22,02 0,99 5T8 2,51 25
Espacement :
100 . (igis
—— =25cm < Min(3h;33cm) =33cm(Sens X —X)  ......... vérifiée
Esp =
100 o -
5 - 25cm < Min(4h;45cm) = 45cm(Sensy —y) v vérifiée

111.5.6.3 Calcul Des Armatures Transversales

Les armatures transversales ne sont pas nécessaires si la condition ci-dessous est

vérifiée :
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max

7, =-—<7,=0,05f,,=1,25MPa

"~ bd
LL
T = by 38,715kN
2L +L,

T, = %be _ 51 625KN
3
T™ = Max(T,;T,) = 51,62kN

. _ 516210
" 1000225

111.5.7.4 Vérification A L’E.L.S

=0,229MPa < 7, =1,25MPa.................... vérifiée

a. Vérification des contraintes :
Béton

o, =—>+y<0, =06f_,, =15MPa

Oy :77¥(CI - y)SEs

La fissuration est considérée comme préjudiciable.
— ol 2 . :
o, = Mln(g fe; Max (0,5 fe;110,/7f, )) =201,63MPa

Avec .
n=1,6 pour HA ; fe=400MPa
L
p= L—X =0,952 ; q, =57,25kN/m?

y
* MX :ILquSEFLi
ES M y = ‘L[y M X
E.LS

i, =0,0822 = M, =18,82kNm

u,=0294=M = 5,53kNm
-Moments en travées
Mix=0,85M,=15,9KkNm
Mgy=0,85M,=4,7kNm
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-Moments sur appuis
Ma=Max (0,3My ;0,3 M,)=5,646kNm

1- Détermination de la valeur de “y”

gyz +nA;(y—c')—nAs(d —y):0 avec: n=15

2- Moment d’inertie

I =%+nA§(d —¢') +nA,(d -y)

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

Tableau 111.16 .Vérification des contraintes de la dalle en travée et sur
appuis dans les deux sens

Mi(kN | Acm?®) | Y(em) | I(cm®) | ew(MPa)| o, <5, | 6s(MPa)
m)

(x-x) | 15,9 3,14 4,16 | 117341 2,83 187,11
Travée
(y-y) 4,7 3,14 4,00 | 19083,51 2,42 vérifiée | 153,92
Appuis 5,64 2,51 3,76 | 14989,6 0,707 52,88
b. Vérification de la condition de non fragilité

h=25cm ; b=100cm

A, = p, (3_7’0)bh = 2,05cm?
A, = p,bh =2,00cm?

P, =0,8%,  pour les barresa haute adhérence

Avec : ,OZII:_z:O’952
» Sens Ly
Sur appuis : Ax=2,51cm?/ml>2,05cm? ............. vérifiée
En travée : A,=3,14cm*/mlI>2,05cm? ............... vérifiée
> Sens Ly.y
Sur appuis : A,=2,51cm?/ml>2,00cm® ............... vérifiée
En travée : A,=3,14cm?ml>2,00cm? ................. Vérifiée

100
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c -Vérification de la fleche
Il n’est pas nécessaire de faire la vérification de la fleche, si les trois

conditions citées ci-dessous sont vérifiées simultanément :

h M,

> _t
I;]X 20M, 0,125>0,0279 ..o vérifiée

*— > iai =<0,125>0,028a0,037......ccvvvreee.. veérifiée
L, 27 35 el

0,00139<0,005....ccccciveeeeeennnnn, veérifiée

A 2

= < —
bd fe

Conclusion

Les trois conditions sont vérifiées donc le calcul de la fleche n’est pas nécessaire.

111.5.8 Schéma de ferraillage

COUPE: X-X
T0e =25 s—22—= Ti0.e =25
FFFFFFFFFFFFFF A =
--------------- |4u “
| =
|| ||
TI0e=25 ==
COUPE:Y-Y
T =25 = 1= Ti0e =25

[ & & 4 s s s

]

| Tibe=25 = Bt

Figure 111.32. Ferraillage de la dalle machine.
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Chapitre IV Etude dynamique en zone Sismique

IVV.1. Introduction

L’objectif principal de la réglementation parasismique est la sauvegarde des vies
humaines pour une secousse donnée. La construction peut alors subir des dommages
irréparables, mais elle ne doit pas s’effondrer sur ses occupants.

En cas de secousse plus modérée, 1’application des régles parasismiques doit
permettre de limiter les destructions et, voire, les pertes économiques.

1VV.2. Etude de la structure en VLNA

IV.2 .1. Principe de la modélisation

On peut considérer comme oscillateur multiple toute structure & comportement
¢lastique linéaire, modélisée a 1’aide de barres ou d’¢éléments finis et comportant une
masse associée a chacun des nceuds, les masses réparties sur les barres sont dans ce cas
supposées concentrées sur les nceuds les plus voisins.

Dans un but de simplification, le dessin des figures est généralement effectué pour une
console verticale uniqguement.

Le modeéle ainsi représenté et possédant un nombre fini de DDL doit refléter les
parametres du systeme original ayant un nombre infini de DDL et qui sont : La masse,
la rigidité, et I’amortissement.

V.2 .2. Caractéristiques dynamiques propres
L’étude des oscillations libres de notre structure modélisée et supposée non amortie,
donne une bonne approximation du mouvement réel et fournit tous les éléments
nécessaires pour le calcul des oscillations forcées.

L’équation du mouvement d’un systéme se déplacant librement sans amortissement

est :

[MEX )} [KEX @)} =10} oo (1)

Avec :

{X' }; {X} : Vecteur des accélérations et vecteur des déplacements respectivement de la
structure.

[M] : matrice masse de la structure.

[K] : matrice de rigidité de la structure.

Une solution particuliére est donnée par I’expression :

{X(t)} = {Alsin(@t +@).......ooooviiiiiiiii )
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Ou:

{A} : Vecteur des amplitudes.
o: Fréquence de vibration.

¢ : Angle de déphasage.

Les accélérations en VLNA sont données :

X )} = —2{Alsin(@t +@) oo (3)
En reportant les équations (2) et (3) dans 1’équation (1), on aura :
[K]-@*MfAlsin(@t+@) =10} ... (4)

L’¢équation (4) doit étre vérifiée quelque soit le temps (t), donc pour toutes les valeurs

de la fonction sinus ce qui donne :

[K]-AMTKA={0} oo (5)

Ce systéme d’équation est un systéme a (n) inconnues Ai; c’est un systéme
d’équation homogeéne qui ne peut admettre une solution non -nulle que si le
déterminant de la matrice carrée s’annule, c'est-a-dire :

det[K]-@?[M]| =0 — «équation caractéristique » .................... 6)

En développant cette équation. On obtient une équation polynomiale de degré (2n) en
().

Les (n) solutions (w?1, ®?,..., ®?,) sont les carrés des pulsations des (n) modes de
vibration possible.

Le 1* mode vibratoire correspond a ; et il est appelé mode fondamental

(01 < @<.... < ®p).

A chaque pulsation propre, correspond une forme d’oscillation appelée mode propre
{A} ou forme modale.

1V .3 Modélisation de la structure

L’équation du mouvement de la structure a plusieurs inconnus, 1’analyse de notre
structure serait impossible sans I’aide de 1’outil informatique.

Pour ce faire nous avons opté pour le logiciel de calcul ETABS (version 9.7.1).

IV .3.1. Modélisation de la rigidité

On considere que notre structure a p nceuds et comporte au total n DDL numérotés de
1 an, dans le cas général il existe six DDL par nceud, le nombre n a donc pour valeur :

n=6.p.
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IV .3.1.1. Les planchers

a- Définition du diaphragme

Tout plan horizontal (plancher) ou incliné (versant de toiture) capable de transmettre
les charges horizontales aux éléments verticaux de contreventement est appelé
diaphragme.

b- Son réle

1. Transmettre les charges sur les éléments verticaux du contreventement sous-

jacents.

<& F
actions Qoo réactions e
> pa e "
s Sad owaal
& g 2
& - '

Figure IV.1. Transmission des charges sur les éléments verticaux de

contreventement.

2. Raidir le niveau.

diaphragme

Figure IV.2.Le rdle du diaphragme.
3. Coupler les éléments porteurs verticaux (méme déplacement en téte des éléments
d’une file).
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H . (] H

MEMES DEPLACEMENTS EN TETE

Figure IV.3 .L’influence du diaphragme sur le déplacement des poteaux.
c- Classification des diaphragmes en fonction de leur rigidité
Si a < 0.5b Diaphragme rigide
Si 0.5b < a < 2b Diaphragme semi-rigide
Si a > 2b Diaphragme flexible

IF o [S GREATER THAN 2b, THE DIAPHRAGM
15 CONSIDERED FLEXISLE, ’

DIAPHRAGM DEFORMATION, a

STORY DISPLACEMENT, b

Figure 1V.4 .Classification des diaphragmes.

d-Quel type de diaphragme doit-on utiliser ?
-les diaphragmes rigides sont préférables aux diaphragmes flexibles, car ils distribuent
les charges horizontales sur les éléments verticaux en fonction de leur rigiditée latérale.
-Leur rotation sous charges horizontales entraine une torsion d’ensemble du niveau
sous-jacent.
-les diaphragmes flexibles distribuent les charges horizontales sur les éléments
verticaux en fonction des masses qu’ils portent en téte, correspondant aux aires des
planchers dont ils recoivent la charge.

IIs n’imposent aucune torsion au niveau sous-jacent. Celui-ci subit des déformations

différentielles en fonction des charges et de la déformabilité de chaque file porteuse.
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La rigidité d’un diaphragme dépend
- du type de I’ouvrage : les planchers en béton armé constituent en général des
diaphragmes rigides, les charpentes des diaphragmes flexibles
- de sa forme en plan : les diaphragmes longs et étroits sont flexibles.

D’apres les informations ci-dessus, nous concluons que nous devions modéliser
les planchers de notre structure par des diaphragmes rigides.
Les planchers ont ét¢ modélisés par des éléments de membrane, et étant donné qu’ils
sont en corps creux, on devait choisir I’option (use one spécial way) pour montrer le
sens des poutrelles.
IV .3.1.2.Les éléments de portique
Les poteaux et les poutres de la structure ont été modélisés par des éléments de
portique (frame éléments).
IV .3.1.3. Les voiles
Les voiles ont été réalisés par des éléments coque (Shell éléments) a 04 nceuds.
A-Leur rdle

- Assurer la stabilité des ouvrages vis-a-vis des charges horizontales
- Raidir la structure.

b-Nombre d’éléments de contreventement vertical
Contreventement isostatique
Minimum 3 éléments verticaux de contreventement par niveau, disposés de maniere a
ne pas étre tous paralléles ou tous concourants.
Contreventement hyperstatique (a préférer)
Plus de 3 éléments verticaux de contreventement par niveau, disposés de maniére
qu’il existe au moins 3 €léments non paralleles et non concourants.
c- Conception du contreventement vertical
- Disposer les éléments de contreventement d’une maniere symétrique dans chaque
direction afin de limiter la torsion d’ensemble.
- Eloigner les éléments verticaux paralléles afin de disposer d’un grand bras de levier
du couple résistant a la torsion.
- Maximiser la largeur des éléments verticaux afin de diminuer la déformabilité

horizontale.
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- Superposer les éléments verticaux, afin de creer des consoles verticales de section
constante ou élargies vers le bas.

1V .3.2 Modélisation de la masse

Les balcons et les escaliers ont été modélisés par des éléments de coque
(shell éléments).

e Lamasse de I’acrotére a été distribué sur la périphérie du plancher terrasse.

e Les masses des murs extérieurs ont été distribués sur les périmétres des étages
courants.

e En choisissant I’option (Mass source / from loads), ETABS calcule tout seul
les masse des planchers et la masse totale de la structure a partir des charges
permanentes et d’exploitation sollicitant la structure, et ce en utilisant la
formule (G+BQ ) imposée par les RPA99 v2003.

Tq: p=0,2
IV 4. Résultat de I’analyse dynamique

Figure IV. 5 : Modéle initial.
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Tableau IV.1. Dimensions des éléments verticaux.

Etages Elément

I |
Poteau | ‘
I L |
Voile ‘
‘ | Poteau I‘ 45 x45 I‘
| 3+4 |
Voile I‘ I‘
|
Poteau I‘ 40 x40 I\

5+6
Voile I I\

IV.4.1 Les résultats a partir du fichier de sortie de ’TETABS

RDC+2étages

Tableau 1V.2.résultats de I’analyse modale du modéle initial

Mode Period SumUX SumuyY SumUZz

1 0.668597  31.5767 4.8314
2 0.598381 30.1922  11.9546
3 0.566795 15,5033  59.1468
4 0.211657  3.5487 0.6718

5 0.192946  6.3753 1.2421
6
7
8
9

31.5767 4.8314 0
61.769 16.786 0
77.2722  75.9328 0
80.8209  76.6046 0
87.1962  77.8467 0
0

0

0

0

0.169033  2.3513 11.4659
0.118181  0.1999 0.0992
0.112836  3.3846 0.3775
0.09207 0.1072 1.2536

89.5475  89.3126

89.7474  89.4118
93.132 89.7893

93.2393 91.043

OO O O O o o o o o

Remarque

Ce modele initial ne comporte que les voiles du la censeur.
1V.4.2. Constatations

L’analyse dynamique de la structure a conduit a :

-Une période fondamentale : T =0, 668 s.
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-La participation massique dépasse le seuil des 90 % & partir du9®™.
-Le mode 01 est un mode de torsion

-Le mode 02 est un mode de torsion

Etude dynamique en zone Sismigque

-Le mode 03 est un mode de translation parallélement a ’axe principal YY.

La figure ci-apres montre les 03 premiers modes que prend la structure lors des

VLNA.
Mode 1

Mode 2

Mode3

1
L —

NN —f(otat@n’{

Rotation’ —

Translation a

pri|ncipalery—y ‘;

e

I’axe

Figure 1V.6. Les 03 premiers modes du Modéle initial.

IVV.5.Etude sismique

IVV.5.1.Introduction

Les secousses qui agissent sur un batiment provoquent des contraintes et

déformations qu’il faut contrdler en comprenant bien le comportement des

Eléments de la construction, ainsi le calcul de ces derniers vise a évaluer les charges

susceptibles d’étre engendrés lors du séisme, dans le cadre de notre projet, le calcul de

ces efforts a été conduit par le logiciel de calcul ETABS (ver 9.7.1).

Ce logiciel utilise une approche dynamique (par opposition a 1’approche statique

équivalente) basé sur le principe de la superposition modale.

IV.5.2. Stratégie du calcul sismique

Le choix de la méthode de calcul et la maitrise de la modélisation de la structure

doivent donc avoir pour objectif une approche aussi fidele que possible du

comportement réel de 1’ouvrage considéré, compte tenu non seulement du type

d’ossature, mais aussi des caractéristiques du matériau constitutif.

