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Le but de cette étude est conception d'une structure a usage d'habitation et
commercial(R +7) qui sera implanté dans la wilaya de Ain defla, classé en zone 111 selon le
reglement parasismique Algérien (RPA 99 version 2003), La stabilité de l'ouvrage est assurée
par les poutres, les poteaux et les voiles, L'étude et I'analyse de ce structure ont été établies
par le logiciel (SAP 2000).

Le calcul des dimensions et du ferraillage de tous les éléments résistants sont conformes aux
régles applicables en vigueurs a savoir le BAEL91 modifier99 et RPA99 version 2003, Pour
la vérification du ferraillage, nous avons utilisés un logiciel Socotec.

Lo jlail aly | Gul ok T + un ) ol (o CillEs g s 5 i€ palds 3 dglis Ay () £ g el J38 g
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. (RPA 99 version 2003, BAEL 91
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The aim of this study is the conception of an for dwelling and commercial of R + 7 stages
+ underground which will be established in the wilaya of Ain defla commune al attaf,
classified in zone I1l according to the Algerian payment parasismic (RPA 99 version 2003).
The stability of the work is ensured by the beams, and the columns and the walls. The study
and the analysis of this plan had been established by software (SAP 2000).
The calculation of dimensions and the reinforcement of all the resistant elements are in
conformity with the rules applicable in strengths to knowing (BAEL91 modifier99, RPA99 -
Version 2003).
For the checking of reinforcement we used software (Socotec).
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introducgion

L’ étude des structures est une étape clé et un passage obligé dans I’acte de batir.
Cette étude vise a mettre en application les connaissances acquises durant les cing
années de formation de master travers I’étude d’un ouvrage en béton armé.

L’ouvrage en question est un batiment en R+7, présentant une irrégularité en
plan, dont le systéme de contreventement est mixte (voiles-portiques).

Aprés une descende des charges et un pré-dimensionnement des éléments de
notre structure, une étude dynamique et sismique est effectuée pour trouver les
caractéristiques intrinséques du batiment et calculer les efforts engendrés par les
différentes sollicitations.

Dans le cadre de cette eétude, on a utilisé le logiciel de calcul SAP2000 pour faire
le calcul statique et dynamique des éléments structuraux. Les efforts engendrés dans le
batiment sont utilisés pour ferrailler les éléments résistants suivant les combinaisons et

les dispositions constructives exigées par le CBA93 et le RPA99/version2003.




Chapitre | présentation de I’ouvrage

.L1.OBJECTIF

La stabilité¢ de I’ouvrage est en fonction de la résistance des différents éléments
structuraux (poteaux, poutres, voile) aux différentes sollicitations (compression, flexion...)
dont la résistance de ces éléments est en fonction du type des matériaux utilisés et de leurs
dimensions et caractéristiques, donc pour le calcul des éléments constituants un ouvrage, on
se base sur des reglements et des méthodes connues (BAEL91) (1), RPA99 modifié en 2003
(2) qui s’appuie sur la connaissance des matériaux (béton et acier) et le dimensionnement et
ferraillage des éléments résistants de la structure
L’objectif du présent chapitre est de fournir la liste des données du batiment analysé en se qui
concerne le type de structure, des éléments, la géométrie et les propriétés des matériaux.

| .2.Introduction .

On propose dans ce rapport de projet de fin d’étude, I’étude compléete des éléments
résistants et secondaires d’un bloc irréguliere (R+7) a usage (commercial).
Le batiment est composé de :
+ Un Rez de chaussée a usage commercial.
+ Le reste des étages sont a usage d’habitation.
D'aprés le reglement parasismique algérien (RPA99 ver.03) (2) la commune de el attef
willaya de Ain defla est classée comme étant une zone de forte sismicité (zone I11).
Le batiment est un ouvrage classé dans le “ groupe 2”, car il est a usage d'habitation et la

hauteur ne dépasse pas 48 m.
1.3.Description de I’ouvrage :

Le présent projet a pour objet d’étudier les eléments résistants d’un batiment constitué

d’un seul bloc.
1.3.1.Caractéristiques géometriques :
a) Dimensions en plan:

Longueur totale en plan selon (x-x) : 25,20 m.

Largeur totale en plan selon I’axe (y-y) : 16,80 m.
b) Dimension en élévation:

e Hauteur totale de la structure : 25,5 m. sans |I’acrotére

Etude d’un batiment (R+7) Page 1
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e Hauteur d’étage :
—RDC :4.08 m.

— Autres étages : 3,06 m

1.3.2. Ossature :

La structure proposée est constituée par des portiques auto stables en béton arme et de
voile de contreventement suivant les différents sens, en plus d'un noyau constitué de voile
pour la cage d'escaliers.

Le systeme de contreventement selon le RPA version 2003 est un contreventement mixte
assuré par des voiles et des portiques.

1.3.3. Planchers :

Nous avons opté pour deux types de plancher :
a) - plancher a corps creux.
b) - plancher en dalle pleine.

a) Planchers a corps creux (en partie courante)

Ce type de plancher est constitué de poutrelles en béton armé espacées de 65cm, de
corps creux en béton expansé (hourdis) et d'une table de compression de faible épaisseur en
béton armé par un treillis soudé.

On utilise ce type de plancher pour les raisons suivantes :

- La facilité de réalisation;
- Lorsque les portées de I’ouvrage ne sont pas importantes;

- Diminution du poids de la structure et par conséquent la résultante de la force sismique.

Etude d’un batiment (R+7) Page 2



Chapitre | présentation de I’ouvrage

Figure 1.1 : plancher a corps creux.

b. Planchers dalle pleine

Actuellement une trés large utilisation dans la construction d’immeuble a plusieurs étages
et pour les habitations privees, Ce complexe de matériaux permet des réalisations économique
.Certaines parties des planchers ne peuvent pas étre en corps creux, donc ils sont prévus en
dalle pleine.

1.3.4. Les Balcons

Sont des éléments non structuraux formes de dalle pleine en béton armé.

1.3.5. L acrotére

C’est un élément de béton armé qui entoure la terrasse inaccessible d’une hauteur de 60 cm

et d’épaisseur de 10 cm

1.3.6. Terrasse :
Il existe un seul type de terrasse : qui est une terrasse inaccessible.
1.3.7.Poutres :

L'ensemble des poutres composant les différents planchers sont :
- Des poutres porteuses.
- Des poutres non porteuses.
1.3.8. Poteaux :
Dans notre cas on propose des poteaux carrés.
1.3.9. Escaliers :

Sont des éléments non structuraux, permettant le passage d’un niveau a un autre avec deux

volées et paliers inter-étage

Etude d’un bdtiment (R+7) Page 3
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1.3.10.Maconnerie:

On distingue :
- Mur extérieur (double paroi).
- Mur intérieur (simple paroi).
La maconnerie la plus utilisée en ALGERIE est en briques creuses pour cet ouvrage nous

avons deux types de murs (figure | .2).

Figure 1.2 : Brique creuse
4+ Murs extérieurs : a double cloison

> Brique creuse de 15 cm

A\

L’ame d’air de 5¢cm d’épaisseur
> Brique creuse de 10cm
4+ Murs intérieurs ;

Ils sont constitués de brique creuse de 10cm.
1.3.11. Revétement:

* En carrelage pour les planchers courants.
* En mortier de ciment pour les murs extérieurs et cage d’escalier.
* En platre pour les plafonds et les murs intérieurs.
1.4 : CARACTERISTIQUES MECANIQUE DES MATERIAUX
1.4.1: LE BETON
Le béton est un matériau composé de ciment, I’eau, de sable, et de granulat. 1l peut étre utilisé

seul en grande masse, mais le plus souvent combiné avec I’acier pour donner le béton arme.

Le béton est défini par une valeur de sa résistance a la compression a I’age de 28 jour, dite

valeur caractéristique requise f c28=25 MPa (1)

Etude d’un batiment (R+7) Page 4
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A- Résistance a la compression (j) jours:  j<28, f¢; =0.685*fc2s*log (j+1)
B- Résistance a la traction : f;=0.6+0.06f;

C- Module de déformation longitudinale :

Ce module est défini sous I’action des contraintes normales d’une longue durée ou courte

durée d’application.

» Module de déformation instantanée :

Pour des charges d’une durée d’application inférieure a 24 heures
E; = 11000 x 3/f, D’ou ona: Ej, = 32164195MPa (1)

» Module de déformation longitudinale différée :

Pour des charges de longue durée d’applicationon a :

Evj = 3700 x 3ffq J, _ Eyz =10721,4 MPa 2

D — La masse volumique du béton armé :  p =2500 kg/m?3
E — Coefficient de poison :

La déformation longitudinale est accompagnée par une déformation transversale, le
coefficient de poisson est le rapport entre la déformation transversale et la déformation

longitudinale.
Dans les calculs, le coefficient de poisson est égale a :
L =0 béton fissuré a L’E.L.U
L=0,2 béton non fissuré a L’ E.L.S
f- Les Contrainte Limites :
En se référant au réglement du BAEL. 91 on distingue deux états limites.

» Etat limite ultime « E.L.U » :
C’est un état au dela duquel le batiment n’est plus exploitable et dont le déplacement

entraine la ruine de I’ouvrage. La contrainte limite, notée fy, est donnée par :

Etude d’un batiment (R+7) Page 5
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0,85f 28
Vb

Ghc =

Avec :
Vb . Coefficient de sécurité tel que :

Vo =1,5 cas des actions courantes transitoires

Yb =1,15 cas des actions accidentelles

Le coefficient de minoration 0,85 a pour objet de couvrir I’erreur faite en négligeant le fluage

du béton.

O het

D'Ei*fda/ v [

0 3.9%a "
Figure 1.3 : diagramme contraint déformations ELU.

» Etat limite de service « E.L.S» :
Etat limite de service est un état de chargement au dela duquel la construction ne peut plus
assurer le confort et la durabilité pour les quels elle a été concue.
Le batiment doit vérifier les trois critéres suivants :

. Compression du béton.

o L’ouverture des fissures.

o Déformation des éléments de la construction.

La contrainte limite de service est donnée par :

Ghe = 0,6f 28 = 15MPa

Etude d’un batiment (R+7) Page 6
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1.4.2: ACIERS

L’ acier est un materiau caractérise par sa bonne résistance a la traction, nous utilisons les

types d’aciers suivants :

- Lesronds lisses (R.L) : FeE235

- Haute adhérences (HA) : FeE400

Treillis soudés (TS) : TLE52 @=6mm pour les dalles
CONTRAINTE LIMITE DE L’ACIER

Etat Limite Ultime « E.L.U » :

On adopte le diagramme contraint —déformations suivant avec :

Os  : Contrainte de I’acier
ys :est le coefficient de sécurité de I’acier qui a pour valeur :

1,15 situation durable ou transitoire

vS=
1,0 situation accidentelle

os = 204,34 MPa situation durable ou transitoire
¢ rond lisse
(fe =235 MPa) os =235 MPa situation accidentelle

os = 348 MPa situation durable ou transitoire
¢ haute adhérence

(fe =400 MPa) os = 400 MPa situation accidentelle

Etude d’un batiment (R+7) Page 7
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&s . Allongement relatif de I’acier : E.= AL
Etat limite de service « E.L.S »

La vérification de la contrainte dans les aciers se fait :
+ Fissuration peu nuisible, pas de vérification

o5 = min(gfe,150n)
+ Fissuration préjudiciable 3

o5 = min(ife,llon)
+ Fissuration tres préjudiciable : 2

AVEC .
n = coefficient de fissuration tel que :

1,0 pour les aciers ronds lisses.

1,6 pour les aciers a haute adhérence.

b- Allongement de rupture :
gs = allongement de I’acier a I’ELU égale a 10%o.
c- Module d’élasticité longitudinale :

Le module d’élasticité de I’acier est la pente du diagramme contraintes — déformations,
il sera pris égale a: Es =2,1.10° (MPa).

f. fy. 10%e

-10%s Allongement

Raccourcissement

'fn:.!r.rs

Figure 1.5 : Diagramme contraintes-déformations de I’acier a I'ELU
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1.5: Hypothese de calcul :

Le calcul en béton armé est basé sur les hypotheses suivantes :
a. Etat limite ultime (E.L.U) :
- Les sections planes restent planes apres déformation (hypothése de BERNOUILLI)
- Il n’y a pas de glissement entre les armatures d’acier et le béton
- Le béton tendu est négligé dans le calcul de la résistance a cause de sa faible résistance a
La traction

- La raccourcissement unitaire de béton est limite a 3,5 7 en flexion simple ou composée et a

2. dans la compression simple.
-.L’allongement unitaire dans les aciers les limite a 107
b. Etat limite de service (ELS) :

A I’état limite de service, les calculs sont fait en cas de fissuration préjudiciable on trés

préjudiciable, les hypothéses sont les suri ventes :

- Convention des sections planes.
- La résistance du béton a la traction est négligeable
- pas de glissement relatif entre les armatures et le béton.

. . e . f
La contrainte de calcul, notée “os”, est definie par la relation : o, = —
s

- Acier rond lisse

o, =204,34MPa  Situationdurable
=235MPa  Situation accidentelle

=348MPa  Situation durable
=400MPa  Situation accidentelle

. , o
- Acier a haute adherence{ *

O,

Etude d’un batiment (R+7) Page 9



I1.1: INTRODUCTION

Le pré dimensionnement des eéléments résistants (les planchers, les poutres, les poteaux,
les voiles) est une étape régie par des lois empiriques. Cette étape représente le point de départ
et la base de la justification & la résistance, la stabilité et la durabilité de I’ouvrage aux

sollicitations suivantes :

+ Sollicitations verticales
Elles sont dues aux charges permanentes et aux surcharges d’exploitation de plancher,

poutrelle, poutres et poteaux et finalement transmises au sol par les fondations.

+ Sollicitations horizontales

Elles sont généralement d’origine sismique vent et sont requises par les éléments de
contreventement constitué par les portiques, Le pré dimensionnement de tous les éléments de
I’ossature est conforme aux regles B.A.E.L 91 (2), CBA93 (3) et R.P.A 99 V2003 (1)

11.2.Evaluation des charges et des surcharges :

La descente de charges a pour but de déterminer les charges et les surcharges revenant a
chaque élément porteur au niveau de chaque plancher.

11.2 .1 : estimation des charges et des surcharges des planchers.

La structure présente quatre type de plancher :

— Plancher terrasse inaccessible en corps creux.
— Plancher terrasse inaccessible en dalle plein.
— Plancher courant en corps creux.
_ Plancher courant en dalle pleine
Charges permanentes :
a) Les planchers en corps creux :
A-1) Plancher terrasse :
Notre plancher terrasse est inaccessible et réalisé en corps creux surmonté de plusieurs

couches de protection en forme de pente facilitant I’évacuation des eaux pluviales.

5

Figure. 11.1 Plancher terrasse (corps creux).
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Tableau I1. 1. Charges permanentes du Plancher terrasse.

Matériaux Epaisseur (cm) p (KN/ m?3) G (KN/ m2)
1. Protection en gravillon 5 17 0,85
2. Etanchéité multicouche 2 6 0,12
3. Forme de pente 10 22 2,20
4. Isolation thermique 4 4 0,16
5. Dalle en corps creux 16+4 13,60 2,72
6. Enduit platre 2 10 0,20

G 6,25 KN/m?
Q 1 KN/m2

A -2) Plancher étage courant :

La figure ci-dessous nous donne les différentes couches du plancher de I’étage courant.

Figure 11.2 : Plancher étage courant (corps creux).

Tableau 11.2.Charges permanentes du Plancher courant.

Matériaux Epaisseur (cm) p (KN/m?3) G (KN/ m2)
| 1-Carrelage I 2 I 22 I 0,44 |
| 2-Mortier de pose | 2 | 20 I 0,40 |
| 3-Lit de sable | 3 I 18 I 0,54 |
| 4-Dalle en corps creux I 16+4 I 14 I 2,80 |
5-Enduit platre 2 10 0,20
6-Cloison 0,1 9 0,9
G 5,28 KN /m2
Q 1,5 KN/m2

b) Les planchers en dalle pleine:

b-1) Plancher terrasse :

Notre plancher terrasse réalisé en dalle pleine surmonté de plusieurs couches.




Figure 11.3 : Plancher terrasse (dalle pleine).

Tableau I1. 3. Charges permanentes du Plancher terrasse.

Matériaux Epaisseur (cm) p (KN/ m?3) G (KN/ m?)
1. Protection en gravillon 5 17 0,85
2. Etanchéité multicouche 2 6 0,12
3. Forme de pente 10 22 2,20
4. Isolation thermique ) 4 0,16
5. Dalle pleine 15 25 3,75
6. Enduit platre 2 10 0,20

G 7,28 KN/m2
Q 1KN/m?

b-2) Plancher étage courant :
La figure ci-dessous nous donne les différentes couches du plancher de I’étage courant en

dalle pleine.

> WN -

6
Figure 11.4 : Plancher étage courant (dalle pleine).



Tableau 11.4.Charges permanentes du Plancher courant.

Matériaux Epaisseur (cm) p (KN/ m3) G (KN/ m?)
| 1-Carrelage | 2 | 22 I 0,44 |
| 2-Mortier de pose I 2 I 20 I 0,40 |
| 3-Lit de sable | 3 I 18 I 0,54 |
| 4-Dalle pleine I 15 I 25 I 3,75 |
5-Enduit platre 2 10 0,20
6-Cloison / / 1,00
G 6,33 KN/m?
Q 1,5 KN/m?

11.2.2. Magonnerie :
La maconnerie 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.

2 3 4 5

Figure 11.5 : Détail mur extérieur.

Tableau 11 .5 : Charges permanentes du mur extérieur.

Matériaux Epaisseur (cm) p (KN/ m3) G (KN/ m?)
| 1- Enduit en platre | 2 | 12 | 0,24 |
| 2- Briques creuses | 10 I 9 I 0,90 |
| 3- Lame d’air | 5 I / | 0,00 |
\ 4- Brique creuse H 15 H 14 H 2,10 \
5- Enduit en ciment 2 20 0,40
G 3,64 KN/m2

b) Mur intérieur :

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




Figure 11.6 : Détail mur intérieur.

Tableau 11.6 : Charges permanentes du mur intérieur.

Matériaux Epaisseur (cm) p (KN/ m?3) G (KN/ m?)
| 1- Enduit en platre | 2 | 12 | 0,24 |
| 2- Brique creuse I 10 I 9 I 0,90 |
3- Enduit intérieur 2 12 0,24
G 1,38 KN/mz2
Remargue:

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).
11.2.3. Balcons :

Les balcons sont en dalle pleine.



> Charge permanente :

Tableau. 11.7 : Evaluation des charges permanentes de dalle de balcon.

Matériaux Epaisseur (m) p (KN/m3) G (KN/m?
Carrelage 0.02 22 0.44
mortier de pose 0.02 20 0.40
lit de sable 0.03 18 0.54
dalle pleine 0.20 25 5
enduit ciment 0.02 20 0.40
G 6,78 KN/m?
Q 3,50 KN/m?
11.2.4. I'escalier:

a) Palier :

» Charge permanente :
Tableau. 11.8: Evaluation des charges permanentes de palier.

Chargement Poids volumique La Surface La charge
(KN / mé3) (m2?) (KN / ml)
Poids propre du palier (e = 18cm) 25 1x0.15 4.5
Carrelage (e =2cm) 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 2.5




b. Volée (paillasse) :

Tableau 11.9: Charge du Volée

Chargement Poids volumique | La Surface La charge
(KN /m?) (m?) (KN / ml)

Poids propre de la palliasse (e = 150m) 25 1x0.15/c0s32.52° 5.15
Poids propre du contre marche (e =17cm) 22 1x0.17/2 1.87
Carrelage horizontal (e =2cm) 22 0.02x1 0.44
Mortier de pose horizontal (e = 2cm) 20 0.02x1 0.40
Carrelage vertical (e = ZCm) 22 0.02x1 0.44
Mortier de pose vertical (e = ZCm) 20 0.02x1 0.40
Enduit en platre (e = 2cm) 10 0.02x1 0.20
Poids du garde-corps 1KN/ml - 1.00
La charge permanente G, = Z G, 9,9
La surcharge d’exploitation surcharge a usage habitation 2.5

o =arc tg a:% =29.54°

11.2.5 : ACROTERE

L’acrotere est un élément secondaire exposé aux chocs thermiques,

Son calcul se fait a la flexion composée. 4 ﬂ Iacm
On considére une bande de 1 m de largeur. —_— I e

15¢crm
5 —
— Charge permanente : =
Lin]
Le poids propre de I’acrotére pour Imlestde: G=pxS 10
B

S : la surface transversale totale de I’acrotére

p : le poids volumique tel que p =25 KN/m?
Figure 11.7. L acrotere

v La surface : S=[0,6x0,1+ (

—0'“20’07 ).0, 15] =0,0727m2.

v Poids propre de l'acrotére : go = p.S=25x0,0727=1,817 KN/ml.
v Poids de I’enduit de ciment : g1=p.S=2x0,6x0,02x18=0,432 KNG=go+g1=2,25
KN/ml.

v La charge d’exploitation (la main courante): Q=1KN/ml (terrasse inaccessible)




1.3 : PREDIMENSIONNEMENT DES POUTRES

Les poutres sont des éléments porteurs horizontaux en béton arme, leur pré -dimensionnement
s’effectue par des formules données par les BAEL91 (2), et vérifiées selon le réglement
parasismique Algerien en vigueur (RPA99) (1) ,une veérification de la rigidité s’effectue a

I’aide des formules données par la résistance des matériaux ( RDM).
Les trois étapes précédentes sont résumées comme suite :

A) selon les regles BAEL 91 :

+« Lahauteur h de la poutre doit étre :

%s h sﬁ 2
+ Lalargeur b de la poutre doit étre : X
0,3h < b <0,7h
Avec : /
L : portée de la poutre >

h : hauteur de la poutre
b : largeur de la poutre
B) selon le RPA 99 version 2003 pour la zone Il : (1)

+ La hauteur h de la poutre doit étre :

h >30cm

+ Lalargeur b de la poutre doit étre :

b >20cm

+ Le rapport hauteur largeur doit étre

— >4



C) veérification de la rigidité

Le choix final des sections des poutres dépend de la vérification de la fleche qui se traduit
par :

fmaxs |

Sil<55m

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

v v v v v [
| | A

maximal est donnée par :

_5qL°
fmac=3g4g) @)

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 : la fleche maximum de la poutre.
q : la charge uniformément repartie déterminée a I’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:bli2

Evj : Module de YOUNG différée du béton arme : Evj= 11200 3/fc28




11.3.1. Poutre principale (porteuse) : L = 6,40 m. 4

+ Casl:L=640m.
60

= Selon BAELY91 : (2) v

«—
42,67 cm <h < 64cm 40

12,80 cm<b<448cm =—=> On adopte une sectionde: h=60cm.

b =40cm.

= Vérification selon RPA99 :(1)

b=40cm > 20 CM..cviiriiiee e vérifiée.
h=60cm > 30CM.......ccooeveeinininennn....... . VeriIfiéE.
ﬂ <4 = @ =15<4. ., vérifiée.
b 40
= Vérification de la fleche :
3 L(cm)
L=6,40m >5m —> f=05+——
500
f =178 mm
£y = 11200 s/f., = 107214 Mpa
3 3
|= Dh® _ (400) (600)" _ 25000 105 mm¢
12
5=222 1 2%_ 5 68 m?
2 2
Pp=0, 40%0, 60% 25 = 6 KN/ml
Terrasse: qe = [(G, +Q,XS)/L] + Pp = 27,75 KN/ml

Etage courant: qe = [(G, +Q, )(S)/L] + Pp = 26,64 KN/ml

RDC: groc= [(Gepe + Qroc NS )/ L] + Pp =37, 14 KN/m.

Les résultats sont regroupés dans le tableau suivant :




Tableau 11.10 : Valeurs de la fleche pour la poutre de L = 6,40m

Type de plancher q(KN /ml) frmax (M) Fadm(m) Observation
Plancher terrasse
G=6,25 KN/ m?
27,75 17,7 17,8 Vérifiée
Q=1 KN/ m?
Plancher courant
_ 2 17,5
G=5,38 KN/ m 26,64 17.8 Veérifice
Q=15 KN/ m?
RDC
G=5,38 KN/ m?
3714 10 17,8 Vérifiée
Q=2,5 KN/ m? ’
La fleche étant vérifiee, la section (40 x60) est retenue.
% Cas2:L=4,70m.
= Selon BAEL91: (2)
31,33cm <h<47cm
9,40 cm<b<329cm ——> Onadopte une sectionde: h=45cm.
b=230cm.

= Vérification selon RPA99 :(1)

b=30cm > 20cm

h=45cm > 30CM.....ooovveeeiiiaine...

h
—<4 =
b

= Vérification de la fleche :

L=4,70m <5m

vérifiée.

....Vérifiée.

....vérifiée.




Evj:llgoo?:/fczg ~ 107214 Mpa

bh® _ (300) (450)°
12 12

| = =22781, 25. 10° mm*

,35 ,35
§=232 4 335 4 552
2 2

Pp=0, 300, 45x 25 = 3,375 KN/ml
Terrasse: qe = [(G, +Q,XS)/ L] + Pp = 25,125 KN/ml|
Etage courant: qa = [(G, +Q, )(S)/L] + Pp = 24,015 KN/ml

RDC: groc= [(Gepe + Qroc NS)/ L] + Pp = 27, 015 KN/ml.

Les résultats sont regroupés dans le tableau suivant :

Tableau 11.11 : Valeurs de la fleche pour la poutre de L = 4,70m

Type de plancher q(KN /ml) fmax (Mm) fagm(mm) Observation

Plancher terrasse

G=6,25 KN/ m?
25,125 6,53 9,4 Vérifiée

Q=1 KN/ m?

Plancher courant

= 2 6,53
G=5,38 KN/ m 24,015 9.4 Vérifige

Q=1,5 KN/ m?

RDC

G=5,38 KN/ m?
27,015 1,05 o
9,4 Veérifiée

Q=2,5 KN/ m?

La fleche étant vérifiée, la section (30 x45) est retenue.

11..3.2 : Poutres secondaires (non porteuses) :
e D’apresle « BAEL 91 modifié 992 (2):

+Ecnel

15 10
*0,3h <b <0,7h




= Détermination de la hauteur «h->:
Ona:L=4,40m

Ls hsL: 29.33cm<h<44cm
15 10

On prend : h=40cm

= Détermination de la largeur <b>:

h=40cm:0,3h<b<0,7h=8,80cm <bh <28,0cm

On prend : b=25cm

Vérification selon le < RPA 99 version 2003 2 (1) : (Zone sismique I1)

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

A
b>20cm=Db=25cm=>20CM........cccccururrr..... vérifier
h>30cm=h=40cm >=30CM..........cccvvveeurn.... vérifier
D34:D:1,6<4 ....................................... veérifier
b b 40

v
e Condition de rigidité :

On doit Vérifier que :

h 1

e D e 1
(L)-(ep
4—0 =0,09>0,0625.......cccoo..... veérifier
440

Conclusion :

Poutres principales (6,40) : (bxh) = (40x60) cm?
Poutres principales : (bxh) = (30x45) cm?

Poutres secondaires : (bxh) = (25x40) cm?




11.4.PREDIMENSIONNEMENT DES POTEAUX

11.4.1. Procédure de calcul

La procédure de calcul se fera comme suit :

e Les poteaux seront supposés sollicités a la compression simple.

e Plusieurs poteaux seront considéres pour chaque niveau, et on retiendra que le poteau le
plus sollicité.

e Tous les poteaux seront de section carreée.

Le pré dimensionnement des poteaux se fera en deux étapes :

1°"¢ étape

Le pré dimensionnement des poteaux sera fait a I'état limite de service, les sections trouvées

seront comparées aux sections minimales requises par le RPA99 (1), et nous choisirons la

section la plus grande entre les deux.
28me étape

Les sections choisies a I'état limite de service seront vérifiées a I'état limite ultime vis-a-vis

de la résistance.
a. Etat limite de service

On calcul la section minimale du béton «B» aux ELS selon le BAEL91, c.-a-d.:

N ser

<0,6x f 2
B+nAg c28 (2)

Avec :
Nser : effort normal pondéré a ELS tel que Nser = G+ Q

B : section de béton du poteau

n : coefficient d’équivalence n = Es_ 15

Eb
As : la section d'acier qui sera pris égale a 0,9%B

Donc en replacant dans I’équation précédente, on aura :

Ner 6%,
1158




D’ou:

> N Ser
0,69 f

b. Le minimum requis par la RPA99 ver 03 (1)

Pour une zone sismique Il1, on doit avoir au minimum :

Min (b, h) > 30 cm

Min (b, h) > h%ocm

1

4 n
e As min=09%B

Avec:

b, h : dimensions de la section, dans notre cas (b = h = a)
he : la hauteur de I’étage
c. Etat limite ultime

La Vérification de la résistance a I'état limite ultime se traduit par :

Ny < o {BrchS_,_ASfe} _______ *) 1)
0.9y, Vs

Avec :
Yy Coefficient de sécurité du béton tel que : - v, = 1,5 situation durable ou transitoire.
Yy =1,15 situation accidentelle.

vs - Coefficient de sécurité de I"acier tel que : -y = 1,15 situation durable ou transitoire.

vy, =1 situation accidentelle.

N.,=1,35 (G +G poteau) +15Q




G poteau : pOIds propre du poteau pré dimensionné
G : poids propre des élements qui sollicitent le poteau considéré
Q : surcharge d’exploitation qui sollicite le poteau

o : Coefficient de réduction destiné a tenir compte a la fois des efforts du second ordre et

de I’excentricité additionnelle

a = 0.85 'x‘ Pour A< 50
oz [
5

(1)

o = 0.6 (@)2 Pour 50 < A < 70
A

A : L’élancement d'EULER du poteau considéré A = ﬁ ; on prend
[

Lf =0,7Lo=0,7 he

L+ : longueur de flambement

. o . ; . I
i : rayon de giration de la section du béton seul avec : i= \/g

I : moment d’inertie de la section du béton par rapport a son centre de gravité et
perpendiculaire au plan de flambement

B : aire total de la section du poteau

As : section d’acier minimale

fcos © contrainte de compression du béton a 28 jours  fczs= 25 MPa
fe : contrainte limite élastique des aciers fe = 400 MPa

Br: la section réduite d’un poteau obtenue en déduisant de la section réelle lcm

d’épaisseur sur tout son périphérique tel que :
Poteaux carrés .................... By = (a-0,02)2 m?

On tire de I’équation (*) la valeur de B ;:




Ny
o fcos 4 Asfe
09 v, B vs

Avec [Br]=[m?] [Nu]=[MN]

Br >

A cause de I’irrégularité de notre bloc, on pré dimensionne 6 types de poteaux.

11.4.2 : Poteau d’angle 1,87
Spl = (1,87%2,25) = 4,21 m?
1,87
2,25 2,25
Figure 11.8 : Poteau d’angle
Détermination des charges
» Charge permanente
Poids revenant a la terrasse :
— poids plancher terrasse ...............ccoceunes Gpr = 6,25%4,21 = 26,31 KN
— Poids des poutres porteuses ............. Grp = 0,40x0,60x25%2,25=13,5 KN
— Poids des poutres non porteuses....... Gpne= 0,25%0,40%25%1,87 = 4,67 KN
— Poids de I’acrotere ..................... Gacr = 2,049x (2,25+1,87) =8,441 KN
Gt1=52,921 KN
Poids revenant au 6™ étage :
— poids plancher courant ..............................Gpc = 5,38%4,21=22,65 KN
— Poids des poutres porteuses ................ Grp = 0,40%0,60x25x2,25=13,5 KN
— Poids des poutres non porteuses....... Gene= 0,25x0,40%x25%1,87 = 4,67 KN
— Poids de mur exterieure .....................Gmur = 3,64x (2,25+1,87)=14,997 KN

g =55,817 KN
D’ou: Ge=G7+g=108,738 KN
Poids revenant au 5°™ étage :

Gs= Ge+ g = 164,555 KN




Poids revenant au 4°™ étage :

Ga= Gs+ g = 220,372 KN
Poids revenant au 3°™ étage :

Gs= G+ g = 276,189 KN
Poids revenant au 2°™ étage :

Go= G3+ g =332,006 KN
Poids revenant au 1°™ étage :

Gi= G+ g =387,823 KN
Poids revenant au RDC

Groc= G1+ g =443,64 KN

Charge d’exploitation

Loi de dégression de sur charge

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.



Tableau 11.12.Dégression des surcharges

Niveau du

olancher SLIETELEES Jp— (KN/m?) L suctaes (KN/m?)
T Qo 1 1

P6 Q: 1+15 2,5

P5 Q2 2,5+0,95%1,5 3,925
P4 Qs 3,925+0,90x1,5 5,275
P3 Q4 5,275+0,85%1,5 6,55

P2 Qs 6,55+0,8%1,5 7,75
P1 Qs 7,75+0,75%1,5 8,875
RDC Q7 8,875+0,7%x1,5 9,925

Surcharge d’exploitation :

En appliquant la loi de dégression ; on trouve :
Terrasse: Qt=Qo = 4,21 = 4,21 KN
6 *™ étage: Qe=Qo+1,9Q = 4 ,21+1,9x9,925 = 23,067 KN
5 e gtage: Qs=Qo+2,7xQ = 4 ,21+2,7x9,925 = 31,007 KN
4 ®™ étage: Q4=Qo+3,4xQ = 4 ,21+3,4x9,925 = 37,955kN
3 °Me gtage: Q3=Qo+4xQ = 4 ,21+4x9,925 = 43,91 KN
2 e étage: Q2=Qo+4,5%Q = 4 ,21+4,5%9,925 = 48,872kN
1 ¢ étage: Q1=Qo+5%xQ =4 ,21+5%9,925 = 53,835kN

RDC : Qroc=Qo+5,5xQ =4 ,21+5,5%9,925 = 58,797Kn




Tableau 11.12. : Choix des sections des poteaux d’angles.

b=a Choix | Ny b=a Le
NIV |G(KN) [Q(KN) [Ns(KN)
(cm) (cm) (KN) (cm) Choix
T 52,921 14,135 67,056 5,93 30 92,645 7,16 30x30
6 108,738 23,067 131,805 8,82 30 181,397 9,28 30x30
5 164,555 31,007 195,562 9,28 30 268,66 11,88 30x30
4 220,372 37,955 258,327 11,88 30 354,435 15,25 30x30
3 276,189 43,91 320,099 12,98 30 438,72 17,77 30x30
2 332,006 48,87 380,876 15,25 30 521,513 18,82 30x30
1 387,823 53,835 441,658 17,77 30 604,323 19,95 30x30
RDC 443,64 58,797 502,437 19,95 30 687,109 20,82 30x30
11.4 .3) Poteau central :
Le poteau le plus sollicité.
2.0
2.4
2.2 2.3

Exemple de calcul :

» Niveau terrasse :

Figure 11.9.poteau central.

La surface reprise par le poteau (figure 111.10): dalle en corps creux : S=19,8 m?
Plancher terrasse : 19,8x6,25 = 123,75 KN.
Poutre principale : (0,40x0,60%25) x2,2+ (0,40x0,60%25) x2,3 =27 KN.
Poutre secondaire : (0,40x0,25x25) x4,4 = 11 KN.
Poids propre du poteau : (0,40x0,40x25) x3,06 = 12,24 KN.

> Niveau étage courant :
Plancher courant : 5,38x19,8 = 106,524 KN.
Poutre principale : (0,40x0,60x25) x2,2+ (0,4%0,6%25) x2,3 =27 KN.

G=173,99 KN




Poutre secondaire : (0,40%0,25%25) x4,4 =11 KN.
Poids propre du poteau : (0,40x0,40x25) x3,06 = 12,24 KN.

G=165,764 KN

Tableau 11.14 : Choix des sections des poteaux centraux.

NIV [G(KN) [Q(KN) [Ns(KN) [b=a Choix Ny b=a Le
(cm) (cm) (KN) (cm) Choix
T 173.99 19.8 188.475 9.28 30 256.614 11.24 30x30
6 339.754 23.417 363.171 12.98 30 493.793 15.73 30x30
5 505.518 31.357 536.875 15.79 30 729.484 19.15 30x30
4 671.282 | 38.305 709.587 18.14 30 963.688 21.99 30x30
3 837.046 44.26 881.306 20.18 30 1196.402 24.47 30x30
2 1002.81 49.225 1052.035 22.01 30 1427.631 26.67 30x30
1 1168.574 | 54.185 1222.759 23.66 30 1658.852 28.68 30x30
RDC | 1334.338 | 59.147 1393.485 25.21 30 1890.077 30.54 55x55

11.4.4 : Poteau de rive

Spi =2,35x3,5=10,12 m?

2,4

A
v

2.3
Figure 11.10. Poteau de rive.

> Niveau terrasse :
Plancher terrasse : (10,12 x6,25) =63,25 KN.
Poutre principale : (0,40x0,60x25) x2,3= 13,8 KN.




Poutre secondaire : (0,25%0,40%x25) x4,4 =11 KN.
Poids propre du poteau : (0,40%0,40x25) x3,06 = 12,24 KN.

L’acrotére : 1,725x 3,5 = 6,037 KN.

G=106,327 KN
> Niveau étage courant :

Plancher courant : (10,12 x5,38) =54,446KN.

Poutre principale : (0,40x0,60%25) x2,3= 13,8 KN.

Poutre secondaire : (0,25x0,40x25) x4,4 = 11 KN.

Poids propre du poteau : (0,40x0,40x25) x3,06 = 12,24 KN.
Mur extérieur : 3,64x (3,5%3,06) = 38,984KN

G=130,47 KN

Tableau 11.15 : Choix des sections des poteaux rives.

b=a Choix Nu b=a Le
NIV | G(KN) | Q(KN) | Ns(KN)
(cm) (cm) (KN) (cm) Choix
T 106,327 10,12 120,812 12,19 30 165,269 14,76 30x30
6 236,797 23,417 260,214 15,25 30 354,801 18,46 30x30
5 367,267 31,357 398,624 17,77 30 542,846 21,5 30x30
4 497,737 | 38,305 536,042 19,95 30 729,402 25,32 30x30
3 628,207 44,26 672,467 21,90 30 914,469 26,48 30x30
2 758,677 49,225 807,902 23,67 30 1098,051 28,61 30x30
1 889,147 | 54,185 943,332 25,31 30 1281,626 28,68 30x30
RDC | 1019,617 | 59,147 1078,764 26,80 30 1465,203 32,54 55x55

1.5 : Choix des sections des poteaux :
Choix final des sections des poteaux sont regroupées dans le tableau suivant :
(Le choix selon le poteau central, le cas le plus défavorable).




Tableau .11.16 : Choix des sections des poteaux.

Etages Section carrée (axa) cm?

7¢éme 35%35
geme 35%35
Géme 40%40
geme 40x40
3eme 40x40
28me 4040

1° 40%40
RDC 40x40

Il — 6 : Pré dimensionnement des voiles :

Le pré- dimensionnement des murs en béton armé est justifié par I’article 7.7.1 du
RPA99 (1). Les voiles servent d’une part a contreventer le batiment en reprenant les efforts
horizontaux (séisme et vent) et d’autre part de reprendre les efforts verticaux qu’ils

transmettent aux fondations.
e Lescharges verticales : charges permanentes et surcharges.
e Les actions horizontales : effet de séisme et du vent.
e Les voiles assurant le contreventement sont supposeés pleins.

e Seuls les efforts de translation seront pris en compte ceux de la rotation ne sont pas

connues dans le cadre de ce pré dimensionnement.)

D’apres le RPA 99(1) article7.7.1« les éléments satisfaisants la condition (L > 4 ¢) sont

considérés comme des voiles, contrairement aux éléments linéaires. »
Avec :
L : porté du voile.

e : épaisseur du voile.



L’article 7.7.1 RPA99 (1) « I’épaisseur minimale est de 15 cm », de plus I’épaisseur doit étre
déterminé en fonction de la hauteur libre d’étage he et des conditions de rigidité aux

extrémités.

Les voiles sont des murs en béton armé en ce référant a l'article 7.7.1 de RPA99 (1) :
€ min = 15cm.

» A partir de la hauteur de RDC he = 4,08 m et de condition de rigidité aux extrémités
suivantes

e >h/20 = €>20,4cm
e > max (emin , he /20)

e > max (15; 20,4)
e>20,4cm

D’apres le “RPA 99 version 2003 > (1), I’épaisseur des voiles doit étre déterminée en fonction

de la hauteur libre de I’étage “ he > et les conditions de rigidité aux extrémiteés.

Ona:
h, =4,08-0,40=3,68m —>a= 2—6 =18,4cm

On prend : a=20cm
D’apres le “ RPA 99 version 2003~ (1) : amin=15cm
a=20cm>a, . =15Cm............... vérifier

> A partir de la hauteur d’étage courant he = 3,06 m et de condition de rigidité aux
extrémités suivantes
e >h/20 = e>153cm

e > max (Emin , he /20)
e > max (15; 15,3)

e>153cm




D’apres le <« RPA 99 version 2003 > (1), I’épaisseur des voiles doit étre déterminée en fonction

de la hauteur libre de I’étage “ he > et les conditions de rigidité aux extréemiteés.

Ona:
h, =3,06-0,40=2,66m — a = 2—6 =13,3cm

On prend : a=15cm
D’apres le “RPA 99 version 2003 (1) : amin=15cm

a=15cm>a_ . =15cm.............. vérifier

125
E | L/
L

Figure. 11.11: Coupée voile en élévation.

o l
A A
Y f e=he
) = 3e avec: 25
| o |&
v
‘/’
P 4 - . > 2e :
he
> 3e il e = 2>
A —>p o [—
1 >2e
v he
a 20
f "

Fig. 11.12. Coupes de voiles en plan.




I11. Calcul des éléments secondaires
I11.1: L’acrotére
I11.1.1. Définition : I’acrotére est considéré comme un élément décoratif coulé sur place.
Il assure la sécurité des personnes circulant au niveau de la terrasse, comme, il joué le réle de
la protection de I’étanchéité et I’empéchement des eaux pluviales sur les facades de la
construction.
111.1.2. Calcul de I’acrotére :
L’acrotére est assimilé & une console encastrée dans le plancher terrasse, il est sollicité par
deux effort importants :
e Effort vertical du a son poids propre.
e Effort horizontal di & la main courant créant un moment fléchissant a I’encastrement.
Le calcul se fera au niveau de la section dangereuse, celle de I’encastrement, a la flexion
composée par un metre linéaire de I’acrotere.
<4 Q
_4

i

15cm
/. Ne|

10 \[

ST S

60cm

N

Figure. I11.1. Les dimensions de I’acrotére.

111.1.3. Evaluation des charges et Surcharges :

0,1+0,07
2

= Lasurface : S=1[0,6%0,1+ ( ).0, 15] =0,0727mz2.

= Poids propre de l'acrotére : go = p.5=25x0,0727=1,817 KN/ml.
= Poids de I’enduit de ciment: g1=p.S=2x0,6x0,02x18=0,432 KNG=go+g1=2,25

KN/ml.
= Lacharge d’exploitation (Ia main courante): Q=1KN/ml (terrasse inaccessible)




111.1.4. Calcul les efforts :

A) A I’état limite d’ultime E.L.U :
Effort Normal de compression : Nu =1,35.G = 1.35%2.25=3.037 KN
Moment fléchissant : My =1,5.Q .h =1.5x1x0.6=0.9 N.m
Effort tranchant : Tu=1,5.Q0 =15KN

B) A I’état limite de service E.L.S :
Effort Normal de compression : Ns = G = 2.25 KN/ml
Moment fléchissant : Ms = Q .h =1x0.6=0.6 N.m
Effort tranchant : Tser=Q=15KN
111.1.5. Calcul de la section d’armatures :

+ Etat Limite Ultime de Résistance (E.L.U)

b =100 cm C=2cm d=8cm  e=10cm

L’élément est exposé aux intempéries, donc la fissuration est
préjudiciable

= Calcul de I’excentricité

L'excentricité de calcul : eo = ey + e, + €2

Avec :

e1 : excentricité du 1°° ordre.

e : excentricité du 2°™ ordre due au flambement.
ea . excentricité additionnelle.

My _ 09 _ 4 5963m = 29,63 cm

N, 3037

e1=

e, = max 2cm;ﬂ =0,24cm |=2cm
250

e> : prend en compte si :

|
' <max| 15: 20xe, = max 15;w=9.87 =15
h h 60

100 cm

10cm

A 4




I, =2xh=120cm

|
20 12915 cv

_f
e 10
3x1?
Donc:e, =— " (24+a.®
2 104xh( ®)

Avec: Avec: a :10[1— M, j—> BAEL 91 modifier 99 (page 168) (2)

’SMSER
a=101- 0.9
15%x0,6

Donc: =0 ® =2Donc:

2

3x1; 2+ a®)
e, = + .
> 10*xh

3x120°2
e2 = 7

10" x60
D’ou ep=29,63 +2+0,144=31,77cm

.2 =0,144cm

e
g, =3L77cm >§—c =3cm
Donc la section est partiellement comprimée, on calcule la section d’armature réelle en

flexion composée M, = N, x €, ...
e
Avec: er =€+ I c=34,77cm

M, = N, x€,,, =3,037x34,77-102 =1,055KN /m|

Wy, = 0,3367.1,34 — 0,1711 = 0,280

M, 1,055-10°

u= - — 0,011<= 0,280
o, bd?  1417-100-(8?)

= A’= 0 (Armature comprimees non nécessaires).

A= 107-M, _1128-10°
o, -d 348-8

= 0,405cm?

La section réelle d’acier en flexion composée :

Puisque " Ny " est un effort de compression:




_3,037.10°
100.348

N
A=A — £ =0,405
A 100.0

A=0,317cm?.

S

= Condition de non fragilite :
Anmin = O,23.b.d.% = 0,828cm?
Anmin> A
On prend : A =2,02 cm?= 4T8

= L'espacement:
Stmin< min (3h; 33) = 30 cm.

On prend S¢=20cm

= Armature de répartition :

_201_ 0,50cm?

4
Soit: A, =2,0lcm*> = 4T8

A =

r

&>

= L'espacement :
Stmin< min (4h; 45) =40 cm. On prend
St=25cm
a).Vérification a I'effort tranchant (E.L.U):
V,=150Q=151=15KN

Vo 1510 0,0187MPa

fu " hd T 100-8

On considere que la fissuration est préjudiciable, d’apres B.A.E.L99 on a :

T, Smin[0,15 oz ;4MPaj=2MPa civerieiieiieinenens (CV)
Vb
7, =0,0187MPa<7, =2MPa................cocoocr.(CV)

Donc les armatures transversales ne sont pas nécessaires. Mais pour empécher la fissuration

excessive due aux intempéries, on prévoit des armatures de réparation dans le sens

longitudinal.




b).Vérification de I'acrotere a E.L.S :

Ona:Ns=2,25KN. Vs=1,00KN. Ms=0,6 N.m

= Calcul de I'excentricité :

€ = ':::5 = 26,66cm>g— ¢ = 3cm Donc on a une section partiellement comprimee.

S

=  Position de I'axe neutre:
Yser =Y +C

C: c'est la distance entre le centre de pression et la fibre la plus comprimée et compte tenu des

conventions de signe (c<0).

Y : distance de I’axe neutre ou centre de pression.
C= —(eo —gj = —(26,66 —%J =-21,66cm

Y +pY,+q=0
Avec: p=-3C? +%(d —¢)=-3x(-21,66)* +%(8+ 21,66 = -1378,59

q=-2C° —QO—AS(d —¢)2=-2x(-21,66)° —M(&L 21,66
b 100
q = 19456,70
On résout I’équation du troisieme degré :

Y2 -1378,59Y, +19456,70=0
2 4p
A=Q°+——=-9588620,06< 0
27
A <0= ¢=Arccos 34, =3 |2 Arccog SX19496.70 -3
2p \ p 2x(~1378,59) | -1378,59
= =171

a= 2.\/ —P_ 2.\/ 1378,70 _ 4o g7
3 3




3_solutions :

Y, =a.cos %J = 23,34cm

Y, =a.cos %+1200J =-42,81cm

Y, =a.cos §+ 240°J =19,46cm

Y =Y, +C =23,34-21,66 =1,68cm

serl

Yerr, =Y, +C =19,46 - 21,66 = —-2,2cm

ser2
Il faut que : Yser>0
Donc : Yser :Yserl = 1,68cm

Y1 =23,34cm
111.1.6. Calcul des contraintes :

+ Le moment d'inertie

100x1,68°

b
I= §y§” +15.A (d-y, )2 = +15.1,13(8 —1,68)2 = 834,41cm*.