- la détermination de la réponse de la structure peut se faire par trois méthodes de

calcul dont le choix est fonction a la fois du type de la structure et de la nature de
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I’excitation dynamique, il s’agit donc de s’orienter vers I’'une ou I’autre des méthodes
suivantes :
» Analyse temporelle (transitoire)

A partir des accelérogrammes, elle donne la valeur de la réponse de la structure en
fonction du temps, 1’analyse transitoire est en fait une analyse modale pour laquelle
I’accélération de chaque mode est déterminée en fonction du temps par 1’intégrale de
Duhamel de I’accélérogramme.
» calcul dynamique, analyse modale spectrale

Il s’agit de mettre en évidence les modes propres du mouvement libre et d’introduire
le spectre de dimensionnement qui fournit la valeur de la réponse maximale a un
instant donné.
» Calcul statique équivalent

Le calcul statique équivalent implique la substitution au calcul dynamique des
équivalents statiques qui sont censes produire les mémes effets. Le calcul statique
peut étre considéré comme dérivant de l’analyse modale par les simplifications
suivantes :
¢ le mode fondamental est seul pris en compte.
e La déformée du mode fondamentale est arbitrairement assimilée a une droite pour

les structure a portique et a une parabole pour les structures en voiles.
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Etude dynamique en zone Sismique

Modelisation

Specires

Analyse statiyue
equivalent

de la structure

Accélérogranimes

Analyse
miodale

Analyse
transiioire

Sollicitation
maximales

Sollicitation
dans le tenps

Dimensionnement
de la structure

Figure IV.7. Les étapes du calcul sismique.
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IV.5.3. Choix de la méthode de calcul
- La méthode d’analyse dynamique par accélérogramme peut étre utilisé au cas par
cas par un personnel qualifié, ayant justifié auparavant le choix des séismes de calcul
et des lois de comportement utilisées ainsi que la méthode d’interprétation des
résultats et les criteres de sécurité a satisfaire [1].
- les conditions d’application de la méthode statique équivalente ne sont pas vérifiés
vue son irrégularité en plan et sa hauteur qui dépasse les 17 m.
- Alors, la méthode que nous pouvons utilisée dans le cadre de notre projet de fin
¢tude est la méthode d’analyse modale spectrale qui, d’apreés [1] peut étre utilisée
dans tous les cas, et en particulier, dans le cas ou la méthode statique équivalente n’est
pas permise.
IV.5.4 .Méthode dynamique modale spectrale
Introduction

Il y a lieu de rappeler que la direction d’un séisme est aléatoire et que par conséquent
il convient d’analyser une structure sous les deux composantes horizontales
orthogonales d’un séisme agissant suivant les deux directions principales de celle-ci.
Objectifs de 1’analyse spectrale.
L’analyse spectrale permet d’avoir :
1) Pour chaque mode propre : la période, les facteurs des participations massique.
2) Pour chaque direction : déplacements, reactions et efforts correspondants a chacun
des modes propres, ainsi que les efforts et les déplacements quadratiques.

Les calculs spectraux se font suivant les étapes du schéma ci-apres :
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Iadélization, Modele de
Caractéristique, > ° stracture
Chargements D masses

Modes propres
de wibrations

N

Coef de participation
tnasses modales effectives

N

Réponse modale Sglec@nn des modes
utiles :

o Critére énergie

Recherches
des mades

Redimensionnent \
d tions de bét .

=8 SECLANE HE Belon Calcul de la réponse modale
concernées

e ] Cotmbinaizon des
Explottation des résultats

réponses modales :
o Sollicttations

o Déplacement

Werification de la structure
sous sollicitations statiques

. 4 Inacceptable
et dynamique

WVénfication

al'effort
tranchant

Figure 1V.8. Méthodologie de calcul par la MMS.
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IVV.5.5. Décomposition modale des équations du mouvement

Soit un systeme structural linéaire, a masse concentrée ayant plusieurs degrés de
liberté et dont la base repose sur plusieurs supports. Ce systeme est soumis a une
excitation sismique de translation (dans une seule direction) de nature uniforme. Les
équations couplées du mouvement peuvent s’écrire sous la forme matricielle

suivante :

i ]{x} . [c]{k} A[KJ = PO @)

Si la structure étudiée est un batiment a plusieurs étages pour lequel les déplacements
de la structure sont mesurés parallélement au mouvement du sol alors {P(t)} peut

s’écrire :

U, (t) : Est I’accélération du sol.
{R} : Est une vectrice colonne unitaire.

[M], [c] et [K] : Sont les matrices masse, amortissement et rigidité respectivement.

{x} {X}et {x} : Sont les vecteurs accélérations absolues, vitesses et déplacements

relatifs respectivement.

L’équation (7) représente un systeme d’équations différentielles couplées. Elle peut
étre résolut directement par I’intégration directe des équations couplées. Cependant
lors de I’analyse de la réponse sismique des structures linéaires, il semble plus
efficace de transformer le systeme d’équation en un systéme de coordonnées normales
en vu de découpler les équations différentielles du mouvement.

En effet, pratiquement, il a ét¢ démontré que ce type d’excitation de support tend a
exciter particulierement les quelques premiers modes de vibration. Subséquemment,
une approximation satisfaisante de la réponse sismique de systéeme ayant un nombre
¢levé de degré de liberté peut étre obtenue en excluant de 1’analyse modale un certain

nombre de modes.
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Il est donc certain que la technique de superposition modale reste un moyen
performant permettant d’approcher au mieux les solutions du systéme d’équation
différentielles données par (7).

Elle nécessite 1’introduction de la transformation suivante :

EE 7] (7 e—— ©)

Ou:

[D] : Est la matrice de transformation et {y} est identique au vecteur des coordonnées
normales.

Dans ce cas la substitution de 1’équation (9) dans 1’équation (7) et la pré

multiplication par [¢]" permet d’écrire :

(o7 M ToI}y (6T Loy (o] <Xl = LT R7 10 0)

Supposons a présent que la structure est amortie de maniere classique cette hypothése
permet de découpler les équations de mouvement en une série d’équations modales
indépendantes et cela en utilisant les vecteurs et valeurs propres réels correspondants
au systéme non amorti. L’application des propriétés d’orthogonalité permet alors
d’écrire :

Y+ (28 W, )Y k +W2Y, ==7, Ug()rronnneee. (10)

Ou:

Y : Est la k™ coordonné modale.

&+ Estle facteur d’amortissement modale donné par : 25, W, =

vk . Est le facteur de participation du mode K est donné par :

WiMIg R} L L

TR Mgk BRMIgk M.

La définition de Lk est analogue a celle de yk.

{B}« : Est le vecteur propre du k™™ mode de vibration.
L’équation (10) est analogue a 1’équation d’équilibre gouvernante d’un oscillateur a

un degre de liberté. Sa résolution peut se faire soit par intégration numérique (intégral
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de Duhamel), ce qui nécessite la connaissance de I’exacte évolution temporelle du

chargementU (t)), soit par la méthode du spectre de réponse, ce qui implique la

connaissance du spectre de réponse de I’excitation mais qui fournit uniquement la
réponse modale maximale, c’est a dire, max (Yk). Dans notre cas 1’excitation sismique
est définie par son spectre de réponse.

IV.5.6.Détermination de la réponse physique

En effet, les réponses modales maximales représentent les ordonnées du spectre de
réponse caractérisant un mouvement sismique donné. De ce fait, pour chaque mode
individuel de la structure, la réponse maximale peut étre obtenue directement par

simple lecture a partir du spectre de réponse, ce qui s’écrit par exemple pour le

vecteur déplacement relatif maximum associé au mode “K” comme suit :
{XK’maX}: {¢}K7/st(§|<!§|<)

Ou:S, (&, &) : Représente le déplacement spectrale correspondant &
I’amortissement et a la période du k™™ mode de vibration.

Par ailleurs, la réponse physique (par opposition a modale) maximale de la structure
ne peut étre approchée par simple addition des réponses modales maximales, car ces
derniers ne sont pas nécessairement toutes atteints au méme instant. Par conséquent,
la superposition (S.A.V sum of absolute values) des réponses modales (maximales)
fournit incontestablement une limite supérieure de la réponse et de maniére générale
sur estime le maximum escompté de maniere significative. Il apparait donc plus
raisonnable, de combiner de maniere judicieuse les réponses modales. La plus simple
des méthodes de combinaison modale fréquemment utilisée est sans doute, La S.R.S.S
(square root of sum of square).

Par exemple pour le vecteur déplacement, elle s’écrit :

e = 1, max 2 + {x,, max 2 + ... +{x,,max}* = /iznl:{xi,max}2

Ou : n: Représente le nombre de mode considéré dans 1’analyse, alors que les termes

sous la racine carrée représentent le carré des vecteurs déplacements relatifs
maximum associé a chaque mode.
Néanmoins, la S.R.S.S bien que plus raffinée que la S.A.V, peut mener a une sous

estimations de la réponse. Pour palier ses aspects négatifs d’autres reégles de

117



Chapitre IV Etude dynamique en zone Sismique

combinaisons plus élaborées ont été développes. Elles se basent sur la théorie des
vibrations aléatoires et tiennent compte de [I’inter corrélation modale par
I’introduction dans la combinaison de coefficient de corrélation inters modaux. A titre
d’exemple nous pouvons citer la régle de combinaison dite C.Q.C (compléte
quadratique combinaison) qui est justement utilisée par ETABS pour déterminer la
réponse de la structure vis-a-vis d’une composante de 1’excitation sismique.
Par ailleurs, pour la détermination de la réponse totale due a plusieurs composantes de
I’excitation sismique (appliquées simultanément a la structure). ETABS combine les
réponses sismiques individuelles (dG a chaque composante du séisme) selon la régle
S.R.S.S.
IV.5.7. Spectre de réponse

Le reglement recommande le spectre de réponse de calcul donné par la

fonction suivante :

125A(1+I [2577%— D 0<T<T,
1

Q

S 2,517(1,25A) = T,<T<T,

—&= 2/3

SERP Y-l 25A)%(T?J T, <T <30s

213 5/3
2,57(1, 25A)9 L) (3 T >3,0s

RL3) \T

Avec :

g : Accélération de la pesanteur

A : Coefficient d’accélération de zone.

Pour notre cas :

. L’ouvrage est du “groupe2” (batiment a usage commercial et habitation dont

la hauteur est inférieure a 48m).

Le structure sera implanté & EI Attaf (zone I11).

Donc : A=0,25.

n : Facteur de correction d’amortissement (quant I’amortissement est différent de 5%).

n= T >0,7=n=0,76
(2+¢)

¢ : Pourcentage d’amortissement critique (£=10%).
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R : Coefficient de comportement de la structure. 1l est fonction du systéme de
contreventement.

R=4 (Systéme de contreventement assuré par des voiles (4.a).

T , T, : Périodes caractéristiques associées a la catégorie de site (site 2 : T;=0,15s et
T,=0,50s).

6
Q : Facteur de qualité (Q =1+ ) P, =130).
1

Tableau 1V.3.Valeurs des pénalités

Pq
suivant x suivanty
critere g Observé | Non observé | Observe Non observé

1conditions minimales sur les files de

- 0,05 - 0,05
contreventement
Redondances en plan - 0,05 - 0,05
3 Régularité en plan - 0,05 - 0,05
4 Régularité en élévation 0 - 0 -
5 Contr6le de la qualité des matériaux - 0,05 - 0,05
6 Controle de la qualité de I’exécution - 0,10 - 0,10
2 0,30 0,30

IV.5.8. Résultante des forces sismiques de calcul

La résultante des forces sismiques a la base V; obtenue par combinaison des valeurs
modales ne doit pas étre inférieure a 80 % de la résultante des forces sismiques
déterminée par la méthode statique équivalente.
Si Vi < 0,8V, il faudra augmenter tous les paramétres de la réponse (forces,

08V

déplacements, moments,.....) dans le rapport r y

t

e Efforts tranchant a la base dans les 02 sens globaux fournis par ETABS
Vix=1534,02 kN
Viy= 2262,3 KN.
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e Efforts tranchant a la base dans les 02 sens globaux calculés par la MSE
La force sismique totale V, appliquée a la base de la structure, doit étre calculée

successivement dans les deux directions horizontales selon la formule :

v=ADQ
R

\'\

Avec:

W : poids totale de la structure

Q : facteur de qualité

R : coefficient de comportement global de la structure

A : coefficient d’accélération de zone.

Dans notre cas :

W =29366,2 KN (calculs automatiques).

A =0,25 (groupe 2 , zone IlI).

Q=0Q=Qy=130

R=5

D : Facteur d’amplification dynamique moyen, il est fonction de la catégorie du site,
du facteur de correction d’amortissement 1 et de la période fondamentale de la
structure T.

Plusieurs formules empirique pour le calcul de la période fondamentale sont
proposées par le “RPA99 version 20037, nous choisirons la formule la plus

L . h .
penalisante; soit : T, =0,09—~ Ou:

JL
hn : La hauteur, mesurée en meétre, a partir de la base de la structure jusqu’au dernier
niveau.
L : La dimension du batiment mesurée a la base dans la direction de calcul considéree.
Ona:hy=28,22m
Sens x-x: L, =2480m=T, =0,51s

Selony-y: L,=19,60m=T, =0,570s

, T, =0,15s
Site 03 —
T, =0,50s
25n(T2/TF" T,<T <30s
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— Dx=187
Dy =174

A.N
V= 0,25.( 1,:;7).(1,30)29366 2
V«=4461,82 kN
V= 0,25.(1,7:).(1,30) 29366 ,2
Vy=4151,64kN

V,, =1534,04kN < 0,8V, =3569,45kN
V,, =2262,3kN < 0,8V, =3321,31kN

ty
Alors :

08V, 4,
vV, r =232
08V, = r. =1,46
ro— _146 v

ty

q
Il

Remarque
D’apreés I’RPA99 v2003, on doit multiplier les valeurs des déplacements latéraux
inter-étages de la structure par le coefficient (ry ou ry) selon la direction.
IV.5.9. Vérification des déplacements latéraux inters étage
Le déplacement horizontal a chaque niveau « k » de la structure est calculé comme
suit : §, = R. 8¢k
Ser - Déplacement du aux forces sismiques F; (y compris ’effet de torsion).
R : coefficient de comportement.
Le déplacement relatif au niveau « k » par rapport au niveau « k-1 » est égal a :
A= 8k — 8k—1
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Tableau 1V.4 : Vérification des déplacements inter-étages pour le modeéle initiale

N K
N I I
N I T
O

A
e

On remarque que nous avons une rotation et translation pour les autres deux modes

Remarque

La solution

Renforcer l’ossature du batiment, en augmentant la rigidité des éléments de
contreventement vertical par le nombre des voiles.

1V.6.Renforcement de I’ossature du batiment

Il est bien recommandé de disposer les voiles de maniere symétrique afin d’éviter la
torsion dans le premier mode.

Présentation des résultats
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a-Modeéle01

a-1 Dessin de disposition des voiles

Figure 1V.9. Modele 01.

Tableau 1V.5 : Période et facteurs de participation massique du modele 01
I I I A N S A

1 0.60364  59.0203 10.2591 59.0203 10.2591
2 0.553029 9.8814 64.4296 68.9017 74.6888 0
3 0.518779  7.3522 0.3208 76.2539  75.0096 0
4 0.185633 9.696 1.8256 85.9499 76.8351 0
5 0.161877 2.3466 11.3877 88.2965 88.2229 0
6 0.155509 = 0.1133 0.2763 88.4098  88.4991 0
7 0.103037 3.2134 0.3166 91.6232 88.8157 0
8 0.089319 0.7058 0.9253 92.329 89.741 0
9 0.081826 = 1.0933 3.2131 93.4223 92.954 0

OO O O O o o o o o

a-2 calcul de la force sismique

- Efforts tranchant a la base dans les 02 sens globaux fournis par ETABS
Vi =2237,47 kN

Vi = 2845,34 kN

- Efforts tranchant a la base dans les 02 sens globaux calculés par la MSE

v=Abe s
R

Pour ce modele :
W=30197,8 KN (calculs automatiques).
A=0,3(groupe 2, zone IlI).
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Q=0Qx=Qy=1,30
R=5

25n(T2/T)" T,<T <3,0s

— Dx=187
Dy =1,74

AN:

V= 0,25.( 1’?;7)'(1’30)30197,8
V,=4588,17 kN

V= 225070030 30197,8

V= 4269,21 kN

{vtx = 2237,47kN < 0,8V, = 3670,53kN

V,, = 2845,34kN < 0,8V, = 3415,36kN = 08V, _164
N V, {rx =164
ors: =
0.8V =12
=—ro1p b
V,

Il faut augmenter les déplacements dans la vérification suivante dans le rapport
0,8V/V..
Tableau IV.6 : vérification des déplacements inter-étages du modele 02

29,1 25,1 116,4 100,4 8,8 10 30.6 W

30.6 Vérifié

22,6 107,6 90,4 10,4 8,8

24,3 20,4 97,2 81,6 12,8 11,2

[
o
o

30.6 Vérifié

21,1 17,6 84,4 70,4 15,2 12,8

5 16

g
»

17,4 14,4 13,6

30.6 Vérifié

30.6 Vérifié I

40.8 Vérifié

13,4 11 53,6 44 16,8 14

EE
EEEEE

16,4 13,6

Lo
[N

7,5 36,8 30

o
B
o
M2

41 20,4 16,4 13,6 11,2
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w

ol
N
ol
N
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kLG
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a.3 Constatations
L’analyse dynamique de la structure a conduit a :
-Une période fondamentale : T = 0,603 s.
-La participation massique dépasse le seuil des 90 % a partir du 9°M mode.
-Le mode 01 est un mode translations de I’axe YY et de I’axe XX.
-Le mode 02 est un mode de translations de I’axe YY et de I’axe XX.
-Le mode 03 est un mode de rotation.
La figure ci-aprés montre les 03 premiers modes que prend la structure lors des
VLNA.

Mode 01 Mode 02 Mode 03

Translation aPaxe Rotation

principale Y-Y et X-X

Translation a I’axe

principale ¥-¥-et X-X @

Figure 1V.10 : Les 03 premiers modes du Modele 01.
Remarque
On remarque que le déplacement dépasse la valeur limite dans certain étage et nous
avons une rotation.
Solution

Pour ce cas nous allons faire un changement de disposition des voiles et le nombre.
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b.Modéle02

b.1 Dessin de disposition des voiles

Figure 1VV.11.Modele 02.

Tableau IV.7 : Dimensions des éléments verticaux pour le modeéle 02

b.2.caractéristiques dynamiques propres

Tableau IV.8: période et facteur de participation massique du modéle 02

0.600775  72.2544 2.9041 72.2544 2.9041
0.514521 1.5829 66.6021 73.8373 = 69.5062
0.477162 2.6476 4.8555 76.4849  74.3617
0.185668 = 11.5024 0.5032 87.9873  74.8648
0.149054 0.5011 12.463 88.4884  87.3278
0.141222 0.1815 0.9512 88.6699 = 88.2791
0.103544 3.476 0.097 92.1459 88.376
0.088839 1.2702 0.1245 93.4161  88.5005
0.074578 0.3372 4.5865 93.7533 93.087

© 00 N o o B~ W DN
O O O O o o o o o
O O O o o o o o
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b.3.calcul de la force sismique

- Efforts tranchant a la base dans les 02 sens globaux fournis par ETABS
Vix= 2775,38 kN

Vi =3012,19 kN

- Efforts tranchant a la base dans les 02 sens globaux calculés par la MSE
v=_ol
Pour ce modele :
W= 31306,6 KN (calculs automatiques).
A=0,25(groupe 2, zone IlI).
Q= Qx=Qy=1,30
R=5
Dx =187
Dy=174
AN :

V= 0,25.(1,857).(1,30). 31306.6

V= 0,25.(1,7:).(1,30). 31306.6

V, =2775,38KN < 0,8V, =3805,31kN
V,, =3012,19kN < 0,8V, = 3540,77kN

Alors :
0,8V,

r, = =1.37

vV, {rx =137
=
0,8V r =117
r=—>%=117

y Vt

y
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Tableau 1V.9 : vérification des déplacements inter-étages du modéle 02

1,3 Vérifié
24,7

O (mm)

>‘<
E}
3

)

S
—~

26

20,4

<

98,8 81,6 30,6 érifié

N

=

o

IS

(=]

I H
N
a1

N
(o]

17,7 88,8 70,8

o
o

érifié

14,8 76,8 59,2

w
w
o
(op]

érifié

11,8 63,8 47,2 3,7 érifié

8,7 48,8 34,8 3,8 érifié

5,8 33,8 23,2 3,7 érifié

3,1 18,8 12,4 3,1 érifié

b.4.Constatations

0,1 6,4 0,4 1,6 érifié

>
\'

L’analyse dynamique de la structure a conduit a :
-Une période fondamentale : T=0,60 s.
-La participation massique dépasse le seuil des 90 % a partir du 9°™ mode.
-Le mode 01 est un mode de translation parallélement a 1’axe global X-X.
-Le mode 02 est un mode de translation parallélement a 1’axe global Y-Y.
-Le mode 03 est un mode de rotation. .
La figure ci-aprés montre les 03 premiers mode que prend la structure lors des

VLNA.
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Mode 01 Mode 02 Mode 03
Translation al’axe Translation a Rotation -
principale x-x [ P’axe principale }' 1

y-y 1 | @

Figure 1V.12.les 03 premiers modes du Modele 02.

Remarque

le déplacement inter-étages est vérifié.
Vérification de la période
La valeur de période obtenue est Tcy = 0,60 sec.
La valeur obtenue par la formule empirique dans RPA 99 VV2003.
La valeur T calculée a partir des formules de méthode numérique ne doivent pas
dépasser ce la estimees a partir des formule empirique appropriées de plus de 30%
Tca=0,60 s<min 1.30 (T1, Tx) =0,66 s
V.7 Justification vis-a-vis de I’effet P-A
L’effet P-A peut étre négligé dans le cas des batiments si la condition suivante est
satisfaite a tous les niveaux : 6= Px.A/Vi.h¢ <0,10.
Avec :
Pk : Poids totale de la structure et des charges d’exploitation associées au-dessus du
niveau « k ».
Vi : effort tranchant d’étage au niveau « kK »
A : déplacement relatif du niveau « k » par rapport au niveau « k-1 »

hi : hauteur de I’étage « K ».
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Sens X-X

Tableau 1V.10 : justification vis-a- vis de I’effet P-A dans le sens x

“ 3417,05 0,018 711,33 3,06 W <0,1 ok

“ 3417,05 0,01 1158,37 3,06 0,00964 <0,1 ok
m 3458.35 0,0014 | 1331,79 m 0,000792 | <01 ok

Sens y-y

Tableau 1V.11 : justification vis-a- vis de I’effet P-A dans le sens y

7°me 3417,05 0,014 589,08 3,06 0,0265 <0,1 ok
6o I 3417,05 I 0,012 I 819,12 I 3,06 I 0,0163] <0,1 ok I
06

|
|

o

ll
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IVV.8.Conclusions
1. Les déplacements inter étages sont tous Vérifiés.

2. On constate d'apres le Tableau 1V.14 et IV.15 que la structure étudiée est justifiée
vis a vis l'effet P-A,
Alors, ce sont les éléments de la structure correspondant au modéle final pour la

construction qui seront ferraillés dans les chapitres qui suivent.

Figure 1V.13 : Modele final en 3d.
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Chapitre Ferraillage des éléments resistants

V .1.Ferraillage des poteaux
La section des armatures des poteaux doit étre calculée en flexion composée.
V.1.1. Armatures longitudinales

La section A, des armatures longitudinales doit respecter les conditions suivantes :

Selon [2] :
4 cm? par métre de longueur de parement
A, =min A . i L
0,1% < B <5% B :section de béton comprimé
Selon [1] :

- Les armatures longitudinales doivent étre & haute adhérence, droites et sans crochets.

- Leur pourcentage est limité en zone Il par:

A
0,9% < b_;] < 3% (Zone courante)

0,9% < :—;] <6% (Zone de recouvrement)

- Le diametre minimum est de 12mm.

- La longueur minimale des recouvrements est de : 50 & en zone Ill.

- la distance maximale entre deux barres voisines sur une méme face ne doit pas
dépasser : 20 cm en zone I11.

- pour la zone nodale dans les poteaux, les longueurs a prendre en compte pour
chaque barre sont données dans la figure ci-dessous :

h'= Max(%; b,;h,;60 cmj

he : la hauteur d’étage

Figure V.1. Zone nodale.
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V.1 .2. Calcul de contrainte de cisaillement t, et sa valeur limite 7,

La contrainte tangente dans les poteaux t, est conventionnellement prise égale a :

V, : la valeur de I’effort tranchant, vis-a-vis de 1’état limite ultime (T).
bo : la largeur de poteau.
d : la hauteur utile (d = h-c).

V.1 .3 Contrainte tangente admissible E

La contrainte tangente limite r_u a pour valeur :
Selon [2] :
Armatures droites (o = 90°).

Fissuration peu nuisible :

T, = Min{o,zﬁ;s MPa

} ~ {E = 3,33 MPa —» situation durable
Vb

7, = 4,32 MPa — situation accidental le
Fissuration préjudiciable ou tres préjudiciable :

1, = 2,50 MPa—> situation durable

7, =Min 045728 .4 Mpa| =™ o _ Selon [1] :
Yb T, = 3,26 MPa— situation accidental le
Tbu = pdf028
_ 10,075 sir=5
Pa=10,04 sin<5

V.1 .4.Elancement A

Pour une section rectangulaire de hauteur h, 1’élancement a pour valeur :
==
B

¢y ¢t
h=—+12 =346 —
h h

V.1 .5.Armatures transversales
Les armatures transversales doivent entourer les barres longitudinales, leurs @ est

donnée par la relation :
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@, >-0, @, : étant le plus grand diameétre des armatures longitudinales.

Les armatures sont obtenues a I'état limite ultime (E.L.U) sous I'effet des
sollicitations les plus défavorables et dans les situations suivantes :
1. Situation durable

- Béton yp=1,5; f2s=25MPa ; 6,.=14,17MPa

- Acier vys=1,15; Nuance FeE400 ; 6;=348MPa
2. Situation accidentelle

- Béton yp=1,15; f.25=25MPa ; op=18,48MPa

- Acier ys~1,00 ; Nuance FeE400 ; 6,=400MPa
V.1.6.Combinaison d’action

En fonction du type de sollicitations, nous distinguons les différentes combinaisons

suivantes:

Selon [2] :

ELU Situation durable
1,35G+1,5Q

ELS Situation durable
G +Q.

Selon [1]

Situation accidentelle
o G+QzE

e 0,8GzE

Avec:

G: Charges permanentes.

Q: Surcharge d'exploitation.

E: Action du séisme.

A partir de ces combinaisons, on distingue les cas suivants:
1- N™ Mme

2_ M max NCOI’I’
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1. Situation durable
e Combinaison : 1,35G+1,5Q
a. (Nmax MCOFF)

Tableau V.1.Ferraillages des poteaux situation durable (N™, M®™).

)
Etage | Sections N M®™ | Sollicitation | A’ A mn - (om?
Bl Il P el
Gl (0 T B Y
em

5% | a0 |cwuaay s | sec | 0| o et |

(D-
D

1] 24, SEC | o] o]
3™ | 45x45 | C34| 1765582424 |  SEC | o] o] 1822
_ 5050 | C34{208034| 2357 | SEC | o o] 225 |
1% | 5050 | C34|241427)2208 | SEC | o 0]
c L of o]

RDC 50x50 | C34! 27276 | 16,04 m m
b. (Mmax Ncorr)

Tableau V.2 .Ferraillages des poteaux situation durable (M™ N®™)

Etage | Sections N° M™ N®™ " Sollicitatio A%l A mn - (cm?®

= S Y o W T
‘ o 1 K N
57| s | 10— sec | 0| 0| |
|

1% || 50x50 |@ 17,08]2399,39] SEC | oi oi 22,5 |
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2. Situation accidentelle N° 01
e Combinaison:G+Q=*E
a. (N max ’ M COI’I’)
Tableau V.3. Ferraillages des poteaux situation accidentelle (N ™ ,M ©™)

Etag Sections N° N™& M®™ | Sollicitatior] A’s | A min (o2
i B 1 e P

- --_EIEI_

o ma |

BN

N

S
!

RDC|  50x50 C34  2403,43 36, 92

b.(M™

__sec | o
o]
__sec o]
__sec | o]

L

C3

Mmax N" | Sollicitation A’ (RPA)
(KNm) | (kN) (c cm

53,724, 134,58
1 53,26 325

1 61,041 4594

:
15/ 67,37 605
:
:

m
%H
= ]
~~
(@]
3
N
-5

&

(D

‘3

D
o g a &l salsln wow
S o S o5 S &aa
XIX X ' x X XX x| x
oo ol AR D D
S S & h S Blald

(@)

S

@)

OO0
SRR

15 715 | 7676
Ci15, 72,76 9470
C15 69,72 11422
1 61,8
C27, 36,9

I N |
al o
B B

w
(D-
B
(D

N
(D-
B
(D

=

=
w
a1

!ﬁ!ﬂﬂlﬂll

EEII]I]II]II

40

)
O
o
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3. Situation accidentelle N° 02
e Combinaison: 0,8G + E
a. (Nmax’ MCOI’I’)

Tableau V.5. Ferraillages des poteaux situation accidentelle (N™, M*™)

Etage,  Sections N[ M| sollicitation|  A’| As | A™ (cm?
(cm?) (kN) | (kNm) em2 (em3

| 8] 355 Jciof tes3) 2744] sec ] of of o2 |

T 55 J7 ) 26609 485] S ] o) O 1102 |

6] 4oaa0 Jcsa] ssap] weuq sec J o] o 144 |

]| aoxa0 Jca4 sestef 1736) Sec | of of 144 |

[ 2] o0 Jcoaf uaasy eced Sec ] o] O 225 |
1| 50x50 | C34| 13413 __SEC_| of o] 225 |
RDC| 5050 | C34 12,61 o] o] =5 |

b. (Mmax NCOI’I’)

Tableau V.6.Ferraillages des poteaux situation accidentelle (M™ N™),

o

O
S
(@]

61,9

peme Cc15/ 60,8

55,95
34,84

e}

652,28
610,5
669,7

~
(D
|3
(D
IS
ol o,
x| %
NN
ol >
H
o
o1
W
S
) |

e
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g. Choix des armatures

On remarque que le ferraillage maximum a été obtenu par la combinaison (0,8G+E).