+ Le coefficient angulaire des contraintes est :

N Yo _ 2252334

=0,0629
I 834,41

+ L'Etat limite de compression de béton :
obec = K.yser = 0,0629x1,68 = 0,1056MPa< 5, = 0,6fc2s = 12MPa .............. CVv

4+ L'Etat limite d'ouverture des fissures :
Os = r].l( ((j')/ser)f; Efs

0:=15x0,0629x(8-1,68)=59,73MPa< 5, =min(§ £,150n)=240MPa....C.V

Donc les armatures calculées a L' E.L.U.R sont convenables.

111.1.7. Vérification au séisme :

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

suivante :




Fp:4.A.Cp.Wp
A : Coefficient d’accélération de zone obtenu dans le tableau (4-1) page105 R.P.A 99.
Pour la zone et le groupe d’usage appropries :

Groupe 2 {70116 nm ——» A=0.25
Cp : facteur de force horizontale pour I’élément secondaire obtenu dans
D'apres le tableau 6.1 (R.P.A 99, p53) ———£ p=0,8

W5 : poids de I’élément pour une bande de 1,00m
W, = 1,82 KN/ml

Fo = 4.(0,25).(0,8).(1,82)=1,45 KN/ml

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

F, = 0,821KN/ml <1,5Q =15KN /ml............... (CVv)

E 100cmem 4 ¢ 8/ 2cm

!: b
0 E i 4 68e=20/m @ ® s | ® !
< 5 I I
< Q I [ [ ] (] [ ] |
® ® ANRe
T’ ‘T Coupe 1-1
1 r ® 1

Figure. I11.2:schéma de ferraillage de I’acrotére.

111.2. Plancher
111.2.1. Introduction :

Un plancher d’habitation est une aire généralement plane (horizontale) séparant deux niveaux,

destinée a limitée les revétements de sol et il assure 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 éléments porteurs et repartis les charges horizontales

au systéme de contreventement qui assure la compatibilité des déplacements horizontaux

(plancher infiniment rigide).

¢ o o o o @ o o o oo
Z

Figure 111.3 : Corps creux.

Le choix du plancher a corps creux est favorable pour les batiments a usage d’habitation car il

répond aux conditions suivantes :

o Facilite et rapidité d’exécution.

e Plus légere que la dalle pleine.

e Economie.

e Sur le plan sécuritaire, il offre une bonne résistance au feu.

Les planchers de notre structure sont en corps creuxils sont composés de :
- Poutrelles

- Hourdis

- Dalle de compression

111.2.2. Etude des poutrelles :

4+ Dimensionnement des poutrelles :

- Largeur de la nervure bp = 12 cm

- Hauteur de la poutrelle h = 16 cm




Dc=S3 cm

! |
i !
! i
! i
! i
— i
I I 65 cm

Figure 111.4 :

Hauteur de la poutrelle :

|
@
i <>
!
I
i

Dimension des poutrelles.

D’aprées B.A.E.L 99: La hauteur du plancher est déterminée par la formule suivante :

L L

— < = —

25 he= 20
izﬂozlmcmshtsizﬂ:ﬂcm
25 25 20 20

On prend : h=20cm

P
<

26,5

' 26,5cm

A

12c
i

i
Figure 111.5 : Hauteur de la poutkelle.

= |’épaisseur du corpscreux : e =16cm.
= Epaisseur de la dalle de compression :
b=ho+2c1

= Le corps Creux utilisé pour ce plancher est :

= La largeur de la poutrelle :

D _53_ 26,5cm
2 2

e _ 480 _ 48cm
10 10

(6;8).h, =(6;8)x4cm =24 a32cm

C, <min

Onprend: Ci=26.5cm
b =12+ 2(26.5) = 65cm

111.2.3.Méthode de calcul :

Calcul des moments :

ho = ht — e = 20-16= 4cm

bo= 12cm
Dc = 53 cm

avec .

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 :
+ Meéthode forfaitaire :
Condition d’application :
1- il faut que le plancher soit a surcharge modérée : Q < max{ZG,SKN IM 2}
2- . les moments d’inerties des sections transversales sont les méme dans les différentes
travees en continuité.
3 : les portées successives sont dans un rapport compris entre 0,8 etl, 25
0,8< i<0,25
1+1
4 : la fissuration est non préjudiciable.
Dans ce cas les conditions n’est pas Vérifié on applique la méthode de Caquot.
-Exposée de la méthode :
Le principe consiste a autoriser le transfert de moment entre les sections sur appuis, et
en travées et réciproquement.

-Calcul des moments :

Q
Q+G

Soit: o =

Les moments en travées et en appuis doivent vérifier :

M, +M,
M+ ——2 max{(1+ 0,3a)M,1,05M, }

M, > 12 +20’3a Mg (Cas d’une travée de rive).
M, > 1+(2)’3a Mg..oooooiiievennnn.. (Cas d’une travée intermédiaire).
Avec :

-Mo : la valeur maximale du moment fléchissant dans chaque travée (c’est le moment
isostatique)

-Mg et Mq: les valeurs absolues des moments sur appuis de gauche et de droite
respectivement dans la travée considérée.

- Mt : le moment maximal en travée dans la travée considerée
-M=0.2Mo.....................2ppUI de rive

-M=0.6 Mo.....................pour une poutre a deux travées




-M=05Mo.ooiviiiiiiinnn pour les appuis voisins des appuis de rive

d’une poutre a plus de deux travées

-M=0.4 Mo....cooeviniiiinnns pour les autres appuis intermédiaires d’une

poutre a plus de trois travées

Calcul des efforts tranchants :

Le moment varie paraboliquement, le maximum est ainsi a des abscisses a et b, tels que
L=a+b

a= L 1 .... Appuis gauche
M, + M,
1+ |—e——t
M_ + M,
1 . .
b=L——— ...... Appuis droit
M, +M,
1+
M, + M,
N Ma)+Mt
Effort tranchant a gauche Vy=-2X% T
M., +M,

Effort tranchant a droite Ve=2X b

111.2.4. Calcul des efforts dans les poutrelles :
Les poutrelles sont calculées en deux phases :

1°"gtape : avant le coulage de la table de compression.
2°"étape : aprés le coulage de la table de compression.
+ 1°étape (avant le coulage)
Avant le coulage de la table de compression, la poutrelle est considérée comme une poutre
simplement appuyée, elle supporte :
-Son Poids propre
-Poids propre du corps creux
-Surcharge due a I’ouvrier Q=2.5KN /m?
a). Les sollicitations
Charges permanente :
-Poids propre de la poutrelle : 0.12 x0.04x25 = 0.12 kN/ml
Poids propre du corps creux : 0.65x 0.95 =0.62 kN/ml
G=0.74 KN/ml




Surcharge d’exploitation :
- surcharge due aux ouvriers: Q= 0.65 x 2.5 = 1.63kN/ml

b). les combinaisons :

E.LS:qgs=Q+G
ELU:qu=135G+15Q
Onprend: L, =44 m

G= 0,74kN/ml

Q=1.63 KN/ml

qu = 1,35 (0,74) +1,5 (1.63) = 3.44 kN/ml
gs =0,74 +1.63 =2.37 KN/ml

Pour une poutrelle isostatique, le moment a la travée est donné par :

_ 3.44(44)°

Mu =8.32kN.m

_ 2.37(4.4)

Ms =5.73kN.m

111.2.5. Calcul de ferraillage :

La poutrelle travaille en flexion simple

b= 12 cm; d= 4.5cm; h=5cm; fo.= 14,20MPa
u=241 u, =0.392= A =0

Les aciers comprimées sont nécessaires, il faut soulager la poutrelle par des étaiements
verticaux chaque un meétre pour supporter les charges avant et lors du coulage sans qu’elle
flechisse

£ 2° étape (aprés le coulage) :
X Poutrelle a quatre traveées
-Aprés le coulage et durcissement du béton de la dalle de compression, les poutrelles

travaillent Comme une sectionen Té



111.2.7. Evaluation des charges et Surcharges :

Tableau I11.1: Evaluation des charges et surcharges :

Plancher terrasse

Charges permanentes \ 6,25x0,65 = 4.06Kn/ml. }
Surcharge d’exploitation | 1x0,65= 0,65 Kn/ml. |
Plancher étage courant |

Charges permanentes \ 5,38x0, 65= 3,52 Kn/ml. \
Surcharge d’exploitation | 1,5%0,65=0,975 Kn/ml. |
RDC |

Charges permanentes | 5,38x0, 65= 3,52 Kn/ml. |
Surcharge d’exploitation ‘ 2,5%0,65=1,625Kn/ml. ‘

Tableau 111.2 : Combinaison des charges :

Plancher terrasse |

ELU | u=1,35G+1,5Q = 6,45 Kn/ml. |
ELS | Gse= G+Q = 5,03 Kn/ml |
Plancher étage courant \

ELU | 0,=1,35G+1,5Q = 6,18 Kn/ml |
ELS | Qser= G+Q = 4,47 Kn/ml. |
RDC |

ELU | 0u=1,35G+1,5Q = 7,19 Kn/ml |
ELS | Gse= G+Q = 5,15Kn/ml. |

Conclusion:
Le plancher de RDC est le plus sollicite.
Veérification des conditions de la méthode de forfaitaire :

5KN /m?

1) Q=25KN/mM? <
2G = 2x5.38 =10.76 KN / m?

2) Le moment d’inertie des sections transversales sont les méme dans les différents travées.

 Vérifit: o8 = Lo  — 7 o5
I_h—l—l
08< 2B _295 _476<125. ... CNV

BC 3,85




BC 3,85

0.8 <——= =087 <1.25.. ... ... Ccv
CD 4,40

0.8 < cb = 4,40 =1,22<1.25.... ... ... . ... Ccv
DE 3,60

4) La fissuration est préjudiciable.

La méthode forfaitaire n’est pas applicable car la 3*™ condition n’est pas Vérifiée

+ Alors, on utilise la méthode de CAQUOT Application de la méthode :
+ Méthode de Caquot

a). Moment sur appuis :

ge
qw
'3 '3 \ A A 4
_ qw'LW+qe'Le X* ‘ ‘ * * ‘ vV V VY
i - ' ! ' '
85(L, +L.) ) L L. 9
Avec : Figure 111.6 : Les longueurs effectives.

L’ =L pour une travée de rive.

L’ =0,8L pour une travée intermédiaire.
gw : charge permanente a gauche de I’appui.
Oe : charge permanente a droite de I’appui.

b). Moment en travée :

2
M., = P- X m + M,
2
M, — M
X om :L_#
2 gL

Xim : abscisses de la valeur max du moment en travée.

c. Effort tranchant :

M_ — M
AV _ e w+qL

W L 2

Ve = VW —qL
Pg =1,35.Gb=135x%x5,38x0,65=4.72KN / ml

P, =150Qb=15%x2.5%0,65=2,44KN /ml




P = Py + Py= 7,16 KN/ml

Tableau.l11.3. Les déférents cas de chargement :

Cas de Appuis Qw L'w L'
chargement Qe

1 B 5.05 4.72 4.72 2.95 3.08

C6.12 4.72 4.72 3.08 3.52

D 7.03 4.72 4.72 3.52 3.60

2 B 7.66 7.16 7.16 2.95 3.08

C9.30 7.16 7.16 3.08 3.52

D 10.67 7.16 7.16 3.52 3.60

3 B 6.27 7.16 4.72 2.95 3.08

C6.12 4.72 4.72 3.08 3.52

D 7.03 472 4.72 3.52 3.60

4 B 6.27 7.16 4.72 2.95 3.08

C7.39 7.16 4.72 3.08 3.52

D 7.03 4.72 4.72 3.52 3.60

5 B 7.66 7.16 7.16 2.95 3.08

C 9.29 7.16 7.16 3.08 3.52

D 8.79 7.16 4.72 3.562 3.60

6 B 5.05 4.72 4.72 2.95 3.08

C6.10 4.72 4.72 3.08 3.52

D 8.92 4.72 7.16 3.52 3.60

7 B 5.05 4.72 4.72 2.95 3.08

C8.02 4.72 7.16 3.08 3.52

D 8.92 4.72 7.16 3.52 3.60

8 B 6.44 472 7.16 2.95 3.08

C9.30 7.16 7.16 3.08 3.52

D 10.67 7.16 7.16 3.562 3.60




Tableau 111.2.4 : les moments et les efforts tranchants :

Traveée L Q MW ME Vw Ve X MT

1 AB 2.95 4.72 0 5.05 8.67 -5.25 1.12 4.49

BC 3.85 4.72 5.05 6.12 9.35 -8.82 1.87 17.56

CD 4.40 4.72 6.12 7.03 10.58 | -10.18 2.15 22.66

DE 3.60 4.72 7.03 0 6.53 -10.46 2.21 2451

2 AB 2.95 7.16 0 7.66 13.15 -71.97 1.11 4.41

BC 3.85 7.16 7.66 9.30 1420 | -13.36 1.87 21.46

CD 4.40 7.16 9.30 10.67 16.06 | -15.44 2.15 25.84

DE 3.60 7.16 10.67 0 9.92 -15.85 2.21 28.15
3 AB 2.95 7.16 0 6.27 12.68 -8.44 1.18 4.98
BC 3.85 4.72 6.27 6.12 9.04 -9.13 1.93 19.6
CD 4.40 4.72 6.12 7.03 10.58 | -10.18 2.24 24
DE 3.60 4.72 7.03 0 6.46 -10.53 2.21 2451
4 AB 2.95 7.16 0 6.27 9.08 -12.04 1.18 4.98

BC 3.85 7.16 6.27 7.39 14.07 | -13.49 1.88 18.92

CD 4.40 4.72 7.39 7.03 10.29 | -10.27 2.21 24.87

DE 3.60 4.72 7.03 0 6.53 -10.46 2.21 2451

5 AB 2.95 7.16 0 7.66 13.56 -1.76 0.92 3.03

BC 3.85 7.16 7.66 9.29 1420 | -13.36 1.87 19.67

CD 4.40 7.16 9.29 8.79 15.63 | -15.87 2.21 26.77

DE 3.60 4.72 8.79 0 6.49 -10.5 2.31 27.89

6 AB 2.95 4.72 0 5.05 8.67 -5.25 1.11 4.41

BC 3.85 4.72 5.05 6.10 9.35 -8.82 1.87 17.56

CD 4.40 4.72 6.10 8.92 13.20 -7.56 2.06 21.29

DE 3.60 7.16 8.92 0 1041 | -15.36 2.14 25.31

7 AB 2.95 4.72 0 5.05 8.67 -5.25 1.11 4.41

BC 3.85 4.72 5.05 8.02 9.85 -8.32 1.76 16.13

CD 4.40 7.16 8.02 8.92 1595 | -15.55 2.17 24.87

DE 3.60 7.16 8.92 0 10.40 | -15.37 2.14 25.31

8 AB 2.95 4.72 0 6.44 9.14 -4.78 1.01 3.65

BC 3.85 7.16 6.44 9.30 13.74 | -13.82 1.82 18.29

CD 4.40 7.16 9.30 10.67 16.06 | -15.44 2.15 25.84

DE 3.60 7.16 10.67 0 9.91 -15.86 141 17.78

D’apreés les résultats obtenus par les deux types de poutrelle, on constate que le 2°™ type est

le plus défavorable :
Doncona:
En travée :Mpax = 28.15KN. m

Sur appui :M, pax = 10.67KN. m




L’effort tranchant: T,,.,x = 16.06 KN

111.2.7. Calcul des armatures :

= Entravée: Mv=28.15KN. m

= Moment de la table :

ho
Mey = b.ho. fi- (d = =)

0,85 X fpg

fou = = 14,1
bu 1’5 ) 6

0.04
My, = 14.16 X 0.65 X 0.04 X (0.18 - T) x 103 = 58.9 KN.m

My, = 58,90 KN.m > M, = 28.15KN.m

L’axe neutre est dans la table de compression, le calcul se fait comme une section

rectangulaire (b x h)

_ Myx10° _ 2815x10° oo
b o, xbxd? 1416x12x18 =
=A =0

J1—=2u
B=05+Y—— =095

_ M, x10°  28.15x 10°
ST ogxPBxd 348 x0.95x 18

= 4.73cm?

e Condition de non fragilité :

A=A =maxJ_P:h ,0.23.b.d.h
min 1000 f

e

65.20
= ,(0,23x 2,1x65x%x18)/400
Anin max{looo ( ) }

Apin = 1,41cm? < A = 4.73cm?
Ag = max(Ampin; As)

Ag = max(1,41;7.88)Ag = 4.73cm?




Dans le tableau de section des armatures on choisit 3T16 A; = 6, 03cm?

» Sur appui @ M, pax = 10.67 KN.m

= Moment de la table :

h,
My = b. o, fo. (d = =)

0,85 X f.yg
fou = —1’5 = 14,16
0,04
M;, = 14,16 X 0,65 X 0,04 X (0,18 - T) x 103 = 58,9 KN.m

M, = 589 KN.m > M, = 10.67KN.m

L’axe neutre est dans la table de compression, le calcul se fait comme une section

rectangulaire (b x h)

_Myx10°  1067x10° o
e s, xbxd? 1a16x12x18 — ~H=H
=A =0

J1—=2u
B=05+¥——=089

_ M x10° _ 10.67 x 10

A = = = 1.91cm?
ST o.xBxd 348 x 089 x 18 cm

e Condition de non fragilite :

A=A =max) Ph ,0.23.b.d.ﬁ
min 1000 f

e

65.20
_ (0.23% 2,1x 65x18)/400
Anin max{looo ( ) }

Apin = 1,41cm? < A = 1,91cm?
As = max(Anin; As)
Ag = max(1,41;1,91)Ag = 1,91cm?

Dans le tableau des sections des armatures on choisit 2T12 A = 2,26 cm?




» Efforts tranchants :
V =T,=16,06KN

Valeur de la contrainte tangentielle :

T - v _ 16,06x1073
0,12x0,18
b, xd

=0,74M Pa

Valeur limite de 7, — fissuration non préjudiciable :

Ty <min (0,13f g ;5 MPa)
e Diameétre des armatures transversales :

@ < min(% =5,714mm; f—g =12mm; ®, ... = 10mmj =5,714mm

A =2®6 = 0,56cm’
L’espacement :

T, =7, — 7, 20,32MPa

7, = 0,3.FT ,5.K = 0,6BMPa (K=1 pas de reprise de bétonnage)
7, =7,-7,=0,74-0,63=0,11MPa <0,32MPa On prend z, =0,32Mpa

§, < min(m;o,&d;mcmj
0Tt

Avec: fe= 235MPa
St<min (27,41cm; 16,2cm; 40cm) = 16,2¢

(@0 o] (= 0o L St =15cm



+ Condition de non fragilité :
A‘ fe > Max( 4 ;O,4Mpa)
b 2

=0,73Mpa = Max(o’74

.S
f, _ 0,56x235
.S

A-
b,.S,  12x15

0-

= 0,37Mpa;0,4Mpa) = 0,40Mpa

0.73MPa >0.40MPA. .. eeitiete e CV

¢ Influence de I’effort tranchant aux voisinages des appuis :

f
V, <0,4.ab, =&
7o

Avec :a = min(a’; 0.9d) = 16,2 cm

V,<0,4x%x16,2%x12%x25%x1071/1,5 =129,6 KN

Vy = 16,06 KN < 129,6 KN .o vve eee e e e e e een (C)

e Influence de I’effort tranchant sur les armatures inférieures :

¥ M
o> Ls |y o4 Tu
At fe[ v o,9dJ

5,05 %107

115
> 16,06 +
At = 200 [ 0,9x18

} =-0,31cm?® <0
Les armatures inférieures ne sont soumis a aucun effort de traction donc aucune vérification a

faire.

= Vérification de liaison de la table de compression a la nervure :
V, X b,y
axXbxh

Ty =

b—b, 65—12

b, = > = > = 26,5cm
16,06 x26,5x 10 L01 MP
T T2 x65 x4 a
Ty = 1.01 MPa < Ty = 3,25 MPa ... ot et et et et e e e e e e e e e e e e e e e e e+ (CV)

= \/érification des contraintesa L’ELS :
D’aprés BAEL page 153

P,=G+Q=(538+2.5)x0,65=512KN




111.2.8. Calcul les moments:

+ En travée:
M, P MU—EZSIS 13,09KN.m
P 01

u y

M, =13,09KN.m

+ Sur appuis:

M, =M, =212 (505)=—234KN.m
P, 11,01

M, =—2,34KN.m

Vérification:
+ Entravée:

b.h? 65x 42

H ==7——15.A(d ~h;) =

—15x%6,03(18—4) = —746.3cm? <0

e Position de I’axe neutre :

y, =—D++/D? +E

Avec: D = 15% = 15_% =1,39cm

E = 2.D.d = 2x1,39%18 = 50,04cm?
y, =5.86cm

Momentd’inertie :

| = % y? +15A(d - y,)* = %(5.86)3 +15x6.03(18 - 5.86)* =17690,46cm*
3
K =Ms 1309107 Zavinasem

I 17690,46

» Etat limite de compression du béton :

o, =K.y, =0,73x586 = 4,27Mpa

o, =0,6.f_, =15Mpa

o, =4.2TMpa <o, =15MPa ........cccveeeieiecieieeeececesese GV

Donc les armatures calcules a I’E.L.U.R sont convenables.




N.B : Les fissurations sont peut nuisible donc la vérification pour I’état limite d’ouverture des

fissures n’est pas nécessaire.

+ Sur appuis:

_bh? 65 x 4°

H ~15.A(d - h,) =

~15x2,26(18 —4) = 24,4cm* > 0
H>0 donc I’axe neutre passe par la table, donc on vérifier une section rectangulaire de
section (12x20) cm2.

e Position de I’axe neutre :
y,=-D++/D*+E

AVEC :

D= 15é = 15.@ =2,82cm
b 12

E = 2.D.d = 2x2,82x18 = 101,52cm?
y, = 7,64cm

e Moment d’inertie :

I = % vy +15A(d — y,)? = % (7,64)° +15x% 2,26(18 — 7,64)% = 5422,24cm*

M, 610x10°

K = =
| 5422,24

=112Mpa/cm

e Etat limite de compression du béton :
o, =K.y, =112x7,64 =8,55Mpa

o, =0,6.f_,, =15Mpa

0, =8,55Mpa <, =15MPa.......c.ccceiieieiiieiceiiiee e GV

Donc les armatures calcules a I’E.L.U.R sont convenables.

> Etat limite des armatures tendues:
0, =15.k.(d—y) =15%x1.12 X (18 — 7.64) = 174.04 MPa
O0p < Op =400 MPa ......cc. e e e e (CV)




> Etat limite de déformation :
D’aprés BAEL99 :

/i 21/ =20/, 40 = 0045 > 0.044 ..ot (CD)
h M 20 _ 9.42 _
/l 2 t/15M0 : /440 —_— 0.045 > /15 X 1591 —_ 0.1 ......... (CHV)
A< ¥EXboxds 603cm2 242X 12X18) — 2268 ... (cnw)
e

Il'y a une condition qui n’est pas verifiée donc le calcul de la fleche est nécessaire.