1. poteaux

Etage Sections
(cm?)
geme 35x35
7eme 35x35
6o 40x40
geme 40x40
4me 45x45
3eme 45x45
28me 50x50
1 50x50
RDC 50x50

Remarque

Ferraillage des éléments résistants

Tableau V.7.Choix des armatures des poteaux

Ascal
(cm?)
3.28
0

0
0
0
0
0
0
0

Asmin

(cm?)
11,02
11,02
14,4
14,4
18,22
18,22
22,5
22,5
22,5

AT A Choix des
(Z.C)(cm?) | (Z.R)(cm?) | armatures
36,75 73,5 4T16+4T14
36,75 73,5 4T16+4T14
48 96 AT16+8T14
a8 96 AT16+8T14
60,75 1215 | 4T16+8T14
60,75 1215 | 4T16+8T14
s 150 12T16
75 150 12716
75 150 12716

As®': La section d’armatures calculée pour chaque face du poteau.

As™": La section d’armatures minimale pour la section totale du poteau.

As™: La section d’armatures maximale pour la section totale du poteau.

h- Vérification vis-a-vis de 1’état limite de service

Les contraintes admissible sont données par :

- Béton

. =0,6f_,, =15MPa

- Acier

Fissuration peu nuisible

Fissuration préjudiciable

Fissuration trés préjudiciable

o, = Min(% f, ,11077)Avec :

n =1,6 pour les aciers H.A

.......................... Pas de vérification.

......................... &, = Min(% f, ,15077)

Dans notre cas la fissuration est considérée préjudiciable, donc &, =240MPa.
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Chapitre Ferraillage des éléments resistants

Les résultats sont récapitulés dans les tableaux suivants :
a-(Nsermax ’ MserCOF)

Tableau V.8. Vérification des contraintes pour les poteaux (N**'ax ; M* cor).

o) —

Sections’  Mger Neer o G : Gbe | e e
Etage (cm?) (KNm)  (KN) Sollicitatiol (MPa) (MPa) (MPa) | (MPa) Vérification
8°™ | 35x35 27,447  165,3 SEC 15 2401 1,44 15 verifier
7°™ | 35x35 4,85 | 266,02 SEC 24,13 240 2,55 15 verifier

652 | 40x40 16,11 394,2 SEC | 27,370 240 332 15 verifier

5™ | 40x40 17,36 568,16 SEC 3945 240! 3,58 15 vérifier
45 | 45x45 18,37 752,36 SEC 4129 240! 1,66 15 vérifier

3% | 45x45 18,88 | 945,59 SEC 51,89 240 4,72 15 vérifier
2¢m | 50x50 18,695 1144,5¢ SEC 50,87 240 0,81 15 vérifier
1% | 50x50 17,09 13413 SEC 59,61 240 0,74 15 vérifier
RDC/| 50x50 12,617, 1511,34 SEC 67,17 240 0,54 15 vérifier

b-(Nsercor ; Msermax)

Tableau V.9.Vérification des contraintes pour les poteaux (N**"¢or ; M* max).

(o2 _
Sectior M N Sollicita c c Oy e .
ser ser s be ¢ |/ Vérification

Bag8 “emd)| «Nml  kN) | on | (MPa MPDvPa)| (mpay

g¥™ | 35x35 36,36/ 78,48 SEC 7,12° 240 191 15 Vérifier
7€ | 35x35 31,21 178,44 SEC 16,19 240 1,64 15 Vérifier
6™ | 40x40 30,58 246,75 SEC 17,13 240, 0,63 15 Vérifier
5 | 40x40 28,27, 326,33 SEC 22,66 240 0,58 15 Vérifier
457 | 45x45 2511 421,23 SEC 23,11 240 0,22 15 Vérifier
3% | 45x45 22,04, 530,55 SEC 29,11 240 5,52 15 Vérifier
2¢m | 50x50 18,04/ 652,28 SEC 28,99 240 0,78 15 Vérifier
1% | 50x50 15,64 610,54 SEC 27,13 240 0,67 15 Vérifier
RDC  50x50 11,36/ 669,75 SEC 29,17, 240 0,32 15 Vérifier
V.1 .7.Vérification vis-a-vis de I’effort tranchant

1- Vérification de la contrainte de cisaillement

Il faut verifier que : 7, = ;-—a <7, Avec :

T, : L’effort tranchant pour 1’état limite ultime.
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b: Largeur de la section du poteau.
d: Hauteur utile de la section du poteau.
7y - Contrainte de cisaillement.

7, . Contrainte limite de cisaillement du béton.

La valeur de la contrainte 7, doit étre limitée aux valeurs suivantes :

Selon [2]
7, =Min(0,13f ,,,5MPa) .................... Fissuration peu nuisible.
7, =Min(010f_,,4MPa) ..................... Fissuration préjudiciable et tres

Préjudiciable.

Selon [2] :

Ty = Pq fes

pa=0,075. ... si I’élancement A > 5
pa=0,400................... si ’élancement A < 5
Avec

A: L’¢élancement du poteau.

i : Rayon de giration.

| : Moment d’inertie de la section du poteau dans la direction considérée.
B : Section du poteau.

L¢: Longueur de flambement.

Les résultats sont regroupés dans le tableau suivant :

Tableau V.10.Vérification de la contrainte de cisaillement pour les poteaux.

Etage  Sectior Tu Ty A pa | 7 T B Veérification
(cm’) | (kN) | (MPa) (MPa) | (MPa)

g™t | 35x35 | 53,23 0,49 28,15 0,075/ 1,0 2,50 OK
7€M | 35x35 | 51,81 0,46 28,15 0,075 | 1,0 2,50 OK
6™ | 40x40 | 47,86 0,332, 24,36/ 0,075 | 1,0 2,50 OK
5¢me | 40x40 | 48,76 0,338, 24,36/ 0,075 | 1,0 2,50 OK
45 | 45x45 | 52,18 0,28 21,89 0,075 | 1,0 2,50 OK
3% | 45x45 | 55,92 0,30 21,89 0,075 | 1,0 2,50 OK
2¢™ | 50x50 | 59,65 0,26 19,7 || 0,075 | 1,0 2,50 OK
1% | 50x50 | 64,28 0,28 19,7 || 0,075 | 1,0 2,50 OK
RDC | 50x50 | 58,03 0,25 24,08 0,075/ 1,0 2,50 OK
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2. Ferraillage transversal des poteaux

Selon [1] :

S, < Min(0,9d;40cm)

.(h b
<Min| —;—;
2 (35 10 ¢|J

At S Vax % 0,4MPa
bS, 2

A¢: Section d’armatures transversales.

b: Largeur de la section droite.

h: Hauteur de la section droite.

S;: Espacement des armatures transversales.
@ : Diameétre des armatures transversales.

@, : Diameétre des armatures longitudinales.

A _Paly
S, hf,
Avec :

At : Section d’armatures transversales.

S;: Espacement des armatures transversales.

Ty : Effort tranchant a ’ELU.

fe : Contrainte limite élastique de I’acier d’armatures transversales.
h: Hauteur totale de la section brute.

pa: Coefficient correcteur qui tient compte du mode fragile de la rupture par 1’effort

tranchant.
Pa=2,5. i si Ag>5
Pa=3,75. ..o si 4g<5

Aq - Espacement géométrique.
e [’espacement des armatures transversales est déterminé comme suit :
SI0Cm. ., Zone nodale (zone III).

S, < Min(g;g;lwlj .............. Zone courante (zone I11).

@, : Diameétre minimal des armatures longitudinales du poteau.
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A

e La quantité d’armatures transversales minimale ﬁen (%) est donnée comme
t

suite :

Interpolation.....si3 < 4, <5

L
Ag: L’¢élancement géométrique du poteau [/19 = —fJ
a

a : Dimension de la section droite du poteau.

L¢: Longueur de flambement du poteau.

Pour les armatures transversales f;.=400MPa (FeE40).

Le tableau suivant rassemble les résultats des espacements maximums des poteaux :

Tableau V.11.Espacements maximales selon RPA99 [1].

Section Barres
4T16+4T14
4T16+4T14
4T16+8T14

4T16+8T14

@, (mm)

%
El
E}

Zone nodale
-
——
——
——
]

15

5

5

5

14
14

1
1

14

14

Eme 45x45 | AT16+8T14 | 14

45x45 4T16+8T14

20 50x50 12T16

50x50 12T16
50x50 12T16

:

1
1
1
1

14

& |
]

16

:

0
0
0
0
0
0
0
0

1
16 1

16

|
|
ATIeveTLA
e |

ERECEEECEE
:
|
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Le choix des armatures transversales est regroupé dans le tableau suivant :

Tableau V.12. Choix des armatures transversales pour les poteaux.

Section || Etage L¢ Ag T ™ 0 Zone | S; | A | Choix | AP
(cm?) (m) (%) (kN) (cm) | (cm?) (cm?)
35x35 2,142 16,12 53,23

201]
il A el bl £

_c | 20|
|

—
(0e]
o
o
s

N
o
s

I—“I—‘HI—‘I—‘I—‘I—‘I—‘I—‘I—‘HI—‘I—‘
N )
o o
= =

H

B I I L N -
.39 93 939
QO |0 | 0 0o

i H

o o

= =

Ll Ol ol el
= ookl Nk
o o~ ol

N
o
e

=
\l
~
o
_|
o
N
o
H

_201]
_c |

H

2,142 [ 4,28 3,75 5965 N |

H

=
N
o
N
_|
(00}
N
o
e

H
H
o
=

50x50 2142 | 4728 [375] 64,28 -
50x50 \ RDC \ 2618 523 | 25| 5803 |

V.1 .8.Longueur de recouvrement

o
~ 0o
N O
BN~
53
oo | CO
N
o
H

zZ

201

H
=
o
(o)
D
_|
(00}
N
o
—

La longueur minimale de recouvrement est de :L,=500, en zone IlI.

Pour :
T16 ... L=80 cm
T4 ... L=70 cm
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RDC,1% et 2°™ étage 3°™ et 4°™ étage

5°M et 6°™ étage 7°M et 8™ étage

Figure V.2.Ferraillage des poteaux.
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) :-".'_ 70 cm

1S cm

pouwur T16

Figure V.3.Disposition constructives.
V.2.Ferraillage des poutres

V.2 .1.Introduction
Le ferraillage des éléments résistants devra étre conforme aux reglements en

vigueur.
V.2.2.Les combinaisons de charges

En fonction du type de sollicitation, nous distinguons les différentes combinaisons

suivantes :
Pour le ferraillage en utilise la combinaison : 1,35G + 1,5QetG+ Q+ E

Pour la vérification en utilise la combinaison :G + Q
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v’ Calcul de la section d’armatures
v’ Etat limite ultime (ELU)

v armatures longitudinales

v" Condition de non fragilité

V.2 .3. Recommandations des reglements
Selon [1] :

Le pourcentage des aciers longitudinaux sur toute la longueur de la poutre est
donnée par:

A )
e 05%< ﬁ < 4% au niveau de la zone courante.

A )
e 05%< Bh < 6% au niveau de la zone de recouvrement.

La longueur minimale de recouvrement est de 50 @ (zone III).

Dans les poteaux de rive et d'angle, les armatures longitudinales supérieures et

inférieures doivent étre coudées a 90 %.
La quantité d'armatures " A" est donnée par : A;= 0,003 St. b
B: longueur de la poutre.

St: espacement de deux cadres consécutifs, il est donné par:
e S <Min E'12 (zone nodale)
< 4 0} .

e §< g (zone courante).

Les poutres sont ferraillées en flexion simple a I'état limite ultime de résistance
(situation durable ou accidentelle). Les efforts normaux seront négligés, ainsi les
poutres seront sollicitées uniqguement par des moments de flexion et des efforts
tranchants.

Les armatures longitudinales sont déterminées en flexion simple, en tenant compte
des deux situations suivantes:

1. Situation durable
e Béton: Yo = 1.5; fc28 = 25 MPa ; oy = 15 MPa.

e Acier: ys=1.15; FeE 400 ; o5 = 348 MPa.
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2. Situation accidentelle

e Béton: yp=1.5; fcos = 25 MPa ; o, = 18.48 MPa.

e Acier:ys=1; FeE 400 ; os = 400 MPa.

V.2 .4.Calcul du ferraillage

Ferraillage des éléments résistants

Pour le calcul des armatures nécessaires dans les poutres, nous avons considéré les

portiques suivants les deux sens :

e Sens porteur (poutre porteuse).

e Sens non porteur (poutre secondaire).

Les résultats sont regroupés dans les tableaux suivants :

1- Sens porteur
a. Situation durable : 1,35G+1,5Q

Tableau V.13. Ferraillage des poutres porteuses (situation durable).

Etage Section| Position
(cm?)
RDC+ étage couran’ 30x45| Travée
Appui
Terrasse 30x45 Travée
Appui
b. Situation accidentelle N° 01 : G+Qz=E

N°dela;, M™ A Ay
poutre | (kNm)| (cm?) | (cm? (cm?)
B13 78,17 5,67 0
B13 142,68 10,97 0
B63 83,20 6,06 0
B63 112,59 7,77 0

Tableau V.14.Ferraillage des poutres porteuses (situation accidentelle).

Etage Section| Position
(cm?)

RDC+ étage couran’| 30x45| Travée

Appui

Terrasse 30x45 | Travée

Appui
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Nede I3
poutre

B13
B13
B63
B63

i
(KNm)
129,55
171,37
63,54
122,17

(cm?) | (cm?) (cmd)

As As
8,32 0
11,34 0
3,92 0
8,51 0

o
6,75
6,75
6,75
6,75

o
6,75
6,75
6,75
6,75
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c. Situation accidentelle N° 02 : 0,8G+E

Tableau V.15.Ferraillage des poutres porteuses (situation accidentelle)

Etage Section| Position| N°dela] M™* A
(cm?) poutre | (kNm)| (
RDC+ étage couran{ 30x45

Terrasse 30x45 72,03

2-Sens non porteur
a. Situation durable : 1,35G+1,5Q

Tableau V.16.Ferraillage des poutres non porteuses (situation durable).

Etage Section | Position | N°de la
RDC+ étage courant
oo e
B67
7

b. Situation accidentelle N° 01 : G+QzE
Tableau V.17. Ferraillage des poutres non porteuses (situation accidentelle).

Etage Section | Position | N°dela | M™ As A¢
(cm? poutre | (kNm) [ (cm?) | (cm?)
6

hopu | 67| 10887 | 86 | 0
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c. Situation accidentelle N° 02 : 0,8G+E

Ferraillage des éléments résistants

Tableau V.18.Ferraillage des poutres non porteuses (situation accidentelle).

Etage Section
(cm?)

RDC+ étage courant 30x40
Terrasse 30x40

V.2 .5 Choix des armatures

1-Sens porteur

Position

Travée
Appui
Travée
Appui

N°de la
poutre

B 67
B67
B67
B67

Mmax
(kNm)

48,98
91,29
57,01
97,77

As
(cm?)

3,69
7,25
4,33
7,83

A’ min

2 RPA
) | (cm)
6,00
6,00
6,00
6,00

o oo o

Tableau V.19.Choix des armatures pour les poutres porteuses.

Etage | Section | Position

(cm?)
RDC+ 30x45 Travée
étage Appui
courant
terrasse | 30x45 Travée
Appui

2-Sens non porteur

Asmax

Asmax

min
RPA

(ZN)(cm?)| (ZR)(cm’ (cm?)

54

54

81

81

6,75

6,75

Ascal

(cm?)

Choix des
armatures

8,32 | 3T16+5T14
11,341 3T16+5T14

7,67
8,51

3T16+6T14
3T16+6T14

Tableau VV20.Choix des armatures pour les poutres non porteuses.

Etage | Section Position

(cm?)
RDC+ 30x40 Travée
étage Appui
courant
terrasse 30x40 Travée
Appui

A A | oA
(ZN)(cm?) | (ZR)(cm? (cm?
48 72 6,00
48 72 6,00

V.2 .6 Condition de non fragilité

A =A™ =0,230d %

e

fis=2,1MPa ; f-=400MPa

[2] Awvec:

150

Ascal
(cm’

3,67
8,86

3,92
9,68

Choix des
armatures

3T16+3T16
3T16+3T16

3T16+3T16
3T16+3T16

Asadp

(cm?)
13,97
13,97

15,51
15,51

Asadp

(cm’)
12,06
12,06

12,06
12,06
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Tableau V.21.Vérification de la condition de non fragilité.

i 2 choisi min Arifi i
Section (cm®) ASme) (cm?) Al (cm?) Vérification
30x45 9,04 1,467 OK
30x40 7,26 1,304 OK

a- Vérification a ’ELS

On remplace les paramétres de 1’équation (3) dans 1’équation (4) on obtient :

oc=EaAT...... (5) Le reglement CBA93 [3] exige une verification par une

étude thermique pour toute structure ayant des dimensions en plan supérieures a 25m.
Sous I’effet de la variation de la température, 1’allongement ou le rétrécissement de

I’é1ément est donn¢ par la formule suivante :

La contrainte est évaluée par la loi de Hooke qui est valable que dans le domaine
élastique, son expression est :
O=EL s (4)
Avec :
L : Variation de la longueur de I’élément.
AT : Variation de la température (47=20c°).
o. : Coefficient de dilatation thermique (a=10")
lo: Longueur de la poutre.

o : Contrainte thermique.
E : Module de Young (E=32164,20MPa).
Donc : 6=32164,20.10°.20=6,43MPa

La fissuration est considérée préjudiciable.
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M
o, =%y+a< o, =15MPa
On doit vérifiée que :

M
o, =15%(d ~y)+0 <&, =240MPa
1- Sens porteur : (30x45)
Tableau V.22.Vérification des poutres principales a ’ELS

O ost0 o

Mser Ohc Opc+O o, b s

c

Position| (kNmj (MPa ¢ (MPz (MPa) (\pg) (MPaj (MPa)  (\pg) Veérifier

Travée | 19,13 | 2,86/ 643 9,29 236/ 38,6
15 240 | Ok
Appui | 88,71] 549 643 11,92 646 796

2-Sens non porteur : (30x40)
Tableau V.23.Vérification des poutres non porteuses a I’ELS.

Mser Ohc Ohc+O Oy O osto o .
Position o (MP: Vérifie
(kNm)  (MPa) (MPa} (Mpa) (MPa) (MPaj (MPa)
Travée| 11,50 226, 6,43 8,69 26,7 41,7
15 240 Ok
Appui 56,65 3,36 6,43 9,79 62 77

V.2 .7.Vérification vis-a-vis de ’effort tranchant
1. Vérification de la contrainte de cisaillement

Il faut vérifier que : 7, = T—é <7,
Avec :

Ty : Deffort tranchant maximum.

b: Largeur de la section de la poutre.
d: Hauteur utile.

7, = Min(0,10f ,,;4MPa) = 25MPa (Fissuration préjudiciable).
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Tableau V.24.Vérification de la contrainte de cisaillement.

Etage Section (cm?) T™ (kN) w(MPa) | 7 (MPa) Verifié
RDC+ étage courant 30x40 70,17 0,086 2,5 OK
30x45 107,75 0,133 2,5 OK
Terrasse 30x40 65,9 0,081 2,5 OK
30x45 102,22 0,126 2,5 OK

V.2 .8.Calcul des armatures transversales

L’acier choisi pour les armatures transversales est de type haute adhérence et nuance
FeE400 (f-=400MPa).
a. Selon [1]

S, = Min(0,9d;40cm)
A s —0,3f,K

— > (K =1: Pas dereprisedebétonnage)
bs, 0,8f,

Al Max(r—“;0,4MPaj
bS, 2

b. Selon [2]

A =0,003S,b

S, < Min(% ;12¢,j ......................... Zonenodale

h
S, < r—————— Zonecourante

Avec :
. (h b
<Min| —:;¢;— |=114cm
% [35 g 1oj

On prend : @=8mm

Les résultats de calcul sont résumés dans le tableau suivant :
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Tableau V.25.Calcul des armatures transversales.

Sens Tu(KN)l w(MPa) BAEL91 RPA99 S2%®(cm)|  A™ | Choix
2
Sicm) | S(cm)zN | Sem)zC! zN [ zc | (€M)
Porteur 107,75/ 0, 0,133 36,45 11,25 225 110 |20 1,14 4T8
Non porteur| 65,9 | 0, 0,086 32,40 10,00 20,00 | 10 | 20 1,14 4T8

V.2 .9 Recouvrement des armatures longitudinales
L=500 (zone III).

L, : Longueur de recouvrement.

Ona:
@=16mm..........ccecu... L,=80cm
@=14mm................... L,=70cm

V.2 .10.Vérification de I’influence de I’effort tranchant au voisinage des appuis
a. Appuis intermédiaires
a.l. Vérification des armatures longitudinales [1]

Les armatures longitudinales inférieures doivent étre ancrées au-dela de 1’appui
pour équilibrer I’effort tranchant.

Si:T, - ONSI)?j < 0= pas de force de traction dans les armatures longitudinales

inférieures.

Si:T, - 0 92‘1 > 0= les armatures longitudinales inférieures sont soumises a un

: o M
effort de traction. Dans ce cas on doit verifier que : A, > %(Tu —ﬁj .

e
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Tableau V.26.Vérification de la section d’armatures
Etage Ty Mua

M M
Section (cm?) ﬁ (kN) T, - ﬁ (kN)

(KN'  (KNm) : :

30x40 70,17 108,87 597,36 <0
RDC+ étage courant
30x45 107,7 171,37 940,30 <0
30x40 65,9 118,36 649,43 <0
Terrasse

30x45 102,21 122,17 670,34 <0

D’apres les résultats du tableau, les armatures longitudinales inférieures ne sont
soumises a aucun effort de traction.
a.2. Vérification de la contrainte de compression de I’aire d’appui [1]

La contrainte moyenne de compression sur 1’aire d’appui doit vérifier la relation

. T, 13f
suivante : o, = —L < 728

ab Vb
a=Min(a ; 0,9d).

Avec :

a : Largeur d’appuis sans 1’enrobage (a=c-c’-2cm).
¢’ : L’enrobage (c'=3cm).

c: Largeur du poteau en appui.

b: Largeur de la poutre.

Tableau V.27.Vérification de la compression de I’aire d’appui

Etage Sectior | a’(cm) a(cm) Ty o' (MPa) &,.(MPa] Verification
(cm?) (kN)
RDC+ étage 30x40 25 25 70,17 0,70 9,35 Veérifiée

courant 30x45 25 25 107,75 0,12
30x40 25 25 65,9 0,65 9,35 Veérifiée

Terrasse
30x45 25 25 102,22 0,10

155



Chapitre Ferraillage des éléments resistants

a.3 Vérification de la fleche [2]

On doit vérifier que : f_ < f

0,5+ M Si L ~5m
Avec : f = 1000
M Si L <5m
500

Dans le cas d’une poutre isostatique avec une charge uniformément répartie ; la

fleche maximale est donnée par :

5 a
AVEC " 384 Eyl,

L : La portée de la poutre.

h: La hauteur de la section de la poutre.

fmax: La fleche maximale de la poutre.

g: Charge uniformément répartie déterminée a E.L.S (q=G+Q).
G : Charge permanente reprise par la poutre.

Q : Charge d’exploitation supportée par la poutre.

L . bh®
Ip : Moment d’inertie de la poutre par rapport au plan de flexion (I b = Ej

Ej: Module d’¢lasticité différé du béton armé (E,;=10721,40MPa).

Remarque

La vérification de la fleche a été faite en utilisant le logiciel SOCOTEC.

1- Sens porteur (L=4,5m)

L(cm)
1000

f= +0,5=0,95cm
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Logiciel Fleche - Version 1.01.035 | 04052017
dévelppe —
par T3 verification de la fleche sens porteur
Ty | Page 1/1
Calcul des fléches pour une poutre isostatigue de section rectangulaire
Données caisies :
Forgs de |z poute isostabqus 4.5 m
Largewr de |3 se ction 0.3 m
Hautewr de ls section : 045 m
Position du cantre de gravie des armatres Endues 0,045 m
Position du centre de gravie des armatsres comprimees : 0,045 m
Section des armatares tendues 21 ocm2
Section des armatures compriméss © 1239 cm2
Contrainte du beton : 23 MPa
Moment di ux charges permanentes 3vant mise en place des cloisons (M) © 171 kMN*m
Moment dii sux charges permanenks otales (Mg) 108 kMN*m
Moment dil suwx charges permanenies et auwx changes dexploitation (Mp) © 15  kN'm
Résultats de calcul
Pléche due sux charges permanantes (igv : 26,461 mm
Fléche dus sux charges totales (fgg) T.2MH mm
Fleche btale -36,587 mm
Fligche otale ad missible : i
La wérification de fidche toile est sstizGizants.
03
AR
s FRS LA, j
'
"""""""""""""""" 0,45
1
3 F |
R X - S 4 0,045 '

Sens non porteur (L=4,1m)

= M cm=0,82cm.
500
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a. Arrét des barres [1]

Armatures inférieures : h < %

Armatures supérieures : h' >

Lmax

Lagiciel Fleche - Version 1.01.035 | 040512017

develppe — N

par 5 verification de la fleche sens non porteur

e v |Page1f1
Calcul des fléches pour une poutre isostatigue de section rectangulaire
Donnees saisies :
Porgs de |z poutre isostabque 41 m
Largewr de la se ction : 03 m
Hartewr de la section : 04 m
Fosition du centre de gravie des armatures Endues 0,03 m
Position du centre de gravi = SIMENres Comprimess 0,36 m
Section des armatures tendues | 08 cm2
Section des armatures comprimess : 432 cm2
Contrainte du beton : 23 MPa
Moment did ux charges permanentes 3vant mise en place des cloisons (M) : 5704 kN'm
h‘:-rrart-:lz aux charges permanenkes otales (Mg) : 9777 kMN'm
Moment di sux charges permanentes et sux charges dexploitation (Mp) : 153 kN'm
Résultats de calcul
Fléche dus sux charges permanantes (fgv) : 11,694 mm
Fiéche due awx changes totales (igg) | 3,762 mm
Fiéche otalke 4,294 mm
Reche totale admissible : 82 mm
La werification de flache tokle est satisGisante.
Fo------

[ ]

[y
ERRRRDT SRR

o

——  Appuisentravéederive

4

max

5

Avec :

L=

Max( Lgauche ; Laroite)-
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Figure V.4.Arrét des barres.

Travée Appuis
3T16 3T16
| | | | |
2T14
45 4TS 45 4TS
[ [ [ sTisa ] 9:fe
%o .4 .80 |
RDC+ étage courant
Tf""ﬂ Ap”m.
3T16 3T16
+— [T 1 [ [ 1
‘ H | F z ! 3T14
48 ATS 48 ATS
X | | [ 6714 | | | B3T14
|32 | U S

Figure V.5.ferraillage des poutres porteuses.

159



Chapitre Ferraillage des éléments resistants

Travee Appnuis

3aT16 3T1iG

[
[ T T arie 1

30 l_. 30

RDC+ étage courant +Terrasse |
————

Figure V.6.Ferraillage des poutres non porteuses.

[ I
;
10 Ll 40 E } L
[ |

3TIG

-

-

V.3.Ferraillage des voiles
Les voiles sont sollicités par un moment fléchissant, un effort normal et un effort

tranchant.

On devra disposer les armatures suivantes :

Les Armatures verticales.

Les Armatures horizontales.

Les Armatures transversales.
Voile plein (trumeau) ..............ccooeiiiiiiini. (RPA99 article 7.7.4.page 75) [2]
V.3.1. Principe de calcul

Le calcul des armatures sera fait par la méthode des contraintes et vérifiés selon
R.P.A 99 sous les efforts N et Mo, donnant le ferraille le plus défavorable,

Pour le ferraillage: 0,8 G +E

Pour la vérification: G+ Q=*E

-condition exigée par RPA99mod2003

1- Les armatures verticales

Le pourcentage minimum des armatures verticales sur toute la zone tendue est de
0,20%.

Les barres verticales du dernier niveau doivent étre munies de crochets a la partie
supérieure. Toutes les autres barres n'‘ont pas de crochets (jonction par recouvrement).
A chaque extrémité du voile (trumeau) I'espacement des barres doit étre réduit de
moitié sur 1/10 de la largeur du voile. Cet espacement d’extrémité doit étre au plus
égal a 15 cm.

160



Chapitre Ferraillage des éléments resistants

2- Armatures horizontales
Les barres horizontales doivent étre munies de crochets a 135° ayant une longueur

de 109.
Les barres horizontales doivent étre disposées vers l'extérieur.
3- Condition exigée a ’armature verticale et horizontale

Le pourcentage minimum d'armatures verticales et horizontal de trumeaux, est
donné comme suit :

- globalement dans la section du voile 0,15 %
- enzone courante 0,1 %

L'espacement des barres horizontales et verticales doit étre inférieur a la plus petite
des deux valeurs suivantes : s<15a et s<30cm

Le diamétre des barres verticales et horizontales des voiles (a I'exception des zones
d'about) ne devra pas déepasser 1/10 de I'épaisseur du voile.

Les longueurs de recouvrement doivent étre égales a :
409 pour les barres situées dans les zones ou le renversement du signe des efforts
est possible
20 pour les barres situées dans les zones comprimées sous l'action de toutes les
Combinaisons possibles de charges.
Les efforts tranchants doivent étre pris par les aciers de couture dont la section doit
étre calculée avec la formule :

v
Ay =11

V=14x Vsap Effort tranchant du au seisme.
4-Armatures transversales

Les armatures transversales perpendiculaires a la face du voile sont des épingles en
nombre au moins 4 épingles par métre carré, servant a retenir les deux nappes
d’armatures verticales.