Position de I’axe neutre :

h h-h
oAy, b.ho.( —22) + by. (h — ho). (*572) + 15.A.c
VN b.hy + by. (h — hy) + 15.A
_65><4><18+12><16><8+15><1.46><2_11 o
1= 65 x4+ 12 X 16 + 15 X 6.03 - /gem
V,=h—V, =20—11.79 = 8.21cm
b =65cm
hn=4crr® /
Ci1=265cm V28, 21cm
222 S
h1 =16cm q
V1=11,79cm
N
eo%=12cm

Figure 111.7 : Position de I’axe neutre.

e Moment d’inertie de la section :

b.h3 ho\> bg.h;® h,1?
65 X 43 ) 12 x 163 ) )
I = 3 + 65 X 4 X 6.67 +T+12X16X13'33 +15%x1.46 x 11.33

[ =17897.32 cm*

e Module de déformation




E; =110003/f _,, = 29858,593MPa
E, =37003/f ,, =10043,345MPa

> Evaluation des fleches

Evaluation des charges :

Charge instantanée :q; = Q.b/2 = 1.25 x 0.65 = 0.81 KN/m.
Charge différée g, = (G +¥/,).b = (538 + 1.25) x 0.65 = 430 KN/m.
Pourcentage d’armatures :p = A/bo w4 =293/1g x 12 = 0.027

e Calcul des moments:

Moment dd a la charge instantanée :M; = Mse % q"/qs = 0.26 KN.m

Moment d0 a la charge différée  : M, = Mse X q”/qs =1.71KN.m

> Calcul des contraintes:

e Contrainte due a la charge instantanée :

15. M; 15 x 0.26

=i ) = 2 X0 18— 7.64).10% = 2.25MP
Osi =~ (d =y) = 7557=5 x (18 = 7.64). 10 SMPa

e Contrainte due a la charge différée :

_ 1M x(d-y)= 15x 171 x (18 — 7.64).103 = 14.84 MP
T =T Y) = 1789732 O = A .
A = 0.05-ft28/ 3b — 0.05 x 192/ 3x12 =272
)
(2+%2).p (2 +25%) x 0.0109
Ay =04%x2; =04x22=0.88
1.75 x 1.75 x 1.92
wo=1- 2 X s g — 06
4.p.0g; + fes 4% 0.0109 x 3.99 + 1.92
Onau; = —0.6 < 0= donconprendu; =0
1.75 x 1.75 x 2.1
ﬂv=1_J=1_ =0.27
4.p.05, + frag 4 x0.0109 x 14.84 + 2.1

e Moment d’inertie :




oo LAxI _11x1789732 .,
fl - 1 +/11‘Lll - 1 N ' cm
oo LIxD o 11x178932 o,
fo = T A T 1+ 088%0276 Focm

Evaluation des fléches :

Mg x 12 6.67 X 3.6 x 107 0.10
(T 10.E.If, 10 x 32164.19 x 22023.16 = ™

_ M(xI*2 687 x3.62x107 0,60
" 10.E,.1f, 10 x 10818.86 x 17719.46 "~ ™

La fleche totale :

fi=fi+f, =010+ 0.60 = 0.70 cm

> Vérification de la fleche admissible :

z_1 _ 360 _
f= /500 = /500 =0.72 cm

ft =048 cm < ]_f =0.72cm .. e e e e e (CV)

Les fleche calculées a L’EUR sont convenable.

» Dalle de compression

La dalle a une épaisseur de 4 cm, elle est armée d’un quadrillage de barres (treillis soudes)
dont les dimensions de mailles sont satisfaisantes.

» La section d’armature satisfait la condition :
2
A> 4x| _ 4x0,65x10 _ 0,65cm?
fe 400

On adopte un treillis soudé de (150x150) de diamétre 6 mm




2T12 1Tiz

Etr¢ 6, St =10158 Etr ¢ 6, St =15am

a1z aTiz

Sur Appui En troauvée

Figure 111.8 : ferraillage des poutrelles.
111.3.L'"ESCALIER
111.3.1.Définition :
Dans une construction, la circulation entre les étages se fait par I’intermédiaire des escaliers
ou par I’ascenseur. L’escalier se compose d’une volée ou plus comportant des marches, des
paliers d’arrivée et de départ et méme des paliers intermédiaires. Celui-ci comporte un seul
type d’escalier droit, et qui se composent de deux volées et un palier chacun.
a) .Définition des eléments d’un escalier :
On appelle « marche » la partie horizontale (g) des gradins constituants I’escalier, et « contre

marche » la partie verticale (h) de ces gradins.
h : Hauteur de la marche.

g : Largeur de la marche.

L : Longueur horizontale de la paillasse.

H : Hauteur verticale de la paillasse



ne= de marche \

., - \
contremarche \ \
Iy

marche \'\

y <

hauteur

-

., paillasse

Figure 111.9 : Les éléments d’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 étage courant : 3.06m avec deux volées
»  Deux volées de hauteur H=1,53 m dites : Volée 01

On utilisé la formule de « blondel » :

2h+g=64 ... 1)
nxh=H ...................e.eeeee . (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
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(h-1)=0,309-1)=>L=24m
c).Veérification de la relation de BLONDEL :

On doit vérifier que : 59<g+2h <66 cm




= Calculer de reculement Lo :
Lo= g x (n-1) =30 x 8=240cm.
Donc : la largeur de palier Lp=390-240=150cm.
Calculer la longueur de la paillasse:
tan o= H/Lo=153/240 = 0.63 Donc o =32.52 °.
lv = 240/cos «x =284.63 cm.
La ligne de foulée : Lt =Lv + Lp= 395cm = 390 cm
. Vérification : g+2h=30+2x17=64 ... CcV
RDC : 3,06+17,02=4,08 m avec trois volées comme suit:
»  Deux volées de hauteur H=1.53 m dites : Volée 01

»  Une petite volée de hauteur de H=1.02 m dite : Volée 02
Type I:

Fig.111.10: Schéma statique de I’escalier.

Pour Volée 01 : Nombre de contremarches : n= 193 _¢.............. comme I'étage courant
17

Pour Volée 02 : Nombre de contremarches : n = % -6

D'ou:H=12102m et L=1,35m

e Epaisseur de la paillasse

| |
%Sep < — avec: | =1 .jase +1
|

20
saiasse = V1.53% +2.42 = 2.84m = | = 2.84 + 1,50 = 4,34m = 434cm

palier

2304 <e, = 42304314'46Sep <217cm On choisit:e, =18cm



111.3.2. Evaluation des Charges
Tableaux I11.5 : Charges et surcharges Palliasse :

Poids volumique Surface pour La charge
Chargement (KN / m?) (m?) (KN / ml)
Poids propre de la palliasse (e = 150m) 25 1x 0.15/005 32.52° 5.15
Poids propre du contre marche (e =17cm) 22 1x0.17/2 1.87
Carrelage horizontal (e =2cm) 22 0.02x1 0.44
Mortier de pose horizontal (e = ZCm) 20 0.02x1 0.40
Carrelage vertical (e = 2cm) 22 0.02x1 0.44
Mortier de pose vertical (e = 2cm) 20 0.02x1 0.40
Enduit en platre (e = 2cm) 10 0.02x1 0.20
Poids du garde-corps 1KN/ml - 1.00
La charge permanente G, = z G, 9,9
La surcharge d’exploitation surcharge a usage habitation 2.5
>  Palier:
Poids volumique | Surface pour | Lacharge
Chargement
(KN / m®) (m?) (KN / ml)
Poids propre du palier (e =18cm) 25 1x0.15 4.5
Carrelage (e = 2cm) 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=9,90 KN/m?
Charge d’exploitation : Q = 2,50 KN/m?
Palier:

Charge permanente :  G=5,54KN/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 : qu =1.35G + 1.5Q

A I’état limite service : gser = G + Q

Tableau.l11.6 : combinaison des charges de I’escalier.

G (KN/M?) Q (KN/M?) | Qu (KN/M?) Qser
(KN/M?)
Palier 5,66 2,5 11,39 8,16
Paillasse 9,2 2,5 16,17 11,7
111.3.3. Calcul de moments fléchissant et effort tranchant :
a). AL’E.L.U:
16.17 KN /m
11.39 KN /m
r/ /
¥
A \ 4 vV Vv v v \ 4 \ 4 v \ 4 \ 4 \ 4 \ 4 y \ 4 \ 4 \ 4 \ 4 \ 4 \ 4 B
| 32.52 | 1.50 |
2 fix =0 > Rax=0
D f7y =0 — Ray +Ray -17,12x3,6 -11.34x1.50 = 0
— RBy +RAy=
% M4 =0
17,12x x1.2 +11.34x1.50x3.15- Ry % 3.90=0
—Rgy= 26,37 KN.
>M/B=17.12%2.4(1.2+1.5)+11.34(1.5)(1.5/2)-RA%3.9
—Ray=31,71KN.
La coupe A-A:
0 S X S 240 m 1@17Kn

Y fry =0—-T(x) +31.71-17,12.x = 0
—T(x)= 31.71-17.12.X

{ T(0) =31,71KN
T(2.4m) = —=9,37KN’

¥ My, =0 — -Myp -17.12x (x2/2) + 31,71.x = 0
—My =-17,12x (x%/2) + 31,71.x

{ M(0) =0
M(2.4m) = 26.79 KN.m’

|
A 4 V/




La coupe B-B :

0< x <1.50m

Y fry =0 —-T(x)+26,37-11.34x=0
—T(x)= —26.37 + 11.34.x

{ T(0) = —26.37 KN
T(1.50m) = —=9.36 KN’

Y M/y =0 — Msx+11.34% (x3/2)- 26,37.x =0

—Mrw = — 11.34% (x3/2) + 26,37.x

{ M(0) =0
M(1.50m) = 13,61KN.m’

+ Diagramme de moment :
Calcule de Mmax :
T(x)=0
—T(x)= 30.48-16.17.x=0
—x=30.48 /16.17= 1.88m
My =—16.17% (x3/2) + 30.48.x
—Mmax = —16.17% (1.88)%2 + 30.48x1.88
—Mmax = 28.73KN.m

31,71 KN

9.37

(T)

26.37KN

Figure.lll.11:diagrammes des efforts tranchant et moments a ELU




b). a L'E.L.S:
16.17 KN /m

11.39KN /m

€ e
2 fix =0 > Rax =0
% f7y =0 — Rey + Ray—12.4x2.4 - 8.04 x1.50 =0
Rey + Ray=40.95
XM, =0
— Rpy X 3.90+8,04x1.50(1.5/2+2.4)+12.4x2.4(2.4/2)
—Rpy=18.89 KN.
—Ray=22.06 KN
La coupe A-A:
0<x<240m
Y fry =0— —T(X) +22.06- 12.4x=0
ST(x)= 22.06-12.4.x

{ T(0) = 22.06 KN
T(2.4m) = —7.7KN’

XM, =0 — —Mi—12.4x (x4/2) + 22.06.x = 0
—Myy =—12.4x (x%2) + 22.06.x

{ M) =0
M(2.4m) = 17.23 KN.m’
La coupe B-B :

0< x <1.50m
Y fry =0 —>T(x)+18.89 —8.04x = 0
—T(x)= —18.89 + 8.04x

{ T(0) = —18.89 KN
T(1.50m) = —6,83 KN’

2 M/, =0 — My +8.04x (x2/2) — 18.89.x =0
—Mjsx) =—8.04x (x%/2) + 18.89.x

{ M(0) =0
M(1.50m) = 19.14 KN.m’




Calcule de Mmax :

T(x)=0

S T(X)= 22.06-12.4x =0
— x=22.06/12.4 = 1.88m

My =—12.4x (x3/2) + 22.06.X
—Mmax = —12.4x (1.8)4/2 + 22.06x1.8
—Mmax = 19.63KN.

Figure.l11.12:diagrammes des efforts tranchant et moments a ELS

19.63kn.m

111.3.4. Ferraillage de I’escalier:

4

18.7KN

4

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 e =1.8 cm

Acier FeE400; Fissuration peu nuisible

fou = (0.85 xfeas) 1y
fios = 0.6+0.06 xfcos

(T)

65: fe/ Vs
Tableau. 111.7: Caractéristiques géométrigues et mécaniques.
feos fios
(MPa) (MPa) Yb Vs d(m) | fpu(MPa) | 65(MPa) | fe (MPa) | b (cm)
25 2,1 15 1.15 16.2 14.17 348 400 100

A) Calcule les sections des armatures a I’E.L.U:

1) Calcul les sections d ‘armature dans la travée :

- Moment en travée :
A L’E.L.U:




Mi=0.85 X Mmax = 24.42kN.m.

A L’E.L.S:

M= 0.85 X Mmax =16.68 KN.m.

D’aprés le BAEL 91, on calcule le ferraillage d’une section rectangulaire soumise a la flexion
simple :

D’ou: ppy,=Mu/ (b X d? Xf3,,,) = 0.065< 0.186 =>pivot A=ep,= 10 %eo.

d =Myl Mser=1.463.

1, =0.3367 6—0.1711 = 0.321

W >Mpe= Au' =0 (pas d’armature comprimée).

a =125 (1—/1 — 2p,,)=0.087.

3=d(1-0.4 o) = 15.63cm.

A= My /(3x 05) =4.48cm?

-Condition de non fragilité :

A>Amin = Max {(b x e)/ 1000 ;( 0, 23 x b x d X fipg)/fe} =1.9cm?.......... OK.
- Choix des barres : A= 2T12+2 T14 =5,34cm?2.

-L’espacement:

St< Min (3h; 33cm) =S< 33cm.

-Armatures de répartition:
Ar =A:/ 4=1,34cmz,

-onprendre:  Ar=4T8=2,0lcm>2

- L’éspacement:

St < Min (4h, 45 cm) < Min (72 cm, 45 cm).

=St <45cm.  On prendre: Si=25 cm

1. Calcul la section d ‘armature sur appuis :
b=100cm; d=16.2cm;h=18m ;c=2cm.

- Moment sur appui:

ALE.L.U:

Mu= 0.2 X Mmax =5.74kN.m.

ALE.L.S:

M ser= 0.2X Mmax=3.92kN.m.

D’apres le BAEL 91, on calcule le ferraillage d’une section rectangulaire soumise a la flexion

simple :




D’ou: ppy,=Md/ (b X d? Xf3,,,) = 0.015 < 0.186 =pivot A =&p= 10 %o.

O =Mu/ Mser=1.464.

1;,=0.3367 6—0.1711 = 0.321>p,,,=0.015= A,' =0 (pas d’armature comprimée).
a =125 (1—/1 — 2p,,)= 0.025,

3=d (1-0.4 o) = 16.03cm.

A= My/(3x 65) =1.02cm2.

-Condition de non fragilité :

A:> Amin = Max {(b x €)/ 1000 ;( 0, 23 x b x d X fizg) /fo} = 1,96cm?.................CNV.
Donc on choisit : Aa=Amin =1,96 cm?.

-Choix des barres :  Aa=4T8=2 ,01cm2

- L’espacement:

Sa< Min (3h; 33cm) = Sa<33cm.

-Armatures de repartition:
Ar = Ay/ 4= 0,50 cm?

- Choix des barres : r=2T8=1,0lcm?.
-L’espacement:

St < Min (4h, 45 cm) < Min (72 cm, 45 cm).
=S5< 45 cm. On prendre : St <25 cm

- Vérification a I’effet tranchant :

On doit vérifier :

W<t u

_ Tumax_31.71x10_

U= " pd _100x16,2_ 0.195MPa.

T,=min (0,133 f_,, ; 4MPa) = 3.33MPa.

TU<T gerrrerrnnnnnn.OK.

Les Armatures transversales :

D’aprées le C.B.A 93, il n’y a pas lieu de prévoir des armatures transversales si :

1. < 0,046fc8 =1,15MPa ................... OK.

2. Il n’y a pas de reprise de bétonnage......... OK.

Conditions Vérifiées donc il nZ’est pas nécessaire de concevoir des armatures transversales.
b). Calcul les sections des armatures a I’E.L.S:

1. Calcul les sections d ‘armature dans la travée :




= Position de I’axe neutre :
A = As = 5.34cm?

D= % =0,801cm

E =2xDxd = 25,95cm?
y=-D +m = 4,36cm
. Moment d’inertie :

I =13991.6 cm*.

M; 19.63x10°
| 13991.6

a). Calcul des contraintes :

K = =1,40MPa/cm

= Contrainte de compression dans le béton :
o, = K.y =140x%x4,36 = 6,10MPa
= Contrainte dans les armatures tendues :

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

b) .Vérifications

= Etat limite de compression du béton :

c',=549Pa<o, =0.6f_ =15MPa....................... 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, =4,92Kn.m
A =2.01lcm?

Position de I’axe neutre
Equation s’écrit :

by? + 30(A)y —30(A)d =0

Solution :
, IA[ [ AR _15x2.01 _1+\/1+100><16,2><22.01 _ > g84cm
b 7.5(A)? 100 7.5%x2.01
Moment d’inertie :
by® 100 x 2,84°

| :T+15[A(d —y)?|== g +15x [2,01x (16,2 - 2,84)* | = 6145¢cm*




Ms  3,92x10°
| 6145

K= = 0,63MPa/cm

a) Calcul des contraintes
e Contrainte de compression dans le béton :

o, =K.y =0,63x2,84 =1,789 MPa

e Contrainte dans les armatures tendues :
o, =nk.(d—-y)=15%x0,63x%x(16,2—2,84) =126,25 MPa

b) Vérifications
e Etat limite de compression du béton :
o', =1789MPa <o, =0.6f_,, =15MPa e (CV)

e Etat limite d’ouverture des fissures :
La fissuration est peu nuisible donc aucune vérification a faire

111.3.5.Etude de la poutre paliére

La poutre paliére est prévue pour étre un support d’escalier. Avec une longueur de 3,90 m,

son schéma statique est le suivant :
du

VY VVVVVVVV VVVVVVVVYVVYVYYVYYVYY

3.90m

[
>

A

Figure.l11.13:Schéma statique de la poutre paliére.
La poutre paliere se calcul a I’ELU puisque la fissuration est considérée peu nuisible.
111 .3.5.1. Pré dimensionnement:

On a: L=3.90m L — h = L cm 390 = h = 390

15 10 15 10
26¢m < h <39cmOn prend h = 30cm

- la largeur b de la poutre paliéere doit étre :

0,3h < b £0,7h 9cm < b < 21cm on prend : b =30cm
= Vérification des conditions exigées par R.P.A.99 :

D> 30 CM i e (c.v)
h>30Cm .o (c.v)
h/ib<4cm.....ooooiiiii e (CV)

Donc, la section de la poutre paliére est de (bxh) = 30x30 cm?




111.3.5.2. Evaluation des charges
Poids propre 0,3%0,3%x25=2,25KN/ml

A E.L.U :%:ﬁz&l?;kn/ml
RA

A ELS:—? =@=5,65kn/ml
L 3.90

111.3.5.3. Sollicitations
e ELU:P,=8.13+1.35x2.25=11.16kn/ ml

E.LS:P, =5.65+2.25=7.90kn/ml

111.3.5.4. Déterminations des efforts
> Etat limite ultime

PyxL?  11.16X(3,90)2

Moments aux appuis : M, = 2 T = 14.14KN.m
2 2

Moments en travée :M; = P”ZX: = 11'16223’90) = 7.07KN.m

Effort tranchant T = 2wk = 1055390 _ 59 76k N

2

. ’
/ d /
E.VVVV€L¢¢ii_VQV viiiiii#?
,..-",: 390 cm :'
14.14
7.07
M(KN.m) ¢

Figure.ll11.14 : diagramme des moments du poutre paliere a ELU

> Etat limite de service

PsXL _ 7.90%(3.90)?
12 12

Moments aux appuis: M, = =10.01 KN.m

PyxL? _ 7.90x(3.90)2

=5KN.m
24 24

Moments en travée M, =




Effort tranchant T = 2wk — 7'9023’90 = 15.40KN.m

-8.733

4.366

M(KN v
Figure.l11.15 : diagramme des moments du poutre paliere a ELS

Armatures longitudinales a E.L.U

1) Sur appuis
» Armatures longitudinales
M, = 14.14KN.m
b = 30cm

h=30cm

27cm

d

d=09xh=09x30=27cm
h =30cm 2 b=30cm
M,,, = 10.01KN.m

Kou =4 o

B 14.14 x 103
Hou = 035 (027)% x 1416

= 0.047

fip, = 0.047 < 0,186 =Pivot "A"

_ M, 144
V=M, ~ 1001

f, = 0,3367y — 0,1711
i = 0,3367 x 1,38 — 0,1711 = 0.30
Ly = 0,062 < pp, = 0,30




Danc: A" =0 =(pasd Armatur comprimé)
a=125(1—-1-2, =125(1—-v1—-2x0.054 = 0.08
Z=d(1-04.a)=0,27(1-0,4%0.069) =0,26m
Z=26cm

iy = 0,062 < 0,186= Pivot "A"=¢e, = 10%o

£, 400
=l - T _3478MP
% = T 115 4

> Section d’armature tendue

4 M, 1414 x10°
ST o,xZ 347,8%0,26

» Condition de non fragilité

= 1,56cm?

As2A . =max b.h
1000

,0.23.b.d.%}

e

= max{zoxso ,0.23x20x27x%} =0,65cm?

1000
A =1.56cm? > Amin =0,65cm~.................. (CV)
On choisit 3T10 soit 2.36cm?

2) Entravée
M, =7.07KN.m

b =30cm
d=27cm
h =30cm
Mg = 453 KN.m

— Mu
Mo = 4 o

6.43 x 1073

Upu = 0,056

~0,3.(0,27)%. 14,16
fpu = 0,056 < 0,186=Pivot "A"
= 0,3367y — 0,1711

M, 707 56
Mg, 453

1, = 0,3367 X 1,56 — 0,1711 = 0,354
tpy = 0,056 < pp, = 0,354

Danc:A' = 0=(pas d’ Armatur comprimeé)

'}/:




a=125(1—-1-2.pp,)=125(1-v1—-2x0.031) = 0,57

Z=d(1-04.a2) =0,27(1-0,4 x0,034) = 0,20

Z =20cm

Upy = 0,056 < 0,186 donceg; = 10%o0
_fe 400

o5 = . T 115 347,8 MPa

» Section d’armature tendue

4= M, _ 7.07x1073
ST o,XZ 347,8x0,27

= 0,678

Condition de non fragilité

b.h f
s = ,0.23.b.d. 12
As2A max{lOOO f, }
20x 30 2.1

,0.23x20x 27 x—'} =0,65cm?
400

= MmaxX
A { 1000

A =0,6cm? < Amin =0,65CM>.........ccccceiiiiiiiiiiiiiinnnn, Condition non vérifié.
D’apres la vérification on on prendre A, = Amin = 0,65cm?

On choisit : 3T10 soit 2.36cm ?
111.3.5.5. Armatures transversales
Valeur de I’effort tranchant :V, =T =21.76KN

Valeur de la contrainte tangentielle : 7,

V, 21.76x10

u

T, = =
b.d 20x 27

= 0,40Mpa

Valeur limite de la contrainte tangentielle : 7,

7, =min{0,10f_,,,4Mpa}=2,5Mpa

e Vérification
7, =0,40 < 7, = 2,5MPA ..coviis v, CV

» Calcul des armatures transversales

Daprés le "BAEL91 modifié 99"le diametre des armatures transversales est de :




¢, < min L,£,¢,mm = min @,@,12mm =8.57mm
35 20 35 20
Onpred : ¢ =8mm

A = z.¢? 3.14x0.8°
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

= 0.502cm?

Sur une longueur de 97,5 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 7 :

-1l n’ya pas reprise de bétonnage

-La fissuration est non prejudiciable

Donc : 7, = 0.3.ftj. k=0.3x21x1=0.63Mpa

» Condition de non fragilité

A 201

= = =0.01
P TS, 20x10
Prmin :i.max &,0.4 Mpa :i.max %,0.4 Mpa ; = 0.001
f, 2 400 2
© D1 = Piimin rreereeseeenie i Cv
111.3.5.6. Veérification a E.L.S
1. Sur appuis
M, = 8.10kn.m A, =2,36cm?

> Position de I’axe neutre

y— 15.(A, + A'). L. b.(d.A, +d"A) _4|_15%x236 [ [ 20x(27x236) , —13,35cm
b 7.5(A +A) 20 7.5%2,36

» Moment d’inertie

2B s AL(d—y) + A(d—y) [= 1 =20X18:35° 1o 439 70 - 22457.619cm*
M 8.10x10°
= a = = 0,36 M a/
| 22457,619 bafem

> Calcul des contraintes




= Contrainte de compression dans le béton

’

o, =K.y =0,36x13.35 = 4,806 Mpa

= Contrainte dans les armatures tendues

o, =nk.(d —y)=15%0,36x (27 —13.35) = 73,71Mpa

> Vérifications

-Etat limite de compression du béton

G,'=4.806MPa < G, =15MPA  .oocvcveececeeieieceee e (CV)

-Etat limite d’ouverture des fissures

La fissuration est peut nuisible donc aucune Vérification a faire.
3) Entravée

M, = 4,05kn.m A =2.36cm?