» Contrainte limitée de cisaillement :

Vo
b : épaisseur du voile. d =0,9.h : hauteur utile.
h : hauteur totale de la section brute. Ty, : Contrainte admissible du béton.

> Armatures verticales :
On utilise la méthode de Navier :
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M-V
£—

012 =

> =

Avec:

N : effort normal appliqué

M : Moment fléchissant appliqué.

A : Section transversale du voile.

V : Distance entre le centre de gravité du voile et la fibre la plus éloignée.
| : moment d’inertie.

On distingue 3 cas

1% cas : c1<0
(01,02) <0
0,<0
La section du voile est entierement comprimée
(pas de zone tendue). a I
La zone courante est armée par le minimum exigé > - >
p?lr.....RPA 99  (Amin=0.20%.a.L). Eigure V7.1 cas
2°™ Cas :
(04,0,) > 0 Lasection du voile est entierement tendue (pas de Zone comprimée)
—>On calcule le volume des contraintes de traction F;
D’ou la section des armatures verticales Ay = Ft/ F
e a I
On compare Ay avec la section minimale. ~ = =
Si: Ay < Apip = 0.20% X a-L
. . .. _|_ c>0
On ferraille avec la section minimale
B ) o >0 //

Si: Ay > Amin=0.20%.a.L on ferraille avec Ay ! Figure V/.8.2™ cas
3™ cas
(041, 02) Sont de signes différents = la section
du voile est partiellement comprimée.

= On calcule le volume des contraintes pour a I

la zone tendue. « >

L
01<0
o2>0

Figure V.9.3°™ cas
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V.3.2.Types des voile de notre structure

V.3.2.1.Voile (trumeau+ poteau) (50x50))
a)-Exemples de calcul

Dans ce cas, on a donné 1’exemple d’un voile selon ’axe 1 (voir le plan).

e \/érification de ’effort tranchant
d =09%xL = 09x2 =1,8m

SV g, o 1AXZT67 963,16 KN/ _ = 0,96MPa < 5MP cv
Tb—axd—'[b— 0,20)(1,8 = ) /mz— , a d .
0,50
[ ———|
o,S;I
|10,20
o > L=2m =
FigureV.10.La traction du coté V;
L= 2m
V=12m
V' = 0,8m
[ =0,1978m*

N = 1228,14KN
M = 2499,9KN - m
T=247,67 KN

A=0,559
Calcul des contraintes
N M-V,
01 = K+ T = oy = 8,96MPa
N M-V
0, = I = 0, = —2,31MPa

o Vérification des contraintes de compression (G+Q+E) :

{ N = 1864,68KN
M = 2413,45N - m

N M-Vj
0 = A + I = o0, = 987MPa< 18.74.....CV
N M-V
0, = AT = o0, =-1,02MPa< 18.74 ...... Cv

04, 0,Sont des signes différents, donc la section est partiellement comprimée.

On Calcule la longueur de la zone de traction :
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e Longueur de la zone tendue :

|G1|
X=—
loy| + o]
y=L—x=121m

XL =0,79m

x :la longueur de la zone tendue.

y : la longueur de la zone comprimée.

e Calcul de la contrainte o,

o = o,(X —b) _ 4,79% (1,27 -0,50) _084MPa
X 1,27

o1
b)-Détermination des armatures verticales

» Partie poteau :

G3

|

Ferraillage des éléments résistants

> La force de traction résultante

0,50m

» &
L]

0.78m

v 4

A AH

1.13m

FigureV.11 .les contraintes

F = (M)b.h - (ﬂ}o,m x0,40x10° =512,5KN

2
A, = R = 512,5x10 =12,81cm?
o 400

S

Le diamétre des armatures ne doit pas dépasser le un dixiéme 1’épaisseur du voile

(1/10¢€)
Partie rectangulaire :

F, :%.as(x ~b)a= %0,84>< (0,79-0,50)x 0,20x10° = 24,36KN

_F,  2436x10
/*2_0 400

c)-Calcul de Avj
Ona:

=0,60cm?

V 14V X
o =11.—=11.=- X —
Ay fe fe

A, =11 1,4x247,67x10 9 1,27 _ 3.42cm?
400 2

d)-Section total d’armature

Ao = A + A, =16,83cm?’

AT > Apin e v vee ee vee e 0 CV
Espacement exige par R.P.A 99 :
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s < min(1.5a,30cm) = s < 30cm

On prend 10cm en zone nodale et 20cm en zone courante.
e)-Détermination des armatures horizontales

e La contrainte de cisaillement

V14V 14x12712x10
b,d a09L 20x09x200

T, =0,49MPa

7, =0,49MPa <7, =0,2f ,, =5MPa ............ccceere, condition vérifier.

e Le pourcentage minimal selon RPA 2003
7, =0,49MPa > 7, = 0,025f_,, = 0,625MPa
A, >0,25%.a.1m = 0,25% x 20x100 = 5cm?
Onprend: An=2(4T10)=6.25cm? S, =25cm
N.B : Puisque le séisme peut changer de signe, on considére comme une section

tendue les deux extrémités de largeur Xx.

f)-Ferraillage de la 2°™ partie

F = %az.a.x = % x 2,31x 0,20 % 0,79 x10° =182,49KN

F, 182,49x10

=3 -2 =TT _ 4.560m?
As f, 400
e Calcul de AvjOna
Vv 1,4V X

=11 —=11."""x—
A fe fe L
A, =11x 14x247,67x10 127 _ 2 82cm?

! 400 4,2

® Section total d’armature
Argar = Az + A; =456 +2,82= 7,38cm?
D’apres le RPA 2003
A. =0,2%.a.X =0,2%.0,20x0,79x10" = 3,16cm’

A =7.38cm" > AL =3160M ..cccvveeeeeeeennnn condition vérifier,

® [’espacement

S, <min(1,5a = 30cm;30cm)=30cm
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Chapitre V

® Choix d’armature
Le poteau
on prend Ap=12T16 =24,12cm”.
AV 100 = 2(3T10) + 2(2T10) = 7,85cm?(Sv = 10cm)
Avextrimité = 2(3T10) = 7’85cm2(SV =20 Cm.)

La zone courante : Ac =2(5T10) = 7,85 cm? (S¢ = 20 cm)
La partie interne s’appelle zone courante qui sera soumise a la compression et la

la zone voile {

section d’armature est donnée par

A >0,2%.a(Y — X)=0,2%x0,2x(1,21-0,79) x10* =1,68cm* ............ (CV)

4T106

"53| 20T0e10  Epingle T8 2x3T10e=10

€O T

&= | (] 4

- ! - S & . B | Lo

<d TTWTRTN Y v - L L) L w~ v - L e o
-“_"!’0'16 A m & a4 i 4 gl og_g';t‘l\

T ¥ e
2x8T10 e=15

m !

Figure V.12. Schéma de ferraillage de voile en L

V.3.2.2.Voile pleineen U

a)-Exemples de calcul
dans ce cas, on a donné I’exemple d’un voile selon I’axeC-4 (voir le plan)

050 | 0,50

0,50 0,50

la
"l

Figure V.13. Vue en plan du voile pleinen U
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V =1,6m
V’=1,6m

| = 1,099 m*

N = 1528,49 KN

M = 3305,45 KN .m
T = 472,75KN

e Calcul des contraintes

_[152849  330545*16
! 0,94 1,099

}.10‘3 =6,85MPa

, = |:1528'49 _ 330545 1'6}-10_3 =-3,60MPa

0,94 1,099
o, et o, sont de signe différent  ee—m— Donc la section est partiellement
comprimée.

e Vérification de la contrainte de compression sous (G+Q + E)
N = 1507,66KN
M = 2536,71KN.m

}xlO_s =5,29MPa

N MV |1507,66 2536,71x16
o, =—+ = +
A I 0,94 1,099
o, =5,29MPa < oTb =1478MPa ...................... condition vérifier.
e Longueur de la zone tendue
o, -
Xx=—92 =30 a5 190m
o, +0, 3,6+6,85
Y=L-X=32-110=21m = X —e—— ¥ —
X : La longueur de la zone tendue.
Y : La longueur de la zone comprimée. Oz o
e Calcul de la contrainte o, 05 27

o - 0'2()>((—b) _ —3,60><ili1—0,50) _ _196MPa

b)-Détermination des armatures verticales

la force de traction résultante.
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- Trongon AB :

F - (%)b_h _ (&;%J.o,mx 0,50x10° = 695KN

F, 695x10

A= =00

O

=17,37cm?

-Trongon BC :
F,= %03(X —b)a= % x1,96 x (1,1—0,50) x 0,20x10° =117,6 KN

A,= i — M - 2,94cm2
o, 400

A=A,+A,=1737+294

A =20,31cm?
b)-Calcul de Avj: Ona

V 14V X
=11.—=11.=2 X —
A fe fe L

1,4x472,75x10 XE _ 5,68cm?
400 3,2

A; =11x

e Section total d’armature
Arota, = A + A,J =20,31+5,68 = 26cm?

D’apres le RPA 2003
A Tota= 26 cm?> Amin =0,2%.8.X engy =0,2%.0,20x1,1x10* = 4,4cm?
c)-Détermination des armatures horizontales

e La contrainte de cisaillement

__ .V _ 14V _14x472,75x10
* b,d a09L  20x09x32

=0,36MPa

7, =0,36MPa <7, =0,2f ) =5MPa ...ccuvvvreeeeenrereeenns condition vérifier.
e Le pourcentage minimal selon RPA 2003

r, =0,8MPa > 7, =0,025f_,, = 0,625MPa

A, >0,25%.a.1m = 0,25% x 20x100 = 5cm?

On prend :

An = 2(4T10)=6,25cm?
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Chapitre Ferraillage des éléments resistants

e [ ’espacement
S, <min(,5a =30cm;30cm)=20cm
d)-Choix d’armature

Choix d’armature :

Les poteaux 12T16= 24,12 cm?

La zone poteau voile :  2(3T10) = 7,85cm? ; Sv =10 cm.
2(3T10)=7,85cm?  ; Sv=20 cm.

La zone courante : 2(9T10) = 9,42 cm?; Sc =20 cm

N.B : Pour tous les voiles, on prend la méme section d’armature horizontale.

| 12T16
Epingle T8 2(3T10)e=10 [ T T )

2(3T10)e=10 2(5T10)e=20 AN

2(3T10)e=10 3.2 2(3T10)e=10

2

Figure V.14.Schéma de ferraillage
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tre \V Ferraillage des éléments rési

V.3.2.3.Caractéristiques et ferraillage des voiles

a) Sens longitudinal (xx)

1. Caractéristiques et efforts

Tableau V.28.Caractéristique des voiles du sens xx et calcule des contrainte

V0| M 0' 0'
A m2) m4 N KN T KN L 2 Obs

2. Ferraillage

Tableau V.29.éffort et sections d’armature dans les voiles
VoiIe 0'1 0'2 0'3 X Y F1 F2 Fe Av2 AV1 AVJ
(|\/||:> a) (|v| Pa) (M Pa) KN KN MPA) cm2 cm2 cm2
VX1 9,61 I 0,45 I 04i 801 25| 118 26i 400 2 95 20 03 7 17

PR R R

Tableau V.30.Choix d’armature des voiles du sens xx

choix d'armature

. | Atot | Amin|  Zone Zone voile I Zone
Voile , »
(cm?) | (cm?) || poteaux Zone voile Extrémité courante

2(3110) 2(3T10) 2(2T10)
vxl| 3445 416 | 12716

2(3T10) \ 2(3T10) \ 2(2T10) |
vx2 | 2779 408 | 12716
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tre \V Ferraillage des éléments rési

b) Sens transversal : (y-y)
1. Caractéristiques et efforts
Tableau V.31 : Caractéristique des voiles du sens y-y et calcule des contrainte.

wile (LA T VIV T o, | ©

(m){ (m3)} (m4) | (m) | (M) (KN m) (KN) (KN) [ (MPa) | (M
0184 1253 41 723,46 | 247,67 ,
o 184 1460 94/ 764,95 | 266,79

NB On aun seul v01le sous forme U, qu 11 existe dans I’ exempl e.
2. Vérification de La contrainte de cisaillement

Tableau V.32.Caractéristique des voiles du sens y-y et calcule des contrainte.

VN
2

5

o8 [ o N

e o r y o)

~ = o @ a1

% % % % % e
T T 3] go) go) go) >
OO O O O O @

S

1.022 0,9 66,73 492,625 0,10 | 12,31} 3,95
0,071 | 067 1,32 20,82 , 0,520 17,93 | 7,80
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Tableau V.33.Choix d’armature des voiles du sens y-y.

Voile Atot | Amin Zone Zone voile Zone courante
) | _powasx

2(3T10) 2(3T10) 2(2T10)
Vyl 19,60/ 2,22 12716

12T16 2(2T10)
Vy2 23,86 2,30 2(3T10) Es=10cm | 2(3T10) Es=10cm

12716 2(3T10) 2(3T10) 2(2T10)
vy3 11,781 1,79
ng,sa 12T16 | 2(3T10) Es=10cm | 2(3T10) Es=10cm | 2(9T10)Es=15cm
2(3T10) 2(3T10) 2(2T10)

2(3T10) Es=10cm | 2(3T10) Es=10cm | 2(9T10)Es=15cm

Tableau V.34.Vérification de la contrainte de cisaillement des voiles du sens xx

voile L(m) e(m) T(KN) (M;a) (Mpa) Obs.
“
n

X2 5 2

--
II- - H-
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Tableau V.35. Vérification de la contrainte de cisaillement des voiles du sens y-y.

c. Caractéristiques et ferraillage des voiles d’acinseur
1. Caractéristiques et efforts :

Tableau V.36. Caractéristique du voiles et calcule des contrainte.

1,377 0,93 1269,02I 867,12 I302,1 7,2 \ 43 | SPC
6

7
Vx2 3,00 059 158 1,72 21026 | 657,85 | 164,55 34 | SPC
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Tableau V.37.effort et sections d’armature dans les voiles
Av2 | AV1 AVJ

i i F1 i
voile (K /sz) (Kg/cmZ) (Kg/cmZ) (m) D KN) (KN) ( pa) (C ) (sz) (sz)
781,85/ 69,63 400

< 7

choix d'armature

2 x (3T10) Es=10cm 2 x (3T10) 2 x (5T10)
3,48 12716
2x(3T10 2x(3T10 2(5T10
e |_2xm0 | x| 2em |

6.6.5. Vérification de La contrainte de cisaillement :

i3
||
!

Tableau V.39. Vérification de la contrainte de cisaillement des voiles du sens xx.

b Obs.
pa)

2
2

o o ]
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Chapitre VI Etude des fondations

VI1.1. Introduction

La fondation est la base de I’ouvrage qui se trouve en contact avec le terrain
d’assise. Elle Supporte les charges transmises par la superstructure, de facon a
assurer sa stabilité.

Avant d’entamer tous calcul des fondations, il faut passer en premier lieu par une
étape importante qui consiste a étudier le terrain d’assise.
Mais vu I’absence d’un rapport de sol détaillé contenant les données concernant le sol
tel que :

e Apercue géologique.

e Apercue hydrologique.

e Les sondages effectuent.

e Les essais et analyses de laboratoire.

Dong, il nous est impossible d’effectuer cette étude.

Pour cela, nous allons seulement exposer la méthode qui servira comme référence
dans le cas ou un rapport de sol existait.

V1.2. Différents types des fondations
Lorsque les couches de terrain susceptibles de supporter sont a une faible

profondeur, on réalise des fondations superficielles, lorsque ces couches sont a une
grande profondeur on réalise des fondations profondes appuyés sur une couches
résistante ou flotter dans un terrain peu résistant; On mobilise alors les forces de
frottement du sol sur les fondations pour soutenir l'ouvrage.

V1.3. Critére de choix du type de fondation

Le choix du type de fondation dépend de plusieurs criteres a savoir :
e Nature du sol
e Nature de I'ouvrage

V1.4.Calcul des fondations

Afin de satisfaire la sécurité et I’économie, tout en respectant les caractéristiques
de I’ouvrage nous devons prendre en considération la charge que comporte
I’ouvrage, la portance du sol, I’ancrage et les différentes données du rapport du sol.
On commence le choix de fondation par les semelles isolées, filantes et radier,
chaque étape fera I’objet de vérification

On suppose que I’effort normal provenant de la superstructure vers les

fondations est applique au centre de gravité (C.D.G) des fondations.
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Chapitre VI Etude des fondations

On doit vérifier la condition suivante : %s Oy =S 2 N ,AVeC :
O 5ol

Osol - Contrainte du sol.
N : Effort normal appliqué sur la fondation.
S : Surface de la fondation.
V1.4.1.Etude préliminaire du choix de type de semelle
Le taux de travail du sol retenu pour le calcul des fondations est de 1,5 bars (cas
d’absence des essais RPA Article 3.3.3)
V1.5.choix du type de fondation

V1.5.1. Semelles isolées

Pour le pré dimensionnement, il faut considérer uniquement 1’effort normal N qui est

obtenu a la base de tous les poteaux du RDC.

Figure VI1.1.Dimensions de la semelle isolée.

S=A-B>_L

v Homothétie des dimensions

A, B : dimensions de la semelle
A, b : dimensions du poteau

v Pour les poteaux carrés
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a=b Donc A=B = S=A?
A= Jg ; osoi=1,5bars

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

Tableau VI1.1.Sections des semelles isolées.

@ | o1 | uws |owe| zs | w0 |

m | 2 | s |aw| asi | a5 |

| s | smw s m | e
C

|

|

|

I

|

|

|

C-3
Cc-4
C-5
D-1
D-2
D-3
D-4
D-5
D-6
E-1
E-2
E-3
E-4
E-5

538,89
1936,59 12917 3,59
1804,82 12,03 3,46
1245,63 8,30 2,88
844,12 5,62 2,37
1325,05 8,83 2,97
540,95 3,60 1,89
1657,66 11,05 3,32
1765,17 11,76 | 3,43
1413,2 9,42 3,06
1288,88 8,59 2,93
1531,19 10,2 3,19
E-6 901,43 2,45 3,0
F-1 727,82 4,85 2,2 2,5

To | Fa | swn s as | s |

1
1

3,99 1,89

3
7
1
14
2

o

-
e

3,5
3,00
2,5
3,0
2,0
3,5
3,5
3,5
3,0
3,5

2
3
31
4
1

2
3

Pl

1
0
5
10
15
2
19
3
5

3
4

GG GHGRRRRERRNG
CCukbuducuey

15[z 513
el e

i
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Chapitre VI Etude des fondations

18 F-6 700,49 4,66 2,16 2,5

22 G-1 1258,54 8,39 2,89 3,0

25 G-2 688,29 4,5 2,14 2,5

26 G-3 565,04 3,76 1,94 2,0

23 H-1 671,77 4,47 2,11 2,5

24 H-2 341,46 2,27 1,50 2,0
Conclusion:

Vu que les dimensions des semelles sont trés importantes, donc le risque de
chevauchements est inévitable, alors il faut opter pour des semelles filantes.
V1.5.2. Semelles filantes
a)- dimension de semelles filantes
L'effort normal supporté par la semelle filante est la somme des efforts normaux de

tous les poteaux qui se trouve dans la méme ligne.

On doit vérifier que: o >%

sol —

Tel que:

N=)N; de chaque file de poteaux.
S=BxL

B: Largeur de la semelle.

L: Longueur de la file considéreée.

=B2> N
I—O-sol

Les résultats sont résumés dans le tableau suivant:
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Sens x-x
Tableau V1.2. Sections des semelles filantes dans le sens x-x

N I L I N
B 2 N L W

Sens y-y

Tableau V1.3Sections des semelles filantes dans le sens y-y

7697,16

2511,87 2,5

.

Remarque :
La surface des semelles doit étre inférieure a 50% de la surface totale du batiment
(Ss/ Sp <50 %).

Surface totale des semelles =471,13m?(Ss).
Surface total du batiment 320,1671 m? (Sb).
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Chapitre VI Etude des fondations

Faisons un calcul pour une semelle isolée sous poteaux et une semelle filante sous
voiles mais lorsque celles-ci deviennent tres larges, elles arrivent a se chevaucher

pour I’une des raisons suivantes :

-Charge élevée du batiment.

-Rapprochement des poteaux et des voiles.

Alors, on prefére réaliser une fondation unique qui embrasse toute la surface de la
construction et qu’on appelle radier général.

b)-Vérification

S, __471,13 _, o,
S, 320,1671

5. S 50%

Sb

La surface totale des semelles dépasse 50 % de la surface d'emprise du batiment ce
qui induit le chevauchement de ces semelles elles. Ceci qui nous améne a proposer
un radier général comme fondation. Ce type de fondation pressente plusieurs

avantages qui sont :

1- L'augmentation de la surface de la semelle (fondation) qui minimise la forte

pression apportée par la structure.
2- La réduction des tassements différentiels.

3- La facilité d’exécution.

V1.5.3. Radier général
1. Introduction
Le radier sera muni de nervures reliant les poteaux et sera calculé comme des
panneaux de dalles pleines sur quatre appuis continus ( nervures) chargés par une
pression uniforme qui représente la pression maximale du sol résultante de I'action
du poids du batiment
L'effort normal supporté par le radier est la somme des efforts normaux de tous

les poteaux et les voiles.
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Chapitre VI Etude des fondations

FPoteau b

=

Metrnare
— =

It | | l
|— Dralle dia radier

hId

Figure V1.2: Disposition des nervures par rapport au radier et aux poteaux
2. Surface Nécessaire

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

N N
max :_So-sol :Snecz_

nec sol

O

5 N =36160,62kN
our:
o, =150 bars

On trouve: S >241,07m?.
La surface des débords : Sgshor=Srad-Sp

Saenor=Périmetre x Iy
=1, =1,00m

= Syenor=92,60m’
la surface totale du radier est de 412,76 m?
3. Pré dimensionnement du radier
A. Dalle
L'épaisseur de la dalle du radier doit satisfaire aux conditions suivantes :

a. Condition forfaitaire

L

hlz max
20
Avec :

L max = La longueur maximale entre les axes des poteaux.
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Chapitre VI Etude des fondations

L, =450m=h >225cm
Alors :

On prend : h=30 cm. pour I’épaisseur de la dalle
b. Condition de la raideur

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

elastique définie par I'expression suivante: L <=L

Avec: L, = 4,/4E|
bK

3
I: Inertie de la section transversale du radier [I = EJ

e

NN

E: Module d’élasticité du béton (prendre en moyenne E=32164,2MPa).
b=1: Largeur de la semelle par bande d'un metre (b=1m).
K: Coefficient de raideur du sol (0,5kg/cm3<K<12kg/cm®).
On pourra par exemple adopter pour K les valeurs suivantes :
e K=0,5[kg/cm?] — pour un trés mauvais sol.
e K=4[kg/cm®] — pour un sol de densité moyenne.

e K=12[kg/cm?] — pour un trés bon sol.

j4
Onaura: h, > = h, >39.83cm

Nous avons un sol de densité moyenne— K=4[kg/cm®]
Et L max = 4,5 m. — h2 :39,830m

c).Condition de cisaillement

e T, _ .
On doit vérifier que: 7, = <7, = Min(0,1f_,,;4MPa) = 2,5MPa

u

bd
N iml
Avec: T, =% ; g=—2 dl

rad
Ny=N, (superstructure)
u=50730,76 KN : L=4,5m ; b=1m
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Chapitre VI Etude des fondations

g, N,L.1Iml N,L _
T, = = = <7
2bd  2S,_,bd 2S,_,b(0,9h)
5 N,Liml 320,5cm
2S,..0(0,97)

= h, >32,05cm
Conclusion
h > Max (h; ;h, )=39,83cm
On prend : h=40cm
B. Nervure
a. Condition de coffrage
e largeur de la nervure

bzl‘m—“:@:%cm

10 10
On opte pour b=50cm
e La hauteur de nervure

b. Condition de poingconnement
Nu<0,045U¢.h.fc8
Avec :
Ny: Effort normal du poteau le plus sollicité (N,=2727,6kN)
U.: Périmetre de contour au niveau de feuillet moyen (U.=2[(a+b) +2h]
a,b: Dimensions du poteau du RDC (50 x 50).
Nu<0,045 (4a+4h) h . g

= h, >49,34cm

c. Condition de la fleche

La hauteur des nervures se calcule par la formule de la fleche
L L

max<h< max

15 10
Ona L max=450m

= 30cm < h < 45cm On prend h, =40 cm

A partir des deux conditions :
hn > max (h; ;hy) = max(49,34 ;40) cm2,
On prend : h=55cm.
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2. Largeur de la nervure
Résumé
- Epaisseur de la dalle du radier h = 40 cm
- Les dimensions de la nervure {hN = >oam
4. Caractéristiques géométriques du radier
e Position du centre de gravité:
X 6=2,39m
Y ¢=11,47m
e Moments d'inertie:
| « = 8087,9420m"
I, =10318,2844 m*
5. Les vérifications nécessaires

a- Vérification au poinconnement

Une force localisée lorsque les dimensions de la surface de son impact sont
petites par rapport aux dimensions de la dalle (radier), sous I’action des forces

localisées il y a lieu de Vérifier la résistance des dalles au poingonnement.

Etude des fondations

b =50cm sens (x—x) et b=50cm sens (y—Y)

___________________ \%

e

el

Figure VI1.3. Présentation de la zone d’impact de la charge concentrée.
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AI'ELS:
Nser=34877,07kN ; S =412,76m?
M est le moment de renversement.
Gsol =150kN/m?
Le tableau suivant regroupe tous les résultats :
Tableau V1.4. Vérification des contraintes a I'ELS

61(kN/m?) 62(kKN/m?) am&j (kN/m?)

Sens x-X 123,30 45,69 103,89
Sens y-y 88,30 80,68 86,40
L
max ) —_
Vériﬁcation 01 _<135 Gsol 62m|n>0 0-(4j<l133o-sol
=225
=199,5

Les contraintes sont vérifiées dans les deux sens (xx — yy ) donc pas de risque de
soulévement

e Détermination des sollicitations les plus défavorables
Le radier se calcul sous I'effet des sollicitations suivantes

ELU:

o, = a(%} =121,61kN/m?

ELS:
Oer = a(&j =103,89 kN /m?

6. Ferraillage du radier
Le radier fonctionne comme un plancher renversé, donc le ferraillage de la dalle

du radier se fait comme celui d’une dalle de plancher.

La fissuration est considérée préjudiciable.

186



Chapitre VI Etude des fondations

a. Ferraillage de la dalle du radier CBA93 annexe F [3]

a .1. Détermination des efforts

. L .
e Si04 <L—X <10 = La dalle travaille dans les deux sens, et les moments au
y
centre de la dalle, pour une largeur unitaire, sont définis comme suit:

2 - e
M, = 0L ...............sens de la petite portee.
M, =u,M, ..........sens de la grande portée.

Pour le calcul, on suppose que les panneaux soient encastrés aux niveaux des

appuis, d' ou on déduit les moments en travée et les moments sur appuis.
» Panneau de rive
- Moment en travée: M +=0,85My
M =0,85My
- Moment sur appuis
Max=Ma=0,3My  (appui de rive).
Max=Ma=0,5My  (autre appui).
» Panneau intermédiaire
- Moment en travée: M =0,75My
M =0,75M,
- Moment sur appuis: Max=May=0,5My
e Si L < 0,4 = La dalle travaille dans un seul sens.

y
- Moment en travée: M=0,85M,

- Moment sur appuis: M;=0,5Mp Avec: M, =—

a.2. Valeur de la pression sous radier

ELU:
q, =0,.-1Im=121,61kN/m

ELS:
Oy =0 -1IM=103,89kN/m

a.3. Moment en travée et sur appuis pour le panneau le plus sollicité PELU
(v=0) On a le rapport des panneaux 0,4 < % <10= 0,4(2—’2 =0,90¢1,00 —=la

y
dalle travaille dans les deux sens.
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Les résultats des moments sont regroupes dans le tableau suivant :
Tableau VI.5. Calcul des moments a I'ELU.

Panneau | L« I—y L.JL Qu M, My My Mty M,
le plus | (M) | (m) |~ Hx By 1 (kN/m) | (KNm) | (KNm) || (kNm) | (kNm) | (KNm)

sollicité
41145 090 0,046 0,778 121,61 94,03 79,92 73,15 62,17 | 28,20

a .4. Moment en travée et sur appuis a I'ELS (v=0,2)
Les résultats des moments sont regroupés dans le tableau suivant :

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

Panneau L, L Geor M, My My My M,
le plus m | (m) L./Ly By By (KN/m) (Kl;l.m (Kl;l.m (Kl;l.m (KN.m) (Kl;l.m
sollicité

41 45 090 0,046 | 0,778 | 103,89 ' 80,3 68,25 | 62,47 | 139,14 | 24,09

a .5. Calcul du ferraillage

Le ferraillage se fait avec le moment maximum en travée et sur appuis de
panneau le plus sollicité.

On applique l'organigramme d'une section rectangulaire soumise a la flexion
simple (organigramme I, voire annexe).

Les résultats sont regroupés dans le tableau suivant :
feos=25MPa ; fi2s=2,1MPa ; op.=15MPa ; f=400MPa ; cs=348MPa ; b=100cm ;
h=55cm ; d=0,9h=49,5cm.

Tableau V1.7. Ferraillage de panneau le plus sollicité du radier.

Sg” MukNm)| p | o | Zem) A%em?)| Choix | A®cm?) | Sicm)
e %9403 [0051] 0086 |35053] 771 | 8712 9,04 15
ravee
yyl 7315 (0040 0,051/ 3527 596 | 6T12 6,78 15
Appui ;‘/; 2820 10,015 0019 3572 227 | 4T12 4,52 15
Espacement

Esp < Min(3h;33cm) = S, < Min(155cm;33cm) = 33cm
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Sens x-X :

S, = % =12,5cm < 33cm

On prend Si=15 cm
Sens y-y .