> Position de I’axe neutre

y_ A +A)f || bA+d.A) ) 15x2.36 J1+20x(27x2-36>_1 —1335cm
b 75.(A + A) 20 7.5%x2.36

> Moment d’inertie

3 3
PV yf + A(y—df J= 1= 201835 15, 430,72 - 20457 6190
3
_ M. _ 405107 _ 4 10\ 1pasem
| 22457619

> Calcul des contraintes

Contrainte de compression dans le béton

o, =K.y =018x1335 = 2.403Mpa

Contrainte dans les armatures tendues

> Vérifications o, = nk.(d — y)=15x%0,18 x (27 —13.35) = 36,855 Mpa
-Etat limite de compression du béton

G,'=2403MPa < G, =15MPA  ..cvooeveeici s (cVv)

-Etat limite d’ouverture des fissures

La fissuration est peut nuisible donc aucune vérification a faire.
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Figure. 111.16 : Schéma de ferraillage des escaliers.

111 .4. Balcon
111.4.1. Définition

Le balcon est un élément décoratif dans les constructions a usage d’habitation, ainsi il
donne une belle image & la construction. Il est constitué d'une dalle pleine ancrée dans les
poutres longitudinales. Il travaille en flexion simple, sous I’effet des sollicitations du 1°
genre. Dans notre projet, on a deux types de balcons :

1°"*type: encastre sur deux (2) cotés

AR A AR A\
/ :
/

7le___145cm R

»

Figure.l11.17 : Schéma statique du balcon

111.4.2. Rapport d’élancement

L 145 .
a= L—" = 0= 0,38 < 0,4Donc la dalle travaille dans un seul sens.
y




111.4.3. Dimensionnement

L
Panneau isolé simple :% <h< HX avec m=25 =35

&ghg%:w,Msth,Scm

35
Pour des raisons pratiques on prend : h =16cm

111.4.4.Evaluation et combinaison des charges

++ Le chargement sur le balcon :

+«» Poids propre de la dalle (e = 12 cm) % 012x25=3,00KN /m?

% 0,02x20=0,4KN /m?

+«+ Mortier de pose (e =2cm) X
0,02x 22 =0,44KN / mz

s Carrelage (e=2cm) X
% 0,02x20=0,40KN /m?2

++ Enduit de ciment (e =2 cm)

« Litde sable % 0,02x18=0,36KN / m?

% G1=4.6 KN/m?

% G1=4,60KN/m? et Q=35KN/m?

Poids propre du mur

¢ Brique creuse de 10cm d’épaisseur % (0.1x1)x 9=0.9 KN/ml

+¢+ Enduit en ciment d’épaisseur de (2cm) s (0.02x1)x 18)x2=0.72 KN/m

% G2=) =162 KN/ml

G2=1.62 KN/m2 Q m=1 KN/m2
Le calcul se fera pour une bande de 1 ml.
X2 Sollicitation des efforts:

AIE.LU:
qul =135. G1+1.5 Q1=11.46kN/ml
Pu1=1,35.G2.L =2.1kN/ml

AIELS:
gsl = G1+ Q1=8.1kN/ml

Ps2=G2.L=1.62kN/m
M, = Q,-hy,c =1KN.M

Calcul des efforts dans le balcon :

» Moment fléchissant :

L2 2
My {%17 +1,35G,.L +1,5'V|oj =(ll,46x%+2,19+1,5} =9.42KN.m




(4 F (a1, D _
M=|0,—+G,.L+M, |=]| 81x——+162+1|=6,67TKN.m
S 2 2

»> Effort tranchant :

T, =0y, xL+135xG,
T, =11,46x1+1,35x1.62
T, =13.65KN
Tableau. I11. : les efforts internes a I’'ELU et a I’ELS
Qu (KN/M?) Mwmax(KN.M) Vmax (KN)
ELU 11,46 9,42 13,65
ELS 8,10 6,67 10,53

111.4.3. Le Ferraillage

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

Le calcul Pour une bande de 1 ml

b=100 cmh=16 d=14 c=2cm

M, =9.42KN.m
—_— Mu
B =5 () fru
942 x 1073
. = 0,03

~1.(0.14)2.14,16
fpu = 0,03 < 0,186
Pivot -~ A "

M, _942 _
My, 667

iy, = 0,3367y — 0,1711
U = 0,3367 x 1.41 — 0,1711 = 0.30

Hpy = 0.03 <y, = 0.30

Donc A’ = 0 les acier comprimes n’pas nésisaire
a=125(1—/1—2.ppy) =1,25(1 —/1—2 % 0,03 = 0,04
Z=d(1-04.a)=0,14(1-0,4%0.04) =0,14m

Z =14cm

y = 1,41




Hpy = 0,03 < 0,186&5 = 10%0

_f. 400
=Y. 115
» Section d’armature tendue

A M, _ 942x1073
ST ogXZ 347,8x0.14

= 347,8 MPa

= 1.90cm?

» Condition de non fragilité

As>A  =max b.h ,O.23.b.d.@ :max{
min 1000 f

e

A =12em° Ay =190 > Amin = L2ZOM? i

On choisit: A=4T12=4.52cm?

» Espacement

St<min (3h, 33cm) =min (3 =< 12; 33) =33 cm
On prend St=30 cm

» Section d’armatures de répartition

As 452
=22 T2 _113¢m?
2 2 cm

On choisit 4T8=2,01cm ?

Ar

Espacement

St<Min (4h, 45cm) = min (4 x< 16; 45) =45cm
On prend St=30cm

. Veérification de I’effort tranchant

Vu =Tu = 13,65KN

> Valeur de la contrainte tangentielle (7))

_V,  13,65x1073
" b.d  1x0,14

» Valeur limite de la contrainte tangentielle

Tu = 0,10MPa

La fissuration est préjudiciable
T, < min{0,1 X f_,g; 4MPa} = 2,5MPa

100712 ) 23x100x10x ﬂ}
1000 400
(cv)

Ty = 0,10MPa < T, = 2,5MPa ... et et vt e e et e et e

» Armature d’effort tranchant
- Le bétonnage est sans reprise

CV



V, <0.07xd x@ h =16cm
7b

Donc aucune armature d’ame a prévoir.
E.L.S:

» Moment de service :

M =6,67 KN.m

. Position de I’axe neutre :

D=15.§: 15.4.52

=0.678cm

E=2D.d= 2.13,5.0.678=18.3cm>.

Y1=-D++/D? + E =3.65 cm.

° Moment d’inertie :

| = %b.y3 +15.A(d —y,)* =8199.02cm*

K= N:S =0,08Mpa/cm

. Etat limite de compression du béton :
Gb = kyl = OSMPa < Eb = 016 fczg =15MPa (CV)
° Etat limite d’ouverture des fissures :

Fissuration préjudiciable

oy =15k(d - y,)=11.82MPa

_ 12 it (CV)
oy <Og =Min 3 fe;1507 | = 240MPa
Donc les armatures calculées a I’E.L.U.R sont convenables
J Schéma du ferraillage :
T8 (e =30 cm)
54 !
;‘ . d ¥ ¥ AT12 {e=30cm)

| 100cm

- .
. -

Figure.ll1.18 : ferraillage du balcon.




IV.1. INTRODUCTION

Parmi les catastrophes naturelles qui affectent la surface de la terre, les secousses

sismiques sont sans doute celle qui a le plus d’effets de structures dans les zones urbanisées.

Peut-on prévoir un tremblement de terre ? 1l semble qu’on ne puisse encore apporter qu’une
réponse fragmentaire a travers la convergence d’un certain nombre d’observations plus ou
moins empiriques. Il est malheureusement certain que les séismes continueront a surprendre
I’homme. La seule chose que nous puissions prédire avec certitude c’est que plus nous nous
éloignons du dernier tremblement de terre ; plus nous sommes proches du suivant. Face a ce
risque et a I’impossibilite de le prévoir, la seule prévention valable est la construction

parasismique.

La meilleure facon d’envisager des constructions parasismique consiste a formuler des

critéres a la fois économique justifier et techniquement cohérent.
IV.2. ETUDE DYNAMIQUE

L’analyse dynamique nécessite toujours initialement de créer un modéle de calcul
représentant la structure. Ce modeéle introduit en suite dans un programme de calcul
dynamique permet la détermination de ses modes propre de vibrations et des efforts

engendrés par I’action sismique.
IVV.3.Généralité sur le logiciel SAP2000 :

Parmi les logiciels utilisés, le plus vu est le logiciel « SAP » dont les différentes
modifications et rectifications nous ont donné la version SAP2000 ce dernier a acquis une
renommeée des plus respectueuses dans I’ensemble des bureaux d’étude et organisme de

control le SAP2000 est basé dans I’analyse des structures par I’élément finis.

Le SAP2000 offre autres performances indispensables telles que la bonne précision,
une vitesse d’exécution appréciable ainsi qu’une capacité de calcul bénéfique dans les deux

types d’analyse statique et dynamique, linéaire et non linéaire, plane et tridimensionnel.

Dans le cas probable ou I’ingénieur ignore les principes de la méthode des éléments
finis (MEF) il pourrait utiliser les programmes de calcul et de savoir les reglements en

vigueur, néanmoins il est quelque fois délicat pour un débutant d’interpréter les résultats




donnés par I’ordinateur et une bonne précaution doit étre apportée dans I’appréciation de ces

différents résultats.

C’est pourquoi il est préférable que tout ingénieur en génie civil sache les fondements
et les bases de la « MEF » afin de juger et d’apprécier les aptitudes, les capacités ainsi que les
limites du logiciel SAP2000.

IV.4. ETUDE SISMIQUE
IV.4.1. INTRODUCTION

Toute structure implantée en zone sismique est susceptible de subir durant sa
durée de vie une excitation dynamique de nature sismique. De ce fait la détermination de la
réponse sismique de la structure est incontournable lors de I’analyse et de la conception
parasismique de cette derniére. Ainsi le calcul d’un batiment vis a vis du séisme vise a évaluer
les charges susceptibles d’étre engendrées dans le systéme structural lors du séisme. Dans le
cadre de notre projet, la détermination de ces efforts est conduite par le logiciel SAP2000 qui
utilise une approche dynamique (par opposition a I’approche statique équivalente) basés sur le
principe de la superposition modale.

IV.4.2. MODELISATION MATHEMATIQUE

La modélisation revient a représenter un probléme physique possédant un nombre de
degré de liberté (D.D.L) infini par un modeéle ayant un nombre de D.D.L fini et qui reflete
avec une bonne précision les parametres du systeme d’origine a savoir : la masse, la rigidité et

I’amortissement.

En d’autres termes; la modélisation est la recherche d’un mécanisme simplifié qui nous
rapproche le plus possible du comportement réel de la structure, en tenant compte le plus
correctement possible de la masse et de la raideur (rigidité) de tous les éléments de la

structure.
IV.4.3. CARACTERISTIQUE DYNAMIQUES PROPRES

Une structure classique idéale est depourvue de tout amortissement de sorte
qu’elle peut vibrer indéfiniment tant qu’il soit nécessaire de lui fournir de I’énergie. Ce
comportement est purement théorique en raison de I’existence inévitable des frottements qui

amortissent le mouvement.




Les caractéristiques propres de la structure sont obtenues a partir du systéme non amorti et

non forcé, I’équation d’un tel systeme est donné par :

Avec :[M] : Matrice de masse de la structure.

[K] : Matrice de rigidité de la structure.
{5(} : Vecteur des accélérations relatives.

{x} : Vecteur des déplacements relatifs.

L’analyse d’un systeme a plusieurs degré de liberté nous fournie les propriétés dynamiques

les plus importantes de ce systeme, qui sont les fréquences propres et modes propres.

Chaque point de la structure exécute un mouvement harmonique autour de sa position

d’équilibre. Ce qui est donné par :
{x@)} = {Alsin(at + @)...ccevrenn. (2)
Avec :

{A} : Vecteur des amplitudes.

w: Fréquence de vibration.
¢ Angle de déphasage.

Les accélérations en vibration libre non amortie sont données par :

{5(} = o {Alsin(ot + 9 (3
En substituant les équations (2) et (3) dans I’éguation (1) ; on aura :

(K]-0*[M]fAlsin(at + ¢)=0......(4)




Cette équation doit étre vérifiée quelque soit le temps (t), donc pour toutes les valeurs de la

fonction sinus, ce qui donne :

(K]-w?[MfA} = O} (5)

Ce systeme d’équation est un systéeme a (n) inconnues “A;”. Ce systeme ne peut admettre une

solution non nulle que si le déterminant de la matrice A, sa nulle c’est a dire :

L’expression ci dessus est appelée “Equation caractéristique ”.

En développant I’équation caractéristique, on obtient une équation polynomiale de degré (n)
en(a)z).

Les (n) solutions (a)fa)z2 ........ a)ﬁ) sont les carrés des pulsations propres des (n) modes de

vibrations possibles.

Le 1¢ mode vibratoire correspond a e, et il est appelé mode fondamental

(0, <0, <..<0,)

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

forme modale (modale Shape).
IV.4.4. MODELISATION DE LA RIGIDITE

La modélisation des éléments constituants le contreventement (rigidité) est

effectué comme suit :

e Chaque poutre et chaque poteau de la structure a été modélisé par un élément poutre
(frame) a deux nceuds, chaque nceud posséde 6 degré de liberté (trois translations et
trois rotations).

* Les poutres entre deux nceuds d’un méme niveau (niveau i).
* Les poteaux entre deux nceuds de différent niveaux (niveau i et niveau i+1).

e Chaque voile est modélisé par un élément coque (Schelle) a quatre nceuds

(rectangulaire).




e Les planchers ne sont pas modéliser, cependant a tous les nceuds d’un méme plancher
nous avons attribués une contrainte de type diaphragme ce qui correspond a des
planchers infiniment rigide dans leur plan (donc indéformable).

e Tous les nceuds de la base du batiment sont encastrés (6DDL bloqués).

IV.4.5. MODELISATION DE LA MASSE

+ Pour la masse des planchers ; nous avons concentré en chaque nceud d’un panneau de
dalle le (1/4) de la masse de ce panneau. La masse est calculée par I’équation (G+SQ)
imposée par le RPA99 version 2003 avec (=0,2) pour un batiment a usage d’habitation.

+ La masse volumique attribuée aux matériaux constituant les poteaux et les poutres est
prise égale a celle du béton a savoir 2,5t/m3.

+ La masse de I’acrotére et des murs extérieurs (macgonnerie) a été concentrée aux
niveaux des nceuds qui se trouvent sur le périmetre des planchers (uniquement le plancher
terrasse pour I’acrotére).

+ La masse des escaliers a été concentrée au niveau des quatre nceuds délimitant la cage
d’escalier (par plancher).

+ La masse de chaque balcon a été concentrée au niveau des deux nceuds de la poutre
servant d’appui au balcon.

IVV.5. Choix de la méthode de calcul :

Le choix des méthodes de calcul et la modélisation de la structure ont comme objectif de

prévoir aux mieux le comportement réel de I’ouvrage.

Les regles parasismiques Algériennes (RPA99/version2003) (1) propose trois

méthodes de calcul des sollicitations.

1- La méthode statique équivalente.
2- La méthode d’analyse modale spectrale.
3- La méthode d’analyse dynamique par accélérogrammes.

IV.5.1. La méthode modale spectrale :

La méthode d’analyse modale spectrale peut étre utilisée dans tous les cas et en
particulier, dans le cas ou la méthode statique équivalente n’est pas permise.




a) Principe :
Il est recherché pour chague mode de vibration le maximum des effets engendrés dans la
structure par les forces sismiques, représentées par un spectre de calcul, ces effets sont par

suite combinés pour obtenir la réponse de la structure.
Cette méthode est basée sur les hypothéses suivantes :

o Concentration des masses au niveau des planchers.

o Seuls les déplacements horizontaux des nceuds sont pris en compte.

o Le nombre de modes a prendre en compte est tel que la somme des coefficients de
ces modes soit aux moins égales 90%.

o Ou que tous les modes ayant une masse modale effective supérieure a 5% de la
masse totale de la structure soient retenus pour la détermination de la repense totale de la
structure.

o Le minimum de modes a retenir est de trois (3) dans chaque direction considérée.

Dans le cas ou les conditions décrites ci-dessus ne peuvent pas étre satisfaites a cause de
I’influence importante des modes de torsion, le nombre minimal de modes (K) a retenir doit

étre tel que :

K>3JN Et T, <0.20sec
Ou : N est le nombre de niveaux au dessus de sol et T, la période du mode K.

Analyse modale spectrale :
> Utilisation des spectres de réponse :
La pratique actuelle la plus répondue consiste a définir le chargement sismique par un

spectre de réponse

Toute structure est assimilable a un oscillateur multiple, la réponse d’une structure a

une accélération dynamique est fonction de 1’amortissement ({) et de la pulsation naturelle

().

Donc pour des accélérogrammes données si on évalue les réponses maximales en
fonction de la période (T), on obtient plusieurs points sur un graphe qui est nommeé spectre de

réponse et qui aide a faire une lecture directe des déplacements maximaux d’une structure.

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




1,25A(1+_|T—(2,577%— n 0<T<T,
1
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#+ Représentation graphique du spectre de réponse Sa/g
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Figure IV.1. Spectre de réponse
Avec :
g : accélération de la pesanteur,
A : coefficient d’accélération de zone,
n : facteur de correction d’amortissement,

R : Coefficient de comportement de la structure. Il est fonction du systéeme de

contreventement,
T1,T2: Périodes caractéristiques associées a la catégorie de site,

Q : Facteur de qualité.




+ Estimation de la période fondamentale de la structure (T) : (1)
La valeur de la période fondamentale (T) de la structure peut étre estimée a partir de formules

empiriques ou calculées par des méthodes analytiques ou numériques.

e Les formules empiriques a utiliser selon le RPA99/version 2003 sont :
hy
~ D

T =0,09

: 3/4
T=min T = CT X hN
C, = 0,05(Contreventement assuré par des voiles en béton armeé)
hy : Hauteur mesurée en métre & partir de la structure jusqu’au dernier niveau.

= 255m

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

— D, =27,60m,
{: D, =18.25m
Selon x-x :

T, =0,09x B35 0,44sec

\27,60
Tx=min ~ T =0,05 x(255)** =0,66sec
-sens (X-X) : T, = min(0.44,0.66) = 0.44sec.

Selony-y :

25,5

418,25

Ty=min | T =0,05 x(25,5)** =0,66sec

Ty =0,09 x =0,54sec

-sens (y-y) : T, = min(0.54,0.66) = 0.54sec.




Donc on prend :
T, =0,44sec
{ T, =0,54sec
IVV.5.2. Calcul de la force sismique par la méthode statique équivalente :

La force sismique totale V appliquée a la base de la structure, doit étre calculée

successivement dans deux directions horizontales orthogonales selon la formule :

Vv =AX—';XQXW (ART 4.2.3) (1)

Avec :

A : coefficient d’accélération de zone.

* groupe d’usage : 2 — A=0.25 1)
*zone sismique : I }

D : facteur d’amplification dynamique moyen

Ce facteur est fonction de la catégorie du site, du facteur de correction d’amortissement

(n) et de la période fondamentale de la structure (T).
Le facteur d’amplification dynamique moyen est :

Dx=257.ccccceee...0<TX<T2

—> T 2/3
Dy = 2.57;[%] ...... T2 < Ty<3,0 sec

Sol meuble  site3 (T1=0.15 sec, T2 =0.50 sec)

n : Facteur de correction d’amortissement donné par la formule :




£ (%) : est Pourcentage d’amortissement critique fonction du matériau constitutif, du type de

structure et de I’importance des remplissages [tableau 4.2] (1)

Pour notre cas on prend &=7%

7

>07 n = 0,88

—

Alors :

Dx = 257....0< TX <T2

—
T 2/3
Dy = 2.577(—2j ... T2< Ty <3,0 sec
Ty
Donc :
Dx = 2,57 =2,5x0, 88=2,2
—

2/3
T 0 5 2/3
Dy=257 2| =2 2 =2
y U(Ty] 5X0,88(0 54) ,09

Coefficient de comportement :

Les valeurs du coefficient de comportement R sont données par la réglementation en
fonction du type de structure (mode de contreventement tableau (4.3) (Art 4.2.3 RPA
99/version 2003.), des matériaux utilisés et des dispositions constructives adoptées pour
favoriser la ductilité des éléments et assemblages, c’est-a-dire leur aptitude a supporter des

déformations supérieures a la limite élastique.

Pour le cas de notre batiment, le systéme de contreventement choisi est un systeme de

contreventement de structure en portique par des voiles en béton armé (R=4).

> Q : facteur de qualité

Le facteur de qualité de la structure est fonction de :

o laredondance et de la géométrie des éléments qui la constituent
o larégularité en plan et en élévation

o la qualité de contréle de la construction




La valeur de Q déterminée par la formule :
Q=142 @

Pq : est la pénalité a retenir selon que le critére de qualité q "est satisfait ou non ".

Sa valeur est donné par le tableau 4.4 (RPA 99/version 2003).

Tableau IV.1. Facteur de qualité

Critére g observée (o/n) Pq // xx observée (o/n) Pqg /l'yy
Conditions minimales sur les sites de Non 0.05 non 0.05
contreventement

Redondance en plan Non 0.05 non 0.05
Régularité en plan Oui 00 oui 00
Régularité en élévation Oui 00 oui 00

Contr6le de la qualité des matériaux Non 0.05 non 0.05
Contr6le de la qualité matériaux Non 0.1 non 0.1

Q/Ixx =1+ (0+ 0+ 0.05+ 0.05+ 0.05+ 0.1) = 1.25
Q/lyy = 1+ (0+ 0+ 0.05+ 0.05+ 0.05+ 0.1) = 1.25
Danc: Q=1,25

> W : poids de la structure :

On préconise de calculer le poids total de la structure de la maniere suivante :

W, Etant donné par :

W, =Wg; + pWy, 1)

Avec :

Wi : Le poids concentré au niveau du centre masse du plancher «i”;




Woai: Le poids di aux charges permanentes et celui des équipements fixes éventuels,

secondaires de la structure au niveau “i”;
Wi : Surcharges d’exploitation au niveau “i”;

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

d’exploitation.

B =0,2 (batiment d’habitation, bureaux ou assimilés). (Tableau 4.5) (1)

- cC.,.C, . .
On calcule les coefficients ~*' ~Y qui sont obtenus par les formules suivantes :

C, = &RXXQ Suivant I’axe X.
C, = &RYXQ Suivant I’axe Y.
V, =C, xW

Sachant que :
—  V,=C,xW
Donc :

0,25%x2,2x1,25

Cy =0171 Suivant I’axe X.

0,25x 2,09 x1,25

. " =0,163 Suivant I'axe Y.

L’effort tranchant :

{ V, =0171xW

V, =0,163xW

+ Résultante des forces sismiques de calcul :
L une des premieres vérifications préconisée par le < RPA99 version 2003 ” est relative

a la résultante des forces sismiques.




En effet la résultante des forces sismiques a la base “V:” obtenue par combinaison des
valeurs modales ne doit pas étre inférieur a 80% de la résultante des forces sismiques
déterminer par la methode statique équivalente “V> pour une valeur de la période

fondamentale donnée par la formule empirique appropriée.
Si V¢ <0,8V, il faut augmenter tous les parametres de la réponse (forces, déplacements,

moments,.....) dans le rapport :

0,8v
Le rapportv—.

t
IV .5.3. Interprétation des résultats de I’analyse sismique:

a). Modéle initial :
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Figure 1V.2 : Modéle initial.

+ Caractéristiques dynamiques propres du modéle initial

Les caractéristiques dynamiques propres obtenues sont données dans le tableau.



Tableau. 1.2 : Périodes et facteurs de participation massique du modéle initial

mode Période UXx Uy (mm) uz z UX Z Uy z Uz
(sec) (mm) (mm)
1 1,241356 0,00021 0,55080 0,00000 00,021 55,080 0,4820
2 1,080739 0,54355 0,00297 0,00000 54,376 55,377 0,7760
3 1,042043 0,04522 0,01907 0,00000 58,898 57,284 0,1250
4 0,414044 0,00014 0,17787 0,00000 58,913 75,071 0,1810
5 0,377317 0,19149 0,00094 0,00000 78,062 75,166 0,3090
6 0,359576 0,00786 0,00984 0,00000 78,848 76,149 0,4160
7 0,315485 0,00506 0,00000 | 0,00000 79,354 76,149 0,4430
8 0,298914 0,00095 0,01018 0,00000 79,449 77,167 0,6690
9 0,274781 0,01572 0,09969 0,00000 81,021 87,136 0,7530
10 0,270419 0,02631 0,05325 0,00000 83,652 92,461 0,1210
11 0,257131 0,07062 0,00007 0,00000 90,714 92,469 0,1350

On constate que le modéle présente :

Une période fondamentale : T=1,24sec.

La participation massique dépasse le seuil des 90% a partir du 11°™ mode,
e Le 1% mode est mode de translation parallelementa Y-Y.
e Le 2% mode est mode de translation parallélement & X-X
e Le 3™ mode est mode de torsion.

D’apreés le fichier des résultats de sap 2000 on a :

A.1. Vérification
+ la période :
Comparons maintenant les périodes obtenues par le SAP 2000 et celles calculées par les
formules empiriques.
= 1,3x0,44 =0,57sec > TX(SAPZOOO) =1,24sec (C.NV)

X(RPA99

Ty oy =1:3%054=070sec>T,  =124sec (C.NV)

+ la force sismique :

D’apres le fichier des résultats du SAP2000ona: | F, =V,* =5168,92KN

F, =V, =6108,07KN




ona:w=7088538 — [ Vx=0171x7088538=121214KN

V, =0,163x70885,38 =11554,32KN

Vyspp =5168,92KN <0,8V,zpp =0,8(12121,4) =969712KN....ooeeviiiiiieiee C.v
Vyspp =6108,07KN < 0,8V, 5o, =0,8(11554,32) =9243,46KN.....cccvvvvvieiiinnnnn. CcC.v
0,8V~ 0,8V’
Le rapport —— =188 Le rapport =151
Vt Vty

Donc tous les parametres de la réponse (forces, déplacements, moments,.....) seront

multipliés par les rapports utilisés dans la vérification dans les deux sens .
A.2.Vérification des déplacements latéraux inter étages :

L’une des veérifications préconisée par le RPA99 version 2003, concerne les

déplacements latéraux inter étages.

En effet, selon RPA99 version 2003 I’inégalité ci-dessous doit nécessairement étre

vérifiée :
N <A et AL<A (1)
Avec: A=0,0lhe (1)

Ou : he : représente la hauteur de I’étage.

1)

5}2 = R.§eXK et 5% =R .§eyK
Avec :
AXK =5é _52—1 et AyK :5&/ _5%/—1

A : correspond au déplacement relatif au niveau K par rapport au niveau K-1 dans

le sens x-x (idem dans le sens y-y, A% ).

O, - Est le déplacement horizontal di aux forces sismiques au niveau K dans le sens

X-X (idem dans le sens y-y, 8. ).




» Déplacements inter étages du modeéle initial :

Tableau 1V.3 : Vérification des déplacements inter étages du modele initial.

Niveaux | dex(mm) | dey(mm) | R*dex | R*dey Aex Aey 0,01h | Observation
geme 289,81 351,88 1159,24 | 140752 | 14,16 | 256,24 | 30,6 non Vvérifier
7¢éme 286,27 287,82 1145,08 | 1151,28 | 214,32 | 539,76 | 30,6 non Vvérifier
geme 232,69 152,88 930,76 | 611,52 | 528,76 | 50,44 30,6 non vérifier
gyéme 100,50 140,27 402 561,08 | 40,16 | 180,56 | 30,6 non vérifier
4eme 90,46 95,13 361,84 | 380,52 | 98,92 | 158,48 | 30,6 non Vérifier
3¢éme 65,73 55,51 262,92 | 222,04 | 34,84 0,2 30,6 non vérifier
o éme 57,02 55,46 228,08 | 221,84 | 204,56 | 209,76 | 30,6 non Vvérifier
16me 5,88 3,02 23,52 12,08 2352 | 12,08 40,8 Vérifier
b). Modéle 1

» Caractéristiques dynamiques propres :

Les caractéristiques dynamiques propres obtenues sont données dans le tableau.

Tableau. 1V.4.Périodes et facteurs de participation massique du modeéle 1.

Mode | Période ux Uy uz Z g Z uY Z vz
1 |0,792965| 0,00073 | 0,81626 | 0,00001 | 00,073 | 81,626 | 0,00001
2 |0,784310| 0,80192 | 0,00046 | 0,00000 | 80,265 | 81,672 | 0,00000
3 |0,771170| 0,00315 | 0,00085 | 0,00001 | 80,580 | 81,757 | 0,00001
4 |0,619024| 0,00361 | 0,04354 | 0,00000 | 80,940 | 86,111 | 0,00001
5 |0,601456| 0,00105 | 0,00006 | 0,00002 | 81,045 | 86,118 | 0,00004
6  |0,540293| 0,05045 | 0,00804 | 0,00000 | 86,090 | 86,922 | 0,00004
7 0488716] 0,00121 | 0,02226 | 0,00000 | 86,210 | 89,147 | 0,00005
8 |0,387883| 0,02118 | 0,00082 | 0,00002 | 88,329 | 89,229 | 0,00008
9  |0,378636| 0,00000 | 0,00418 | 0,00000 | 88,329 | 89,647 | 0,00009
10 |0,374719| 0,00328 | 0,01073 | 0,00004 | 98,656 | 90,721 | 0,00009

On constate que le modele présente :

Une période fondamentale : T=0,79sec.

La participation massique dépasse le seuil des 90% a partir du 10°™ mode,

e Le 1% mode est mode de translation parallelementa X-X.

e Le 2™ mode est mode de translation parallélement & Y-Y.

e Le 3% mode est mode de torsion.




b.1. Vérification
+ la période :

Comparons maintenant les périodes obtenues par le SAP 2000 et celles calculées par les
formules empiriques.

TX(RPA99) = 1’3 X 0,44 = 0,57 Sec > TX(SApzooo) = 0’798ec (CN V)

T, =13x0,54=0,70sec > T
(RPA99) Y(

T 0,79sec (C.NV)

+ la force sismique :

D’apres le fichier des résultats du SAP2000 ona: | F =V,* =9076,82KN
F, =V,” =9128,92KN
Ona:w=7088538 —* V, =0171x70885,38 =12121,4KN

V, =0,163x70885,38 =11554,32KN

Vyspp =9076,82KN < 0,8V, zpp =0,8(12121,4) =969712KN....ooeeeiiiiiireennee C.v
Visap =9128,92KN < 0,8V, gpp = 0,8(11554,32) = 9243,46KN.......ccccvvviiirirennne C.v
0,8V~ 08V’
Le rapport VX =1,06 Le rapport v =101
t t



+ Déplacements inter étages du modéle 1:

Tableau 1V.5: Verification des déplacements inter étages du modélel.

Niv | dex(mm) | dey(mm) | R*dex | R*dey | Aex Aey | 0,01h | observation
géme 46,06 68,72 184,24 | 274,90 | 17,45 | 13,37 | 30,6 vérifier
7¢me 41,69 65,38 166,79 | 261,53 | 19,03 | 18,57 | 30,6 vérifier
Géme 36,94 60,74 147,76 | 242,96 | 20,44 | 241 30,6 vérifier
géme 31,83 54,71 127,32 | 218,86 | 21,12 | 27,59 | 30,6 vérifier
4éme 26,55 47,81 106,20 | 191,27 | 21,62 | 31,58 | 30,6 | Non vérifier
3¢éme 21,14 39,92 84,58 | 159,69 | 21,47 | 34,83 | 30,6 | Non vérifier
éme 15,77 31,21 63,11 | 124,86 | 20,09 | 35,18 | 30,6 | Non vérifier
1 6me 10,75 22,42 43,02 89,68 | 18,82 | 35,22 | 40,8 vérifier

Les déplacements latéraux inter étage dépassent les valeurs admissibles, il faut donc

augmenter la rigidité latérale de la structure on rajoutant des voiles .

Le probléme qui se pose ici c’est bien la bonne disposition de ces voiles dans la

structure qui assure un bon comportement sismique.

Les voiles de contreventement seront disposés de maniére symétrique. Donc dans ce qui

suit il faut déterminer, le nombre de voiles nécessaires a rajouter ainsi que leurs positions.




C) Modele final :
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Figure 1V.3: Modéle final.

Tableau. 1V.6.Périodes et facteurs de participation massique du modele final

Mode | période 04 Uy uz Z UX z Uy z Uz
1 0,569811 | 0,71396 0,03503 0,00000 71,396 35,030 0,00000
2 0,554761 | 0,10374 0,57537 0,00004 81,771 61,040 0,00004
3 0,541850 | 0,00079 0,00819 0,00000 81,850 61,860 0,00005
4 0,534547 | 0,06425 0,11397 0,00005 88,275 73,257 0,00011
5 0,520020 | 0,00000 0,00096 0,00000 88,275 73,353 0,00011
6 0,512065 | 0,04456 0,00006 0,00000 92,731 73,359 0,00011
7 0,490847 | 0,00019 0,00318 0,00000 92,750 73,677 0,00011
8 0,471347 | 0,00007 0,02413 0,00001 92,758 76,090 0,00013
9 0,460488 | 0,00449 0,01435 0,00000 93,207 77,525 0,00013
10 0,378857 | 0,00405 0,00013 0,00000 93,612 77,539 0,00013
11 0,368374 | 0,01106 0,00004 0,00005 94,718 77,543 0,00018
12 0,342658 | 0,00032 0,05652 0,00000 94,750 83,195 0,00019
13 0,322730 | 0,01006 0,00065 0,00007 95,017 89,433 0,00020
14 0,304532 | 0,00020 0,04576 0,00000 97,632 91,153 0,00022

On constate que le modéle présente :

Une période fondamentale : T=0,56sec.




La participation massique dépasse le seuil des 90% a partir du 14°™ mode,

e Le 1% mode est mode de translation parallelementa X-X.

e Le 2% mode est mode de translation parallélement & Y-Y

e Le 3™ mode est mode de torsion.

+ Veérification:

Comparons maintenant les périodes obtenues par le SAP 2000 et celles calculées par

les formules empiriques.
=1,3x0,44=0,57sec > Tx(SApmm =0,56sec (CV)

X(RPA99)

= 1,3x0,54 =0,70sec > Ty(wzom) =0,55sec (CV)

Y(rPA99

+ la force sismique :

D’apres le fichier des résultats du SAP2000ona: | F, =V,* =6016,98KN
F, =V,) =7827,60KN

V, =0,163x61754,50 =10065,98KN

Vyeap = 6016,98KN < 0,8V, 0s = 0,8(10560,02) =8448,02KN.........cooververmnnn. C.V
Vyeup = 7827,60KN < 0,8V, s = 0,8(10065,98) =8052,78KN........ooovververrenn. C.V

0,8V~ 08V’
Le rapport { VE: =1,40 Le rapport { A =103

t t




+ Déplacements inter étages du modéle final.

Tableau V.7 : Vérification des déplacements inter étages du modeéle final.

Niv | dex(mm) | dey(mm) | R*dex | R*dey | Aex Aey | 0,01h | observation

géme 22,06 20,02 88,24 80,08 | 18,16 | 19,60 | 30,6 vérifier

7 &me 17,52 15,12 70,08 60,48 | 16,20 | 10,92 | 30,6 Veérifier

Geme 13,47 12,39 53,88 4956 | 2,44 | 2,76 | 30,6 Vérifier

géme 12,86 11,70 51,44 46,80 | 4,20 | 10,48 | 30,6 Veérifier

4Eme 11,81 9,58 47,24 36,32 | 0,16 | 3,80 | 30,6 Veérifier
3¢éme 11,77 8,13 47,08 3252 | 11,52 | 4,36 | 30,6 Veérifier
0 éme 8,89 6,04 35,56 2416 | 0,92 | 16,96 | 30,6 Veérifier
1 éme 8,66 1,80 34,64 7,20 | 3464 | 7,20 | 40,8 Veérifier

IV.6. Justification vis-a-vis de I’effet P-A (les effets du second ordre) :

C’est le moment additionnel di au produit de I'effort normal dans un poteau au niveau

d'un nceud de la structure par le déplacement horizontal du nceud considéré.



Figure 1V.4. Evaluation des effets du second ordre.

Les effets de second ordre (I’effet P-A ) peuvent étre négligés dans le cas des batiments

si la condition suivante est satisfaite a tous les niveaux :

B P XAy

0=
V, xhg

<01 (1)

Avec :

p, :Poids total de la structure et des charges d’exploitations associées au dessus du niveau

K:

n

P« =) Wg +pAW,) déjacalcule.

i=k
V. :Effort tranchant d’étage au niveau ‘K’
A, :Déplacement relatif du niveau ‘K’ par rapport au niveau ‘K-1".
h, :Hauteur d’étage ‘k’ comme indique-la figure.
Les résultats obtenus sont regroupeés dans les tableaux suivants :

Tableau 1V.8: Calcul de I'effort tranchant.

Niveaux H (mm) Fx (KN) Fy (KN)




RDC 4080 1559,91 1940,66
1 3060 1232,48 1775,61
28me 3060 1232,48 1775,61
3eme 3060 1232,48 1775,61
4éme 3060 1232,48 1775,61
Géme 3060 1232,48 1775,61
geme 3060 1232,48 1775,61
7éme 3060 144264 1907,59

Tableau 1V.9 : Vérification I’effet p-A inter étages du modéle final.

Niveaux | P(KN) | Vx(KN) | Vy(KN) | Aex(mm) | Aey(mm) | H(mm) | ©OX Oy | Observ
ation
geme 3052,032 | 33239,15 | 4776,25 18,16 19,6 3060 | 0,028 | 0,002 | verifier
7éme 2562,84 | 8152,85 | 324353 16,2 10,92 3060 | 0,002 | 0,003 | vérifier
geme 2562,84 | 192582 | 186381 2,44 2,76 3060 | 0,012 | 0,015 | verifier
g éme 2562,84 | 10599,8 | 12362,09 4,2 10,48 3060 | 0,059 | 0,017 | verifier
4éme 2562,84 | 49929,77 | 121537 0,16 3.8 3060 | 0,069 | 0,020 | verifier
3éme 2562,84 | 23661,75 | 7573,65 11,52 8,36 3060 | 0,080 | 0,058 | verifier
9 ¢me 2562,84 | 13152,72 | 6179,93 0,92 16,96 3060 | 0,043 | 0,064 | verifier
q6re 2562,84 | 20252,70 | 14432,96 34,64 7,2 4080 | 0,071 | 0,058 | veérifier

IVV.7. Conclusion :

Les étapes de vérification suivie pour définir le modéle finale étaient de:

Déterminer les modes propres de telle sorte que ler et 2éme translation, le 3eme torsion pour

avoir plus de sécuriteé.

La vérification de I’effort tranchant a la base obtenu par I’approche statique équivalente

est spécifié comme I’effort tranchant minimal a la base (=0.8*VMSE), avec I’implication de




ce obtenu par I’analyse dynamique qui est ajustée par rapport a la valeur obtenue par le calcul
statique équivalent si inférieur.

Vérifié les déplacements inter-étage qui a pour but rigidité latérale imposé par RPA99V2003.

Verifié I’effet P-A pour la stabilité de structure vis-a-vis de moment de 2éme ordre.

Vérifié les pourcentages donné par le RPA99version2003 pour justifier le choix de
coefficient de comportement.

Ces criteres sont Vérifiés au fur et a mesure qu’on charge le modeéle, donc on adopte cette
disposition des voiles concernant le contreventement de la structure



V.1. Introduction :
Le ferraillage des éléments résistants devra étre conforme aux réglements en vigueur en
I'occurrence le BAEL 9let le RPA99 version 2003.
V.2. Hypotheses :
Pour faciliter le calcul des quantités d’armatures longitudinales nécessaires dans
les éléments structuraux, nous allons introduire les simplifications :
La section d’armatures dans les poteaux sera calculée pour chaque poteau, ce qui n’est
Pas le cas pour une étude destinée a I’exécution (ou I’on adopte généralement le méme
ferraillage pour les poteaux du méme niveau) ;
Les poutres seront ferraillées avec la quantité maximale nécessaire sur chaque niveau.
La section minimale a prévoir pour chaque élément est celle donnée par le reglement
parasismique.
V.3. Section minimales et maximales :
Selon RPA 99 ver 2003 Les pourcentages minimaux et maximaux pour chaque type
d'élément sont donnés dans le tableau suivant :

Tableau V.1. Sections minimales et maximales

Elément Section minimale Section maximale
Zone courante Zone de
recouvrement
Poteaux 0.9% 3.0% 6,0%
Poutres 0.5% 4.0% 6,0%
Voiles 0.2% / /

V.3.1. Diameétre des barres :

Pour les voiles le diametre des barres utilisees ne doit pas dépasser le dixiéme de
I'épaisseur des voiles (2), ce qui nous donne un diametre maximal de 20mm.

D'aprés RPA 99 ver 2003 Le diametre minimal des barres longitudinales est de
12mm pour les poteaux et les poutres et de 10mm pour les voiles .
V.4. Ferraillage des poteaux:
V.4.1. Introduction:
Les poteaux sont des eéléments structuraux verticaux, ils constituent des points dappuis pour
les poutres et jouent un réle trés important dans la transmission des efforts vers les fondations.

Les sections des poteaux sont soumises a la flexion composée (M,N) qui est due a




I'excentricité de I'effort normal (N) par rapport aux axes de symétrie, et & un moment
fléchissant "M" dans le sens longitudinal et transversal (d{ a l'action horizontale).
Une section soumise a la flexion composée peut étre I'un des trois cas suivants:
+ Section entierement tendue SET.
+ Section entierement comprimée SEC.
+ Section partiellement comprimée SPC.
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:
a. Situation durable:
- Béton:y, =1,5; fc28 = 25MPa; obc = 14,17MPa
- Acier: ys=1,15 ; Nuance FeE400 ; 0s=348MPa
b. Situation accidentelle:
- Beton: yp=1,15; fe2s=25MPa ,; on:=18,48MPa
- Acier: ys=1,00 ; Nuance FeE400 ; 0s=400MPa
Combinaison d’action
En fonction du type de sollicitations, nous distinguons les différentes combinaisons suivantes:
Selon BAEL 91 :
ELU: Situation durable : 1,35G+1,5Q
ELS: Situation durable : G+Q
a. Selon RPA 99 : Situation accidentelle :
+ G+Q+E
*+ 0,8GtE
Avec:
G: Charges permanentes.
Q: Surcharge d'exploitation.
E: Action du seisme.
A partir de ces combinaisons, on distingue les cas suivants:

1_ Nmax, MCOIT
2_ Mmax’ NCOIT
V.4.2. RECOMMANDATION SELON RPA99 VERSION 2003

D'apres le RPA99 version 2003, pour une zone sismique 111, les armatures longitudinales
doivent étre a haute adhérence, droites et sans crochet.

e Leur pourcentage est limité par:




*0,9 < % < 3% Zone courante (Z.C)

*0,9 < % < 6% Zone de recouvrement (Z.R)

Avec :
As : La section d’acier.
B : Section du béton [cm?].
e Le diamétre minimal est de 12 mm.
e La longueur minimale de 50 @ en zone de recouvrement.
e La distance entre les barres verticales dans une face du poteau ne doit pas dépasser 20
cm.
e Les jonctions par recouvrement doivent étres faites si possible, a I’intérieur des zones
nodales.
Ferraillage avec le logiciel SOCOTEC :
Le logiciel « SOCOTEC » est utilisé pour le ferraillage des sections soumises a la flexion
composeée.
Les poteaux vont étre calculés en flexion composee, en ne considérant que le plus grand
Moment des deux moments orthogonaux agissant simultanément sur la section transversale
du poteau

A partir de ces combinaisons, on distingue les cas suivants:

1- Effort normal maximal et le moment correspondant (N ..,M ).

2-Le moment maximum et I’effort correspondant (M s N o )-

Chacune des trois combinaisons donne une section d’acier. La section finale choisie
Correspondra au maximum des trois valeurs (cas plus défavorable)
Les résultats des efforts et ferraillage des poteaux sont regroupés dans les tableaux suivants :
» Situation durable
Combinaison 1,35G+1,5Q :
L =0.7xLo=0.7%4,08=2.86m

L+ : longueur de flambement, cette grandeur est en fonction de la longueur libre de la piéce.

Calcul de I’excentricité :

2
> Excentricité du 1 ordre: ¢ — M _ 47,97 <107

N 2167

= 2.21cm




» Excentricité additionnelle : e = max L;sz — max @;ZCm —2cm
2 250 250

> Excentricité du 2°™ordre: e, = %(2 +af)— o =0.2etd =2

e, = 3X12£9:50104 (2+0,2x2)=1.88cm [N
» Excentricité totale : e =€ +e,+¢e, =6.09cm l
Selon BAEL 91 Modifie 99 P274 olel 4 gp
C=C'= - = 5 =4cm
et<g—c:>6.09<4—20—4:16cm .................. CVv

Alors : Le centre de poussé situé a I’intérieur des nappes d’armatures.
—> |l faut vérifier la condition suivante :

Ay _ c' 2 _
N,-(d —¢)—M; <(0337-081.5)bh2o M, =N, e
| 1

e=(et +g—c)

M, = 2167><[5.72+420—4Jx10_2 —470.67KN.m

> 1) == 2167x(27-4)x102-470.67 = 27.74KN.m

> 2
) ':>(o,337—0,81.4;40).40.402.14,17><0,001= 23216

27 TAKN.IM < 232,16KN M 1.t vevrvrtieeeesssesessssnnsessssssssssssnsssssessesssnnns CV
| 1

Alors : La section est partiellement comprimée (S.P.C)
Pour le poteau (35x35) la Section est entierement comprimée SEC.

» Remarque :

Tout probleme en flexion composée lorsque la section est partiellement comprimée, se

ramene a un calcul de flexion simple..
En prenant comme moment fictif : A’1, Al
Pour le ferraillage du poteau, on utilise les armatures symétriques (A = A’)

Dans le cas suivant :




Changement du sens de moment, et on trouve dans ce cas les zone qui sont soumises au
tremblement de terre (dangereux)
Les armatures symétriques —> (A = A")

C=3cmd =27cm e=5.72cm |\/|1 =470.60KN.m

» Calcul le coefficient £1 Iras

_ MlU
:ubu - bd Z-fbu
-3
4 = 47Q60x30 1139
0.40x (0.27)2 x14.17
ty, =1.139
Donc A'=0

A+ A, = max(—”zuxxf:s ;B X %)

2167%x1,15%10

A; = max4
1 2( 2x400

;40 x 22)= 31,15 cm?
400

» Condition de non fragilité

1000 1000

e

A=A :max{ b.h ;0.23.b.d.h} :maX{4OX40;O.23x40x27x£}
min f 400

A =130cm’

min
A, =31.15em* = A - =1.30CM . .coiiiiiii e CV
Verification d’apres le (R.P.A.91) :

*0,9<%<3% (Zone I11)

*0,9 < i < 6%

B
Anmin = 0,9%.40.40 = 14,4 cm?
A, =31.15cm? = A . =14.4cm?

Donc en prend A = A, =31.15cm?