S, = % =16,67 cm < 33cm

On prend Si=15 cm

a .6. Verifications nécessaires

1. Condition de non fragilité
A™ =0,23bd % = 4,34cm’

e

2. Vérification des contraintes a ’ELS

Tableau V1.8. Vérification des contraintes

o-bc Os o-s

Sens A(cm? Obe Vérification

kN.m) | ™) 1 (MPa) | (mPay | (MPa) | (vipa)
1 xx | 80,3 6,78 6,6 15 | 99,88 | 201,63 |  Vérifié
Travee
y-y 62,47 6,78 4,6 15 77,70 | 201,63 Vérifié
Appuis ;‘/; 2409 | 1,94 3,2 15 | 69,82 | 201,63 |  Vérifié

b. Ferraillage des nervures
b .1. Calcul des efforts

Pour le calcul des efforts, on utilise la méthode forfaitaire (BAEL91 modifier 99).

PL?

Ona: M, =

En travée : M=0,85Mq
Sur appuis : M=0,50M,
b.2. Calcul des armatures
b=50cm ; h=55cm ; d=49,5cm
e Sens (X-x)
L=4,1m ; P=121,61 KN/ml ; Mg = 361,97 KN.m
foos=25MPa ; fiog=2,1MPa ; o6p,.=15MPa ; f.=400MPa ; 6;=348MPa
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Tableau V1.9.Ferraillage des nervures suivant x-x

M, M a z A Choix
(KN.m) cm) | (cm?

Travée | 307,68 | 0,1772 | 0,2456| 44,63 | 19,81 | 8T16+4T14
Appuis | 181 | 0,1037 | 0,137 | 46,78 | 11,06 | 8T16+2T14

e Sens (y-y)

L=4,8m ; P=121,61 KN/ml, Mg = 354,55 KN .m
fe2s=25MPa ; fi2=2,1MPa ; 6 ,;=15MPa ; f.= 400 MPa ; 6,=348MPa

Tableau VI1.10. Ferraillage des nervures suivant y-y

M, M a Z(cm) | A Choix
(KN.m) (cm?)

Travée | 301,37 | 0,1736 0,24 44,747 | 19,36 | 8T16+4T14
Appuis | 177,28 | 0,1021 | 0,1349 | 46,82 10,88 | 8T16+2T14

b.3. Vérifications nécessaires
1. Condition de non fragilité

A™ =0,23bd % =2,99cm?(11,44Cm°......coovvuenee, Vérifiée

e
2. Vérification des contraintes a ’ELS:

P=103,89 KN/ml
Sens x-x

Mo =218,29 KN. m
Sens y-y

Mo = 262,97 KN. m

Tableau. VI1.11.vérification des contraintes a PELS.

SenS MSEF A52 Ohc Ebc O S
(KN.m) | (cm?) | (MPa) | (MPa) | (MPa) | (MPa)
, X-X 185,54 | 15,63 11,8 15 14,10
Travee
y-y 223,52 | 19,08 12,6 15 14,55
_ X-X 109,14 | 8,99 8,66 15 12,99
Appuis

y-y 131,48 | 10,90 9,48 15 13,34
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(cm’)
22,24
19,16

o

240
240
240

240

Vérification
Vérifié
Vérifié
Vérifié
Vérifié
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Tableau VI1.12. Vérification des contraintes

Sens| Mser | Choix | AP™(cm?) | onc 5, os z,
(kNm) (MPa) (MPa) (MPa) (MPa)
Travée | x-x | 185,54 | 8T16 16,72 11,5 15 13,37 | 240
y-y | 223,52 | 10T16 20,9 11,3 15 13,57 | 240
Appuis | x-x | 109,14 | 6T14 9,24 7,53 15 12,70 | 240
y-y 131,48 | 6T16 12,54 7,38 15 11,90 | 240

3. Vérification de la contrainte tangentielle du béton
Selon le CBA 93 : article A5.1.2.1.1
On doit vérifier que : 7,(7, = Min(0,15f_,;4MPa)= 2,5MPa

Avec
TLI

T, =—r
bd

T - PUZL _12161x4,5 _ 276.98kN

3

7, _ 2765840 =126MPa(7, = 2,5MPa..................... Verifier

500x550

4. Armatures transversales

e CBAO93article A5.1.2.2
LA T -03fK

byS; 08f,
* S, < Min(0,9d;40cm) = 40cm

(K =1pasdereprisedebétonnage)

Al Max(f_u;o,wpaj —0,76MPa
b,S, 2

e RPA99 version 2003 : Article 7.5.2.2

Nl >0,003b,
St
* S, < Min(% ;12¢1j =19,2cm............. Zonenodale
* S, < g =20CM..ciiiiiiiiiiiiie Zonecourante
Avec
) <Min(£¢‘£)—157cm et ¢t>1¢max—533mm
T o) T -3 ’

fe =400MPa ; 1,=1,26 Mpa ; fizs=2,1Mpa ; b=50cm ; d=49,5cm
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On trouve :
Tableau V1.13. Espacement des armatures transversales
Section Zone St RPA99 S: BAEL91 S; choisit
(cm?) (cm?) (cm?) (cm?)
Courante 20 20
Nervure 5055 40
Sens X-x Nodale 15 15
Nervure 50x55 Courante 20 40 20
Sens y-y Nodale 15 15
Tableau VI1.14. Choix des armatures transversales
. A A Choix
S(eC cr':]l%n Zone (Cfﬁg) O calculée choisit des
(cm? (cm? | barres
Courante 20 1,969 3,14 4T10
Nervure 50 55 10
Sens x-x Nodale 10 1,477 3,14 4T10
Nervure | 50 x55 | Courante 20 10 1,969 3,14 4T10
Sens y-y Nodale | 10 1,477 3,14 4T10
5. Justification des armatures transversales
Ao o mind 20 amPa b = 0,40 MPa
b.S, 2
- Zone courante 1,256 MPa > 040MPa ................. Vérifié.
-Zone nodale 1,674 MPa > 040MPa .................. Vérifié.
6. Ferraillage des nervures :
4T16
__.-"?r J_.-*" ...-_J.r
ER &8
-4T14 K v s
" #
4T10 A e b
* : i
s N :
.4']:'16 /" I,J'".‘ '/.l__) _‘__.-'"-'
S0cm

- -

Figure V1.4. Ferraillage des nervures en travée sens x-x et y-y
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4T16 x’}‘\ ‘ /' )

SScm
47110 A

B o & |

4T16 +2TY4 P
o -

S50cm

a4
"

¥

Figure VL.5. Ferraillage des nervures en appui sens x-x et y-y

8T12 avec St=15cm sens xx et 6T12avec St=15cm sens yy en travée

4T12 avec St=15cm——=
Sens xx et yy
En appui

Figure V1.6. Ferraillage du panneau du radier sens x-x et y-y
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6T12 ml

F.t’ d" c’ d’ a’
15cm '\t;\STlZml

100cm

- L

Figure V1.7. Coupe A-A ferraillage du panneau du radier sens x-x et y-y en

travée
V1.6. Voile périphérique

Selon le reglement RPA2003[1] les ossatures au-dessous du niveau de base formées
de poteaux courts qui doivent comporter un voile périphérique continu entre le niveau
de fondation et le niveau de base.
V1.6.1 Dimensionnement et ferraillage du voile

Ce voile doit avoir les caractéristiques minimales suivantes :
Epaisseur >15cm
Les armatures sont constituées de deux nappes.
Le pourcentage minimal des armatures et de 0,1% dans les deux sens (horizontal et
vertical).

Les ouvertures dans ce voile ne doivent pas réduire sa rigidité d’une maniére
importante.
On prend e =15cm (L’épaisseur du voile périphérique)
V1.6.2.Le calcul de ferraillage sera fait pour une bande de 1m.

1. Armatures verticales :

A =01x P 01, 19400 g 5o
100 100
A, =5T10/ml On prend :
e L’espacement :_ e=25cm

e Armatures horizontales :

A —01x &N 01, 15x100 5000,
100 100
A, =5T10/ml On prend :

= L’espacement: e=25cm
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J/ ‘/ ‘/ ‘/ / I 5T10/mil

1 5T10/ml

Figure V1.8. coupe horizontale du ferraillage du voile périphérique.

5T10/e=25cm

[ W

5T10/e=25c

-

100 cm

v

A

100 rm

Figure V1.9.ferraillage du voile périphérique

VI1.7. Ferraillage des débords
Le débord du radier est assimilé a une console de longueur L=1,00m, le calcul du

ferraillage sera fait pour une bande de 1m a I'ELU.

1‘ | | | I 50cm

0,5m
«— >

Figure V1.10.représentation du débord du radier.
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ql/2

Figure. VI.11. Diagramme des moments.
-Calcul de ferraillage
0u=121,61kN/ml , b=100cm , h=25cm , f.,6=25MPa , op,;=15MPa.

2
Mu=%=1231,30kNm . o, =348MPa
M
= _0,069
# bd%o,

o =1.25(1— 1= 241 )=0,0906

Z =d(1-0,4a)=21,068cm

A = M, =1,99cm’
Zo

S

A™ =0,23bd % =2,71cm’

e

On adopte: 2(4T12)=9,05cm?
Si=20cm
-Armature de répartition:
A
>_5
A 4
On adopte 8T8=4,02, Si=25cm
-Vérification des contraintes a I'ELS:
Qser=103,89kN/ml

|2

M. = qT =10,51kNm

ser

= 2,26cm?

Les résultats sont donnés dans le tableau suivant :
o, =0,6f_,;, =15MPa

o, = Min[% f, ;15077} = 240MPa (Fissuration préjudiciable)
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Tableau VI1.15 . Vérifications des contraintes du béton et d'acier.

Oy o

Meer(KNM) | Aj(cm?) | Y(cm) | I(cm* MPa MPa s Vérification
ser( ) S( ) ( ) ( ) GbC( ) (MPa) GS( ) (MPa)
10,51 9,05 11,47 |/ 5208 11,1 15 173,1 240 OK

-Vérification de la fleche

Il n’est pas nécessaire de calculer la fleche si les inégalités suivantes sont
satisfaites :CBA article B.5.6

h_1

1°16 0,25>0,062  vérifiée
A 42 = 10,00996<0,0105  vérifiée
bd fe

h_ M, 0,25>0,0295  veérifiée
L~ 10M,

Les trois conditions sont satisfaites, nous sommes donc dispensés pour 1’évaluation de
la fleche.
-Effort tranchant

On doit vérifier que : 7, <7,

7= Min(O,Z B ;5|\/|Pa) =3,33MPa
7y

ST _ 267,98 x10°

bd  1000x 250

V1.8. Calcul de la longrine

=107MPa < 7, =3,33MPa.................... vérifiée

D’apres (RPA99version 2003) Les points d’appuis d’un méme bloc doivent étre
solidarisés par un réseau bidirectionnel de longrines ou tout dispositif équivalant
tendant a s’opposer aux déplacements relatifs de ses points d’appui dans le plan
horizontal.

a- Dimensionnement de la longrine
Pour les sites de catégories S2, S3 ont doit disposer des longrines de (30x30) cm?

Les longrines doivent étre calculées sous un effort de traction donné par la formule

suivante :
F= E > 20kN
(24 Avec :
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N : la valeur maximale des charges verticales
a  Coefficient de la zone sismique et de la catégorie du site
(Pour une zone I11 et un site de catégories S2 on ac =10)

Ny sap = 3125,53kN

N 312553

F=— =312,55KN > 20KN .evvriiiiniiiiiiiiiiiiiiieiineecee, CV

b- Ferraillage de la longrine
e Etat limite ultime de résistance

La section d’armatures est donnée par la formule suivante.

<7:E—>A:EZL55_1:8,980m2

A o, 348x10
- Conditionde nonfragilité :...............cooiiiiii (B.A.BAEL91
modifié 99.)

Anin= B. fizg = 30°. 21 _ 4,725 cm?
f 400

e

- Condition exigée par RPA99 : ... ..., (RPA99 version 2003 )
Amin =0,6%.b.h = 0,006 x 30x 30 = 5,4cm”*
On prend: A =6T14 = 9,24 cm?

o Etat limite de Service
N, = 2272,95kN

= N, = 2272,95 =227,29kN
a
e Etat limite d’ouverture des fissures : ................... (.BAEL91 modifié 99.)[2]
— . ]2
o,=¢ = mm{§ fe, max(0,5fe;110, /7. f”. } ..................... n=16
o, = min{266,67MPa, max(200MPa;201,63MPa)}
o, = 201,63MPa
A > F :% =11,27cm’
o, 201,63x10

S

Donc A=6T16=12,27cm’

Donc les armatures calculées a I’E.L.U sont convenables.
- Armatures transversales:

On prend un diametre de ¢8 pour les cadres.

198



Chapitre VI Etude des fondations

- Espacement minimal :
S, <min(20,15x ¢, Jem =< min (20,24 )cm = 20cm

Onprend: S, =15cm

c- Schéma de ferraillage

3Tle

P

¥ & &
=
= D8
!
| ? e \? 3T16

Figure VI .12 .Ferraillage de la longrine.
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Conclusion generale

De multiples raisons d’ordre structural et économique poussent & promouvoir 1’utilisation
des structures comportant des voiles en BA en zone sismique.
Plus le nombre des voiles est important, plus I’effort a transmettre est réduit et les dispositions
constructives sont moins contraignantes, et la bonne distribution de ceux-ci en plan sert a éviter
ou limiter les torsions d’axe vertical.

Les caractéristiques propres déduites par 1’analyse modal sont bien celles de la structure
modélisée, et ne peuvent étre celles de la structure réelle que si la premiére refléte avec une
bonne précision les paramétres essentiels du systéme dynamique de la derniere a savoir : la
masse, la rigidité et I’amortissement, et nous nous rappelons ici qu’un mod¢le compliqué est
un modele mal concu.

Le génie civil n’est pas une science exacte et les résultats finaux dépendent des décisions des
calculateurs, parmi ces derniers il y a ceux qui sont pessimistes et songent a vérifier la sécurité
en premier lieu quel que soit le colt final du projet, par contre il y a ceux qui songent en terme
d’économie et de sécurité en paralléle, dont nous étions peut étre en choisissant un coefficient
de comportement global de la structure (R=5).

Dans le cadre de notre PFE, nous avons présenté la structure en un seul bloc, et cela était juste
pour mieux comprendre le comportement des structures de telle forme vis-a-vis de I’action
sismique.

L’outil informatique a tellement aidé I’ingénieur et facilité sa tache, mais il ne pourra jamais
le remplacer ; I’ingénieur restera toujours celui qui prend les décisions, et responsable de
I’application qu’il lui appartient de faire des avancés techniques que le développement
informatique et parasismique met a sa disposition, mais 1’ingénieur tout seul ne pourra rien
faire, car la solution finale ne peut étre que le résultat d’un travail en équipe composée de tous
les intervenants dans le domaine du construction, et tout en respectant les exigences de la
réglementation en vigueur.

Et n’oublions pas que la réglementation est une convention a un moment donné de I’évolution
du savoir technique et de la société, donc c’est un consensus en évolution constante.
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