Combinaison 1,35G+1,5Q :
A_ Nmax, MCOI’I’

Tableau. V.2 : Ferraillages des poteaux situation durable (N™, M ")

N max M cor As’ As Asmin
Niveau Section Sollicitation
(KN) (KN.m) (cm3) (cm?) (cm2)
RDC 40 2167 8,97 SP.C 0 31,15 14.4
1, 2, 3, 4etbeme 40 1112,3 30,07 S.P.C 0 15,99 144
6 et7 eme 35 894 47,73 SE.C 0 0 11.025
b_ Mmax’ NCOI’I’
Tableau. V.3 : Ferraillages des poteaux situation durable (M™®, N )
. . N e M max . As’ As As™n
Niveau Section (KN) (KN.m) Sollicitation (cm?) (cm?) (cm?)
RDC 40 1027,02 68,93 S.E.C 0 0 14.4
1, 2, 3,4 etbeme 40 1043,23 82,14 S.E.C 0 0 144
6 et7 eme 35 511,56 158,01 S.P.C 0 2,27 11.025
» Situation accidentelle:
e Combinaison : G+QzE
A_ Nmax’ MCOI’I’
Tableau V.4. Ferraillages des poteaux situation accidentelle (N™®, M)
, . N max M e I As’ As min (g
Niveau Section (KN) (KN.m) Sollicitation (cm?) (cm?) As™" (cm2)
RDC 40 16,65 4,42 S.E.C 0 0 144
1.2 ,3,4 etheme 40 33,49 27,57 SE.C 0 0 14.4
6et7eme 35 45,74 33,75 SP.C 0 0,66 11.025
b_ (Mmax NCOFF) :
Tableau. V.5. Ferraillages des poteaux situation accidentelle (M™®, N®™)
. . N e M max . As’ As | Asmin
N ]
iveau Section (KN) (KN.m) Sollicitation (cm?) (cm?) (cm?)
RDC 40 13,25 30,17 S.E.C 0 0 14.4
1.2,3,4 et 5eme 40 10,51 59,66 S.E.C 0 0 144
6 et 76me 35 14,14 298,61 S.P.C 0 4,29 11.025




» Combinaison : 0,8G+E
a_(Nmax Mcorr) .

Tableau V.6. Ferraillages des poteaux situation accidentelle (N™®,M®")

. . N e M o . As’ As Asmm
Niveau Section (KN) (KN.m) Sollicitation (cm?) (cm?) (cm?)
RDC 40 x 40 34,53 35,62 SET 1,92 0,49 14.4
1,234 40 x 40 16,97 59,58 SET 0,92 0,24 14.4
et58me
bet 7 eme 35x35 7,51 71,32 S.P.C 0 0,11 11.025
b_ (Mmax NCOI’I’)
Tableau. V.7. Ferraillages des poteaux situation accidentelle (M™, N'™)
) ) N cor M max . As’ As Asmin
Niveau Section (KN) (KN.m) Sollicitation (cm?) (cm?) (cm?)
RDC 40 x 40 19,9 24,94 S.E.C 0 0 14.4
1.2,3,4 et 5eme 40 x 40 34,53 70,13 S.E.C 0 0 14.4
6 et7eme 35x35 31,47 188,61 S.P.C 0 2,71 11.025
Choix des armatures :
Niveaux Sections A;a' Asmin Asmax Asmax Choix des Asadp
cm? 2 2 armatures 2
em | em*) | @) | zcoyem?) | @R)em? (cm”)
RDC 40X40 31,64 14,4 48 96 4T16+8T14 20,36
1234 et5eme | 40X40 | 16,23 14,4 48 96 4T16+8T14 | 20,36
6 et 7 eme 35X35 | 10,04 | 11,025 36,75 73,5 4T14+8T12 | 1521

V.4.3. Vérification a I’état limite de service « E.L.S » :

La vérification s’effectue selon les regles de « BAEL91 » suivant la méthode indiquée :

Flexion composée avec compression, justification a I’état limite de service.

- Béton:

- Acier:

Gbc

Fissuration peu nuisible

Fissuration

préjudiciable

=0,6f,, =15MPa

....... Pas de vérification.

- Min[% f,,max(05f, 110,/if, )j




Avec :

e Fissuration trés préjudiciable............ o, = 0,84

n=1,6 pour les aciers H.A

Dans notre cas la fissuration est considérée préjudiciable, donc ¢s=201,63MPa.

Les résultats sont récapitulés dans les tableaux suivants :

e Combinaison : G+Q
a- (Nmax MCOI’I’)

Tableau .V.8. Vérifications des contraintes pour les poteaux carrés

Niveau Section Mser Nser | Sollicitation GS GS~ ocbc obc¢™ | Vérification
(KN.m) | (KN) (MPA) | (MPA) | (MPA) | (MPA
RDC 40x40 45 1059,3 S.E.C 35 201,63 2,4 15 Vérifier
1,2,3,4et5%me | 40x40 7,28 688 S.E.C 35,2 201,63 2,5 15 Vérifier
6 et7eme 35x35 12,43 149,20 S.P.C 30,5 201,63 2,2 15 Vérifier
b- (M max Ncorr)
Tableau .V.9.Vérifications des contraintes pour les poteaux carrés
Niveau Section Mser Nser | Sollicitation oS os” cbe obc™ | vérification
(KN.m) | (KN) (MPA) | (MPA) | (MPA) | (MPA
RDC 40x40 43,17 688 S,E,C 58 201,63 4 15 Vérifier
1,2,3,4et5¢me | 40x40 70,5 75,39 S,E,C 70,4 201,63 5 15 Vérifier
6 et7eme 35x35 | 113,87 | 493,3 S.P.C 54,5 201,63 4,2 15 Vérifier

V.4.4. VVérification de I’effort tranchant :

a-Vérification de la contrainte de cisaillement ;

Il faut vérifier que :

Avec :

* TU=T—“S?U
bd
14T

+ 7, =—01L<Z7,
¢d

Ty : L’effort tranchant pour I’état limite ultime.

b: Largeur de la section du poteau.

d: Hauteur utile de la section du poteau.

7u ;. Contrainte de cisaillement.

7, : Contrainte limite de cisaillement du béton.

. poteau circulaire

La valeur de la contrainte 7, doit étre limitée aux valeurs suivantes :

poteau carree (ART A5.1.1) (3)




* Selon le CBA 93 :
7, =Min(0,13f ,,5MPa) ............coceee. Fissuration peu nuisible.

7, =Min(010f_,;, 4MPa) ........................ Fissuration préjudiciable et trés préjudiciable.

* Selon le RPA 99 version 2003 : (1)

7, = Py feog

pd=0,075................... si I’élancement A>5
pda=0,040................... si I’élancement A<5
Avec

J: 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 carrés

Niveau | Section Tu Tu A pd Tu'RPA | Tu"BAEL | Vérification
(KN) | (MPA) (MPA) (MPA)

RDC 40X40 19,38 0,13 2,20 0,04 1 2,5 vérifiée
01 40X40 | 20,50 0,14 1,58 0,04 1 2,5 vérifiée
02 40X40 | 23,14 0,16 1,58 0,04 1 2,5 vérifiee
03 40X40 | 24,87 0,17 1,58 0,04 1 2,5 vérifiée
04 40X40 | 28,47 0,20 1,58 0,04 1 2,5 vérifiee
05 40X40 | 34,71 0,24 1,58 0,04 1 2,5 vérifiée
06 35X35 | 55,58 0,50 1,81 0,04 1 2,5 vérifiee
07 35X35 | 78,68 0,83 1,81 0,04 1 2,5 Vvérifiée

V.4.5. Ferraillage transversal des poteaux :

Les armatures transversales sont déterminées a partir des formules du BAEL91
modifié 99 et celles du RPA99 version 2003 ; elles sont données comme suit :
* Selon BAEL91 modifié 99] :

S, < Min(0,9d;40cm) =315 cm

(h b
<Min| —:—: =114 cm
? (35 10 q)']

Al S Mad Z0ampal 2 5005 cm
oS, 2 s,




At : Section d’armatures transversales.

b: Largeur de la section droite.

h: Hauteur de la section droite.

St : Espacement des armatures transversales.
@ : Diamétre des armatures transversales.
@, : Diamétre des armatures longitudinales.
* Selon le RPA99 version 2003 :

A_pl,
S, hf,
Avec :

At : Section d’armatures transversales.

St : Espacement des armatures transversales.

Ty : Effort tranchant a P’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 I’effort

tranchant.
pa—2,5 ................... Sl ig>5
pa—3,75 .................. Sl /1g<5

Jg . Espacement géometrique.
e L’espacement des armatures transversales est déterminé comme suit :

St<lOcm.............................Zone nodale (zone I11).
. (b h
S, £ Min E;E;loqﬁl .............. Zone courante (zone Il1).

@, : Diamétre minimal des armatures longitudinales du poteau.

A

e La quantité d’armatures transversales minimale ﬁen (%) est donnée comme suite :
t

Interpolationentreles valeurslimites précédentessi3 < 4, <5

. s L
Ag: L’élancement géometrique du poteau (1@} =_fJ

a

a : Dimension de la section droite du poteau.




L¢: Longueur du flambement du poteau. (Ly=Lr2 poteau bi encastre).
Pour les armatures transversales fe=400MPa (FeE40).
Le tableau suivant rassemble les résultats des espacements maximums des poteaux :

Armatures transversales :

¢t < min{i;g;gb }:> ¢t = min{@;@;m} <11,43mm
35101 35" 10

On prend ¢t =10mm

A =4 o =314cm’

Calcul L’espacement des armatures transversales:

St <min{0,9.d;40cm}=min{0,9 x 27;40cm}= 24,3cm
On prend St =20cm

Vérification d’apres le (R.P.A.91)
St< min(10¢| ;15cm) =14cm = St =10cm

4+ Zone nodale :

S; <15¢, =20cm = S; =15cm
L Zonecourante: G ¢| t

Tableau .V.11. Espacements maximales selon RPA99

Niveau Section Barres ®l (mm) St (mm)
Z. N Z.C
RDC 40x40 4T16+8T14 16 10 15
1,2,34 40x40 4T16+8T14 16 10 15
eth®me
6 et7°me 35x35 4T14+48T12 14 10 15

Le choix des armatures transversales est regroupé dans le tableau suivant :




Tableau. V.12 : Choix des armatures transversales pour les poteaux.

Niveau | Section Lt Ag pa | Tu™ | Zone | S A | Choix | AP
(cm?) (m) (%) (kN) (cm) | (em?) (cm?)

RDC 40X 40 2,541 6,35 2,5 19,38 N 10 0,30 4T10 3,14
C 15 0,44 4T10 3,14

1er 40 X 40 1,827 4,57 20,50 N 10 0,62 4T10 3,14
3,75 C 15 0,94 4T10 3,14

2 éme 40 X 40 1,827 4,57 23,14 N 10 0,71 4T10 3,14
3,75 C 15 1,06 4T10 3,14

3 eme 40 X 40 1,827 4,57 24,87 N 10 0,76 4T10 3,14
3,75 C 15 1,14 4T10 3,14

4 &me 40 X 40 1,827 4,57 28,47 N 10 0,87 4T10 3,14
3,75 C 15 1,31 4T10 3,14

5 éme 40 X 40 1,827 4,57 34,71 N 10 1,06 4T10 3,14
3,75 C 15 1,59 4T10 3,14

6 eme N 10 1,13 | 4710 | 3,14
35X 35 1,827 5,22 2,5 55,58 C 15 1,70 4T10 3,14

7 eme N 10 161 | 4T10 | 3,14
35X 35 1,827 5,22 2,5 78,68 C 15 2,41 4T10 3,14

V.4.6. Longueur de recouvrement :

La longueur minimale de recouvrement est de :L,=50d, en zone IlI.

Pour :
e B=20MmmM..........evvvrnnn. L,=100cm
e @=16mm...................L.=80cm
e @=14mm...................L:=70cm
e P=12mm...................L=60cm
2T16
2T14
P s T |
L ™, 4T10
ljm &
40
]l & L 4
2T14
2T16

40




2T1e
2T14

I A 4T10

40

2T14
2T1&

wy

40

1,2, 3,4 et 5™ étage

M
| B4 ) F

\\ 4TI

35

E F
2T12
2T 14

35

6 et 7°™ etage

Figure V.1. Ferraillage des poteaux

V.5. Ferraillage des Poutres :
V.5 .1.Introduction:

Les poutres sont des éléments de chainages horizontaux, soumises a des moments
fléchissant et des efforts tranchants. Le calcul du ferraillage se fait en flexion simple
selon le B.A.E.L 91 tout en respectant les régles du reglement R.P.A 99 (1).

Pour le ferraillage on utilise la combinaison: 1,35G+1,5Q




Et la vérification se faite avec la combinaison: G+ Q

Recommandation du RPA99 version 2003 (1) :

1 Le pourcentage total minimum des aciers longitudinaux sur toute la longueur de la poutre
e 0,5%en toute section.
2_ Le pourcentage total maximum des aciers longitudinaux est de :

e 4%en zone courante.

e 6%en zone de recouvrement.
3_ La longueur minimale de recouvrement est de 500 en zone III.
4 L’ancrage des armatures longitudinales supérieures et inférieures dans les poteaux de rive
et d’angle doit étre effectué avec des crochets a 90°.
V.5 .2. Calcul du ferraillage des poutres transversales :
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 :
En travée :
b=30cm
h=45cm
c=3cm
M, =45.28KN.m
= M u
bd?f,,
d=h-3=45-3=42cm
_ 45.28x10°° B
0.30x(0.42)* x14.16

1, =0.060 < 0.187

:ubu

0.060

:ubu

Pivot <4 ™




u, =0.3367y -0.1711

My _5295 .,

Mg, 37.52

1, =0.3367x1.41-0.1711=0.30

sy, =0.091< g1, =0.30

Doncd =

o =1.251—J1-2.41,,) =1.25(1— +/1— 2x0.060) = 0.075

0

Z =d(1-0.4) =0.42(1-0.4x0.075) = 0.407m
Z =40,7cm
1, =0.091<0.187 £, =10 %o

_fe

400
=TT 115

= 347,68 MPa

eCombinaison 1.35G+1.5Q

Tableau .V.13. Ferraillage des poutres porteuses (situation durable)

. . y M As As’ min | AS X Ag ™
N P RPA
iveau Section osition (KN.m) (cm?) (cm?) (cm?) ZC ZC
Travée 45,28 3,17 0 6,75 54 81
RDC | 30x45 ; ’ ’ ’
X Appui 72,82 5,11 0 6,75
L234 | o | Travee 53,30 3,74 0 6,75 54 81
etseme Appui 93,45 6,55 0 6,75
, Travée 73,21 5,13 0 6,75 54 81
Get7em | 30x45 ; ’ ’ !
¢ X Appui 19362 | 13,58 0 6,75

a. Situation accidentelle : G+Q+E

Tableau .V.14 : Ferraillage des poutres principales (30X45). (Situation accidentelle)

Niveaux Section Position M max As Ay’ min
(cm?) (KN.m) (cm?) (cm?) (an:PZA)

RDC 30X45 Travée 61,12 4,29 0 6,75
Appui 123,03 8,63 0 6,75

1.2.3.4. et 5 30X45 Travée 47,49 3,33 0 6,75
Appui 100,5 7,05 0 6,75

6et7m 30X45 Travée 53,06 3,72 0 6,75
Appui 92,20 6,46 0 6,75




2. Sens non porteur :
2.1. Poutres secondaires (25X40) :
a. Situation durable : 1,35G+1,5Q

Tableau .V.15 : Ferraillage des poutres secondaires (situation durable)

Niveaux Section Position M max As Ay’ mn | As 2P
2 2 2 RPA1 (em?)

(cm?) (KN.m) (cm?) (cm?) (cm?)
RDC 25X40 Travée 22,27 1,56 0 5 2,26
Appui 41,64 2,92 0 5 3,08
1.2.3.4. et 5™ 25X40 Travée 33,98 2,38 0 5 3,08
Appui 5441 3,81 0 5 4,02
6et7m 25X40 Travée 45,17 3,17 0 5 4,02
Appui 80,62 5,65 0 5 6,16

b. Situation accidentelle : G+Q+E

Tableau .V.16: Ferraillage des poutres secondaires (25X40). (Situation accidentelle)

Niveaux Section Position M max As As’ min
(cm?) (KN.m) (cm?) (cm?) (cr:]P;;

RDC 25X40 Travée 29,17 2,04 0 5
Appui 59,69 4,18 0 5
1.2.3.4. et 5% 25X40 Travée 82,77 5,80 0 5
Appui 98,89 6,93 0 5
6et7em 25X40 Travée 48,68 3,41 0 5
Appui 85,73 6,01 0 5

V.5.3. Choix des armatures :
Remarque :

Plusieurs choix sur le ferraillage ont été faite, de telles manieres a vérifier toutes les
conditions
A fin de satisfaire la vérification a L'ELS nous avons été obligé daugmenter la section
d'armature en appuis.

Le ferraillage final adopté est donné par le tableau suivant :




Sens porteur

» Section d’armature tendue

A = My _ 5295x10

= = =4.23cm?
o xZ 347.8x0.36

» Condition de non fragilité

b.h f
As>A =max ,023bdt—28 :max{30X4O ,023)(30)(37)(&}
min 1 1000 400

000 f

e

2
A . 1.34cm

mi

A, =4.23cm? = A . =1.34cm?

Calcul des contraintes admissibles
> Dans le béton

o,, =0.6f,,, =0.6x25=15MPa

» Dans I’acier fissuration prejudiciable

Ogr = min{%x fo ;15077} = min{%x 400;150><1.6} = 240MPa

Vérification des armatures RPA99 VERSION 2003

e ZONe courante :

A =4%bh=40cm* ~2T14=3.08CM .................. CVv

e zone de recouvrement.

A =6%.).h=60cm*~3T14=4.62cm .................. CV
e Condition de non fragilité selon

A . =05%.).h=675cm* = 3T14=4.62CM ........eon.o.... CVv

Les armatures transversales :

D, smin(i;g;d),j
3510

d, < min(43—50'@'14j

10

®, < min(11.42mm;30mm;14mm)




O, <11.42mm

On prend

®, =8mm

» [Espacement :

>

St <min{0,9.d;40cm|=min{0,9 x 37;40cm}=33,3cm
» Veérification d’apreés le (R.P.A.91)

e Zone nodale : St < min{

h

St <min{LOcm;16.8cm;30cm |
St<10cm
Onprend S;=8cm

e /0One courante :

h 40

A. Poutres principales (30X45) :

—124:30cm
120300,

S <—=—=35,=20cm
2 2

Tableau .V.17 : Choix des armatures pour les poutres principales (30X45).

Niveau Section | Position | As M As max | Ag min As Choix As adp
zC zC RPA (cm?) (cm?)
Travée 4,57 2T14+3T14 7.70
RDC 30 x 45 - 54 81 6.75
X Appui 6,85 | 3T16+2T16 | 10.06
. 30 x 45 Travée 7,24 3T14+3T14 9,24
1,2, 3,4 etoeme - 54 81 6.75
Appui 10,04 3T16+3T16 12.07
. 30 x 45 Travée 8,41 3T14+3T14 9,24
Get 7°me - 54 81 6.75 : :
Appui 115 3T16+3T16 12.07
2. Sens non porteur :
b. Poutres secondaires (25X40)
Tableau. V. 18 : Choix des armatures pour les poutres secondaires.
Niveau Section | Position As max As mx | Ag min As @ Choix As 2P
zC ZR RPA (cm?) (cm?)
Travée 3.55 3T12+2T12 5,66
RDC 25 x40 - 40 60 5 :
Appui 3.78 3T12+2T12 5,66
1,2,3,4et Travée 7,87 3T14+3T12 8,01
B 25x 40 - 40 60 5 ' ’
éme X Appui 8.44 | 3T14+3T14 | 9,24
, Travée 7,73 3T14+3T12 8,01
6 et 7°me 25x 40 . 40 60 5 ’ ’
Appui 8,95 3T14+3T14 | 9,24




V.5.4. Vérification dans les états limite de service (E.L.S) :
V.5.4.1. Vérifications nécessaires :

Condition de non fragilité :

A =A™ =0,230d %

Avec :

e

fe=2,1MPa ; fe=400Mpa

Tableau .V.19. Vérification de la condition de non fragilité

Section (cm?) Asc(hrﬁ'.?) (cm?) Asmin (cm?) Vérification
30x45 7,70 1,46 Vérifiée
25x40 5,66 1,14 Vérifiée

V.5.4.2. Vérification vis a vis de I’ELS :

Les contraintes sont calculées a I’état limite de service sous (Mser , Nser) (annexe,
organigramme)., puis elles sont comparées aux contraintes admissibles données par :
- Béton:

o, =0,6f 5 =15MPa
- Acier:

e  Fissuration peu nuisible................ Pas de Vérification.

(2 .
e Fissuration préjudiciable... o, = Mln(g f.,max(0,5 fe;110,/7. ftjj

_ (2 .
e  Fissuration tré préjudiciable o, = 0,8.M|n(§ f,,max(0,5 fe;110,/7. ftjj
Avec :

n =1,6 pour les aciers H. A

Dans notre cas la fissuration est considérée préjudiciable, donc 6s=201,63MPa.

Les résultats sont récapitulés dans les tableaux suivants :



1. Sens porteur :

a. Combinaison G+Q

Tableau .V.20. Vérification des poutres principales

Niveau Section | Position Mer Gic g, os ol verification
C S
kNm MPa MPa
( )]« ) (MPa) (MPa)
Travée 23,48 1,47 46,96 | 201,63
RDC 30x 45 » ’ ’ 15 ’ ’ erifié
X Appui | 5219 | 3.26 104,38 Verifice
1,2,34 30x 45 Travée 23,32 1,46 15 46,64 | 201,63 Veérifiée
et5éme Appui 63,25 3,95 126,5
6 ot 7éme 30x 45 Travée 48,17 3,01 15 96,34 | 201,63 Veérifiée
Appui 65,93 4,12 131,86
Tableau .V.21 : Vérification des poutres secondaires a I’ELS.
Niveau Section | Position |  Mser Ge o os G, vérification
KNm MPa MPa
( )] ) (MPa) ( ) (MPa)
Travée 19,45 1,21 38,9 201,63 Veérifiée
RDC 25x 40 15
Appui 31,37 1,96 62,74
1234 25 x 40 Travée 24,37 1,52 15 48,74 201,63 Vérifiee
et5éme -
Appui 57,76 3,61 115,52
25x40 | Travée 39,34 2,46 15 78,68 201,63 Veérifiée
6 et 76me
Appui 25,04 1,56 50,08

V.5.5. Vérification de I’effort tranchant

a. Vérification de la contrainte de cisaillement :

Il faut verifier que : 7,

Avec :

Tu: PPeffort tranchant maximum.

b: Largeur de la section de la poutre.

=—X7

u




d: Hauteur utile.

7. =Min(0,10f ,,;4MPa)=25MPa (Fissuration préjudiciable).

Tableau .V.22: Veérification de la contrainte de cisaillement de la poutre principale.

Niveaux T.™ (kN) tu(MPa) 7, (MPa) Vérification
RDC 114 0,84 2,5 OK
1.2.3.4. et 5™ 112,66 0,83 2,5 OK
6 et 7°me 110,15 0,81 2,5 OK

Tableau .V.23 : Vérification de la contrainte de cisaillement de la poutre secondaire (25X40)

Niveaux T™ (kN) Tu(MPa) 7, (MPa) Veérification
RDC 40,58 0,40 2,5 OK
1.2.3.4. et 5°M° 76,4 0,76 2,5 OK
6 et 7°M° 97,27 0,97 2,5 OK

b. Calcul des armatures transversales :
L acier choisi pour les armatures transversales est de type haute adhérence et nuance
FeE40 (f.=400MPa).

e Selon le BAEL 91 modifié 99 (2):

S, = Min(0,9d;40cm)
A 7, —03f,K

bS,

bS,

A‘—fez Max

(T—“;OAMPaj
2

e Selon le RPA 99 version 2003 : (1)

(K =1: Pasdereprise debétonnage)




A =0,003S,b

S, < Min(%;l%,) ......................... Zonenodale
h

S, < G ———————— Zone courante

Avec :
. (h b
<Min| —: ¢ :— | =1,00cm
g <Min 2

On prend : @+=8mm
Les résultats de calcul sont résumés dans le tableau suivant :

Tableau .V.24. Calcul des armatures transversales

Sens Tu(kN) | Tu(MPa) | BAEL91 RPA99 Stadp (cm) Atmax Choix
(cm?)
St(cm) St(cm)ZN | St(cm)ZC | ZN | zZC
Porteur 112,27 0,83 36,45 11,25 22,5 10 | 20 1,8 478
Non porteur | 71,42 0,71 28,35 10 20 8 15 1,35 4T8

V.5.6. Recouvrement des armatures longitudinales :
Lr=500 (zone I11).

Lr : Longueur de recouvrement.

Ona:
o F=20MMm.......ccuuvnrn.... L,=100cm
o @=16mMMm.......ccouvuen.... L,=80cm
o @=14Amm.......cccci..... L,=70cm
o F=12mMm.......covvvuunn... L,=60cm

V.5.. Arrét des barres :

LMAX

Armatures inférieures : h < % Appuis en travée de rive.




LMAX

Armatures supérieures : h’>

Avec :

L=max (Lgauche ; Ladroite)

L4

Appuis en travée intermédiaire.

Figure 5 1 Arrét des barres
V.5.8. Vérification de la fleche :

Fleche totale : Af, = f, —f <.

Tel que : Poutre porteuse : f, = L 0.94cm
500
. L
Poutre secondaire : f, =——=0,88cm
500

Poutre paliére : f, =05+ LO =112cm

fi: La fleche due aux charges instantanées.
fv: La fleche due aux charges de longues durée.

- Position de I’axe neutre “y1”:

2
b;+15ASd

S T 15A,

- Moment d’inertie de la section totale homogéne “lo” :

(L = 4.70m(5m)

(L=4,4m <5m)

(L=6,2 > 5m)




bh*
12

I, =—+bh(

h

) s

- Calcul des moments d’inerties fictifs :

3 111,
' 1+ A4u
Avec :
A = 005 .
5(2+3b°j
b
A, = 002
5(2+3b°j
b
s
b,d
f=1- 175f,,,
460 + T

Iy

v =1+/1v,u

Pour la déformation différée.

Pour la déformation instantanée.

os . Contrainte de traction dans I’armature correspondant au cas de charge étudiée.

(o}

M

ser

T Ad

Les résultats sont récapitulés dans ce tableau :

Tableau .V.24. Tableau récapitulatif du calcul de la fleche

M ser

As Y1 A s Ai v M lo Lsi It
Kn:m | (cm? | (cm) (MPa) (cm%) (cm?%) (cm?%)
)
Poutre 46,06| 6,62 | 22,81 | 0,0163 | 25,77 | 1,84 | 0,74 0,97 | 226198,9 | 89348,89 | 131679,24
Porteuse 1




Poutre
non
Porteuse

32,89

4,73

20,46

0,0140

25,75

2,14

0,86

1,04

130510,2
9

44506,86

68892,6
8

- Calcul des modules de déformation :

1
E, =11000( f,; ): = 32164,20MP

E, =3700(f,, )s =10818,87MPa

- Calcul de la fleche due aux déformations instantanées (poutre porteuse):

1

M I?

ser

“ T 10E,1,

=3,54mm

(L = 4,70m)

- Calcul de la fleche due aux déformations différées :

2
_ Mserl

f o=
" 10E, 1,
Af., = f, - f, =3,6mm(f =9,4mm

=7,14mm

vérifiée

- Calcul de la fleche due aux déformations instantanées (poutre non porteuse):

M

ser

foo=——se
2 10E,1

|2

=4,45mm

(L=

4,40m)

- Calcul de la fleche due aux déformations différées :

Af, = f, — f, =4,09mm(f =88mm

M

|2

v =———=8,54mm
10E,1,,

- Calcul de la fleche due aux déformations différées :

" T10E, 1,

vérifiée

2
Mel” _ 3,53mm
Afp, = f,— fip =2,43mm(f =11,20MM...ciieinnnn: vérifiée
Section f (mm) | f,(mm) | f(mm) Observation




45

45

30x45 3,54 7,14 3,6 9,4 Veérifier
25x40 4,45 8,54 4,09 8,8 Veérifier
V.5.8. Vérification de la fleche.
> Les poutres porteuses :
Travée Appuis
3T16 5T16
S m . 4 g = 32
4TS ATS
45
e [ [ 5t
| 30 30
RDC
Travee Appuis
3T16 6T16
| [ | [
. 1
\ ATS \ ATS
45
sJ_J r LU_J
| | | 6Ti4 | [ | 3T14

30

30




1,2, 3 ,4 et 5 étage

Traveée

Appuis
3T1E ET16

] ]

[} " [} m
4TS 4TS

45 45

| [ [ 5Ty L [ | sTwn

30 30

6 et 7°M° étages

Figure V.2. Ferraillage des poutres porteuses

en travée sur appui
3T12 rT12
. N
i- | cadr T8 cadr TS
2 ETrT8 h ETT 8
' 5T12 T .\ 3T12
£5 25

RDC




40

L0

6 et 7°™¢ étages

25 25
3T14 8T14
"M Cad T8 PHI Cad T8
Epin T8 _ Epin T8
3T12 F
3T14 [ 3T14
Travée Appuis
1,2, 3, 4 et 5° étages
25 25
3T14 6T14
19| cad T8 BE¥ caaTs
| |1 Epin 'S . Epin TS
3T12 g
3T14 3TIE
Travée Appuis

Figure V.3. Ferraillage des poutres non porteuses



V.6. FERRAILLAGE DES VOILES

V.6.1. Généralités :

Les voiles et murs sont des éléments ayant deux dimensions grandes par rapport a la

troisieme appelée épaisseur, généralement verticaux et chargés dans leur plan.
Ces éléments peuvent étre :

» En magonnerie non armée ou armée. auxquels on réservera le nom de murs.
» En béton armé ou non armé. et appelés voiles.

On utilise aussi I’expression murs en béton banché pour désigner les voiles en béton non
armé. Une banche est un outil de coffrage de grande surface.

V.6.2. Stabilité des constructions vis-a-vis les charges latérales :

Du point de vue de la stabilité sous charges horizontales (vent, séisme), on distingue

différents types des structures en béton armé :
- Structures auto stables
- Structure contreventée par voiles.

Dans notre projet, la structure est contreventée par des voiles et portiques appelés
contreventement, dont le but est d’assurer la stabilité (et la rigidité) de I’ouvrage vis a vis des

charges horizontales.
V.6.3. Réle de contreventement :
Un voile en béton armé doit faire I’objet des Vérifications suivantes :

e Justification de la stabilité de forme (résistance au flambement).
e Résistance a I’effort tranchant.
e Résistance en flexion composée.
Dans ce qui suit, nous présentons deux meéthodes de calcul des voiles: la premiere
méthode dite méthode des contraintes (ou méthode simplifiée), elle suppose que le
diagramme des contraintes dans la section du voile est linéaire et le calcul des sollicitations

est basé sur ce diagramme.




La deuxieme méthode est basée sur des recommandations réglementaires et
experimentales. Le voile est considéré comme un élément vertical sollicité en flexion

composée, (Nu, Mu) et un effort tranchant Vu

Les différentes étapes de calcul et vérifications pour cette derniere méthode seront
effectuées selon le code American ACI-318-02 (American Concrete Institute), toute en faisant

référence aux recommandations des RPA 99 Ver. 2003 ainsi que I’Euro code 8.
V.6.4. Introduction au ferraillage des voiles :

Le modéle le plus simple d’un voile est celui d’une console parfaitement encastrée a la base.
Le voile est sollicité par un effort normal N et un effort tranchant \V constant sur toute la

hauteur, et un moment fléchissant qui est maximal dans la section d’encastrement.

Le ferraillage classique du voile en béton armé est composé :

1- D’armatures verticales concentrées aux deux extremités du voile (de pourcentage pvo) et
d’armatures verticales uniformément reparties (de pourcentage pv)

2- D’armatures horizontales, paralleles aux faces du murs, elles aussi uniformément réparties
et de pourcentage pH

3- Les armatures transversales (epingles) (perpendiculaires aux parement du voile).

Les armatures verticales extrémes sont soumises a d’importantes forces de traction et de
compression, créant ainsi un couple capable d’équilibrer le moment appliqué. A la base du
voile, sur une hauteur critique des cadres sont disposés autour de ces armatures afin
d’organiser la ductilité de ces zones.

En fin, les armatures de I’ame horizontale et verticale ont le role d’assurer la résistante a
At

Y "l 3 N

I’effort tranchant.

I

-n T e W W e -n

-n - = - - = -n

Armatures Aire | Pourcentage

Verticales concentrées Ao po=Ao/B =

Verticales réparties A p=Ales o

Hrizontales réparties At pt=Atlet

Figure V.4: Schéma d'un voile plein et disposition du ferraillage




4. Niveaux de vérification :

On vérifie le voile a deux niveaux différents : 1 S - Niveau ILII
— Niveau I-1 a mi- hauteur d’étage : 0, < 0 jim b2
o . ¥ e — L. NiveauITI
— Niveau I1-11 sous le plancher haut : &, < —tim
a h2

En cas de traction, on négligera le béton tendu.

V.7.6.4 Préconisation du reglement parasismique algérien (RPA99 modifié en 2003) :

% Aciers verticaux :

e Lorsqu’une partie du voile est tendue sous I’action des forces verticales et horizontales,
I’effort de traction doit étre pris en totalité par les armatures, le pourcentage minimum des
armatures verticales sur toute la zone tendue est de 0,2 %.

e |l est possible de concentrer des armatures de traction a I’extrémité du voile ou du
trumeau, la section totale d’armatures verticales de la zone tendue devant rester au moins
égale a 0,20 % de la section horizontale du béton tendu.

e Les barres verticales des zones extrémes devraient étre ligaturées avec des cadres
horizontaux dont I’espacement ne doit pas étre supérieur a I’épaisseur du voile.

e Si les efforts importants de compressions agissent sur I’extrémité, les barres verticales
doivent respecter les conditions imposées aux poteaux.

e Les barres verticales du dernier niveau doivent étre munies de crochets (jonction par
recouvrement).

e A chaqgue extrémité du voile (trumeau) I’espacement des barres doit étre réduit de moitié

sur % de la largeur du voile. Cet espacement d’extremité doit étre au plus égal a 15 cm.

S
>4HA10
[ ] [ ] EEE—
L/10 L/10

Disposition des armatures verticales dans les voiles
% Aciers horizontaux :
Les barres horizontales doivent étre munies de crochets a 135° ayant une longueur de
10¢. Dans le cas ou il existerait des talons de rigidité, les barres horizontales devront étre

ancrées sans crochets si les dimensions des talons permettent la réalisation d’un ancrage droit.




+ Regles communes :
e Le pourcentage minimum d’armatures verticales et horizontales des trumeaux, est donné
comme suit :
— Globalement dans la section du voile 0,15 %
— En zone courante 0,10 %
e L’espacement des barres horizontales et verticales doit étre inférieur a la plus petite des

. 1,5a
deux valeurs suivantes : S <
30cm

Les deux nappes d’armatures doivent étre reliées avec au moins 4 épingles au métre carre.

Dans chaque nappe, les barres horizontales doivent étre disposées vers I’extérieur.

e Le diametre des barres verticales et horizontales des voiles (& I’exception des zones

d’about) ne devrait pas dépasser % de I’épaisseur du voile.

e Les longueurs de recouvrement doivent étre égales a :
- 40¢ pour les barres situées dans les zones ou le renversement du signe des efforts
est possible.
- 204 pour les barres situées dans les zones comprimées sous I’action de toutes les
combinaisons possibles de charges.
e Le long des joints de reprise de coulage, I’effort tranchant doit étre pris par les aciers de

couture dont la section doit étre calculée avec la formule :

Azl,li
f

e
Cette quantité doit s’ajouter a la section d’aciers tendus nécessaires pour équilibrer les efforts

de traction dus aux moments de renversement.

V.6.5. Méthode de ferraillage des voiles :
On calcul les contraintes max et min par la formule de NAVIER

MV

Op = t——

>|z

Avec :
N : effort normal appliqué.

M : moment fléchissant appliqué.




A : section transversale du voile.

I : moment d’inertie.

V : distance entre le centre de gravité du voile et la fibre la plus éloignée.
Pour le calcul du ferraillage en a 3 cas :
1°"cas :

* Si(0,;0,)20....... la section du voile est entierement comprimé, la zone courant est

armées par le minimum exigeé par le RPA 2003 ( Amin=0,2%a.l)

2fMecas :

* Si(0,;0,)<0....... la section du voile est entierement tendue (pas de zone comprime)

on calcule le volume des contraintes de traction F;

. . F
+ La section des armatures verticales A, = f—t

e

On compare Ay avec la section minimale exigée par RPA 2003 :

e Si Av< Amin=0,20%.a.L on ferraille avec la section minimale.
e Si Av > Anin=0,20%a.L on ferraille avec Av.

La section des armatures horizontales est donnée par le pourcentage minimales est suivant :
An =0,15%.a.100 (1ml)
3*Mecas :

+ Si o, et o,sont de signe différent, la section est donc partiellement comprimée, on

calcul le volume des contrainte pour la zone tendue.
= Armature horizontale :

Ces armatures doivent supporter les efforts de traction d’aprés (RPA 2003 articles 7-7-2)

<z, =0,2f,,, =4MPa

T
" ad
Avec : f:1,4T

T : effort tranchant du au séisme.




a : épaisseur du voile.

d =0,9h. h:hauteur total de la section.

7, - Contraintes admissible du béton.
Le pourcentage minimal total des armatures données par RPA 2003 :

7, <0,025f ,, = 05MPa = A=015%a.1m

r, >0,025f,,, =05MPa = A=0,25%a.1m

= |’espacement : d’aprés le RPA 2003 S<(1,5a; 30cm)

Les longueurs de recouvrement doivent égale a :

> 404 les barres situées dans la zone ou le renversement des efforts sont possibles.
> 20¢ les barres situées dans la zone comprimées sous I’action des charges.

Le long des joints de reprise de coulage, I’effort tranchant doit étre pris par les aciers de

. . , VX
couture dont la section doit étre calculée avec la formule : A,; = 1,1.E X m
Avec : V = 1,4V V : L’effort tranchant dans la section considérée

X : Longueur de la zone tendue
L : Longueur du voile
Les barres horizontales doivent étre disposées vers I’extérieur.

= Armatures transversales :
Les armature transversales perpendiculaire au face du voile sont des épingles au nombre au

moins 4 épingles au métre carrée, servant a retenir les deux nappes d’armatures verticales.
V.6.6. Ferraillage des voiles sous : (0,8G+E)

1. Premier type: voileenL
1.1.Vérification de la contrainte de compression sous : (G+Q +E)




0,40

le——>]
o, =—1= M W= L 04
A w \Y v
5 L=42m
Avec: ; \ i i
vee Figure V.5. Vue en plan du voile plein en L.
A =0, 9200 m?
V=1856m
V'’ =1,644 m
1=2.24 m*

w = 180810.81m?
N = 1574, 23 KN
M = 5229, 01 KN.m

v" Calcul des contraintes:

1574,23 5229,01x1,856

o, = +
0,9200 2,24

:|>< 0,001=6.04MPa

o 1574,23  5229,01x1,856
21 0,9200 2,24

}x 0,001=-2.62MPa

O, et 0, sont de signe différent donc la section est partiellement comprimée(SPC).

v Vérification de la contrainte de compression sous : (G+Q + E)
N =1306,90 KN

M =5229,01 KN.m

MV {1306,90 N 5229,01x1,856
I

o =N MV _ 10 =5,75MPa
A 09200 2,24

o,=575MPa<o, =14,78MPa...............................condition vérifier

1.2.Longueur de la zone tendue :

Io,zo



o, | __ 262

X = = X
o,+0, 2,62+6,04

X=127m
Y=L-X=42-127=293m
Avec :

X :la longueur de la zone tendue.

Y :la longueur de la zone comprimée.

2. Calcul de la contrainte o :

- o,(X-b) 2,62x(,27-0,40)
X 1,27

=1,79MPa

v' Détermination des armatures verticales :

-Trongon AB :

La force de traction résultante :

F, = [%}b.h _ (@}o,mx 0,40x10° = 352,8KN

F 352,8x10 2
=—=—"—=8,.82cm
A o, 400
-Trongon BC :

F, = %.as(x ~b)a= %1,79>< (1,27 —0,40)x0,20x10° =155,73KN

F, _18573x10 400 o

—_2
Az o, 400

A=A, +A,=882+389
A =12,71cm’

v' Calculde Avj: Ona:




V2 1,4V X

=11.—=11. =

A fe fe % L

A, =11x 1,4%x 414,36 x10 5 127 _ 4,820’
! 400 4,2

v" Section total d’armature : Ao = A + A, =12,71+ 4,82 =17,53cm?
D’aprés le RPA 2003 : (1)

A+ =17,53cm? > Amin = 0,2%.a.Xtendu = 0,2% % 0,20x 1,27 x10* =5,08cm2...CV

Détermination des armatures horizontales :

v" La contrainte de cisaillement :

V14V 14x41436x10

fy=—= = =0,77MPa
b,d a09L  20x0,9x420

7, =0,77MPa <7, =0,2f_,, =5MPa..........................condition vérifier.

v Le pourcentage minimal selon RPA 2003 :

7, =0,77MPa > 7, =0,025f_,, =0,625MPa (1)

A, >0,25%.a.1m = 0,25%x 20 x100 = 5cm’

Onprend: An=2(8T10)=12,56cm? Sy =25cm

N.B : Puisque le séisme peut changer de signe, on considére comme une section tendue les

deux extrémités de largeur X.

" Ferraillage de la 2°me Partie:

F; :%GZ.a.X :%x 2,62x0,20x1,27 x10° =332,74KN

F, 332,74x10
f 400

e

A, = =8,32cm?

= Calcul de Avj: Ona:




Vv 1,4V X
. :1,1—21,1 . -
Ay fe fe x L

1,4x 414,36 <10 9 1,27

=4,28cm?
400 4,2

A, =11x

= Section total d’armature :

Ao = Az + A, =832+4,82=1314cm’

D’apres le RPA 2003 : (1)

A =0,2%.a.X =0,2%.0,20x1,27 x10* =5,08cm”

A =1314cm* > A =508cm*...................... condition vérifier.

= | ’espacement :

S, <min(1,5a = 30cm;30cm)=30cm

® Choix d’armature :

Le poteau : on prend Ap,= 8T16 =16,08cm”.

= 2(3T14) =9,24cm?
— 2(3T14) = 9,24cm?

Av
Av

poteau

La zone voile : { Sv =10 cm.

extrimité

La zone courante : Ac =2(10T14) = 30,79 cm2. Sc=20cm

La partie interne s’appelle zone courante qui sera soumise a la compression et la

section d’armature est donnée par :

A >0,2%.a(Y — X)=0,2%x0,2x (2,93-1,27)x10* =6,64cm® ............ (©)

ITIA Sou=10Cm

LOT 1AM = Q0o

ET14

S =10Cm

Figure V.6. Coupe transversale a la base du voile en L montrant la disposition des

armatures verticales et transversales.




V.6.6.1:2°" Type : Voile pleine en U : (Axe D)

0.40 0,40

OA;I A
0,20 v

5 L=5,10m

L) L]

0,40

|
|e——

Figure V.7 : Vue en plan du voile pleinen U

A=1,18m?

V =2,55m
V’=2,55m
I=0,690 m*

N = 2204, 54KN
M =7125,43KN.m
T =915,01KN

v" Calcul des contraintes :

[ 2204,54 . 7125,43*2,55
! 118 6,90

}.103 =4,50MPa

- _{2204,54 7125,43% 2,55
L= _

.10~ =-7,65MPa
118 6,90

o, et o, sont de signe différent  ==mmm— Donc la section est partiellement comprimée.

v Vérification de la contrainte de compression sous (G+Q + E)
N = 2636,79KN

M =7823,74KN.m

N MV |2636,79 7823,74x2,55
o, = X + =

+ x107°* =512MPa
I 118 6,90

o, =512MPa <o, =14,78MPa.......................condition Vérifier.




v" Longueur de la zone tendue :

X=—2 o 15 510-321m A
o,+0,  450+7,65 3

Y=L-X=510-3,21=189m

X : La longueur de la zone tendue.

Y : La longueur de la zone comprimée. c P )

v" Calcul de la contrainte o :

o, = o,(X —h) _ —7,65x%(3,21-0,40) _ _6.70MPa
X 3,21

Détermination des armatures verticales :

- Troncon AB : la force de traction résultante.

F = ("2 +oy Jb,h _ (MZGJO}OAOX 0,40x10° =1148KN

F_1148x10 o0

—_1
Aa o, 400

-Troncon BC :

F, zlas(x —b)a:%x6,70x(3,21—0,40)><0,20><103 =1882,7KN

A, - F, 1882,7x10 _ 47 07cm?
o, 400

A =A,+A,=287+47,07

A =75,77cm?
Calculde Avj: Ona:
vV 14V X

11 =11 2
A fe fe L

A, =11x 1,4><5i£(1),(;10 x10 y 321 _12.71cm?




v Section total d’armature : A, =A + A, =7577 +12,71=88,48cm?
D’aprés le RPA 2003 : (1)

A Tota= 88,48 cm?> Amin =0,2%.a.X tendu =0,2%.0,20%3,21x10* = 12,84cm?
Détermination des armatures horizontales :

v" La contrainte de cisaillement :

V. 14V 14x524,40x10

- _ =0,8MPa
b,d a09L  20x0,9x510

Ty, =

7, =08MPa<7z, =0,2f s =5MPa...........ccceoeenn., condition vérifier.

v Le pourcentage minimal selon RPA 2003 :

7, =0,8MPa>17, =0,025f ,, =0,625MPa (1)

A >0,25%.a.1m = 0,25% x 20 x100 = 5cm?

Onprend: Ap=2(8T10)=12,56cm? Sy =25cm
L’espacement :

S, <min(1,5a = 30cm;30cm)=30cm

Choix d’armature :

Les poteaux : 8T16 = 16,08cm?

La zone poteau voile : 2(3T16) = 12,06cm? ; Sv =10 cm.
La zone courante : 2(15T16) = 60,32 cm? ; Sc =16 cm

N.B : Pour tous les voiles, on prend la méme section d’armature horizontale.



aTle 2T1e

6T16 esp=10cm 30716 esp=16cm

/— 6T16 esp=10

dpzm

Ti0

g10cm

Figure V.8: Schéma de ferraillage
Le ferraillage des différents types de voile est donné dans les tableaux suivants :
V. 7 : Caractéristiques et ferraillage des voiles :
1. Caractéristiques et efforts :

Tableau. V.27: Tableau de Caracteéristiques et ferraillage des voiles :

Voile L(m)| V(m) | V'(m) | N(KN) M T(KN) | Am? | Im*
(KN.m)
VL1axe A | 3,60 1,8 1,8 1245,65 | 1371,56 | 923,38 |0,512 0,84
enU

VL2 AxeD | 2,00 | 1,00 1,00 1050,24 | 1235,87 | 736,17 | 0,256 | 0,56

en U

VL3 Axe A | 3,60 1,8 0,98 550,25 786,23 | 476,34 | 0,512 | 0,22

enL

VL4 AxeF | 510 2,55 1,64 1130,43 | 5427,77 | 536,12 | 0,752 | 0,58

enL




Tableau. V.28: Ferraillage des voiles

Voile X o, o, O, Amin Acalcul Ayj Aot = Aadopté
(m) Mp MPa MPa RP Acal.+Avj
a A

VLl |0,31|537]|-0506 | 015 | 6,16 | Ac=319 | 13,9 | Ac=45,81 Ap=8T16
Axe A 1 Avp=2(3T16)
enU Ap= 5,08 Ap=18,99 | A.=2(15T16)
VL2 |046 6,31 1,89 0,25 | 4,2 | Ac=32,63 | 6,12 | Ac=38,75 Ap=8T16
Axe D Ap= 24,43 Ap= 30,55 | Avp=2(2T14)
enL Av.ex=2(2T14)

Ac= 2(19T14)

VL3 15 | 750 | -536 | -3,93 | 3,98 | Ac=2,06 | 2,57 | Ac=7,74 Ap=8T14
Axe A Av.p=2(2T10

X Ao= 2,06 Ao=774 | Avem22TI0)
en U Ac=2(8T10)
VL4 239|254 -224 | -186 | 3,44 | Ac=19,06 | 5,75 | Ac=24,81 Ap=8T14
Axe F Ap= 15,67 Ap= 21,42 Av.p=2(2T12)
enL Av.ex=2(2T12)

Ac=2(11T12)




VI.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 fagon a assurer sa stabilité.
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 appuyeés sur une couches résistante ou flotter dans un
terrain peu resistant; On mobilise alors les forces de frottement du sol sur les fondations

pour soutenir I'ouvrage.
V1.3.Choix de type de fondation :
Le choix du type de fondation dépend de plusieurs critéres a savoir:

e Nature du sol
¢ Nature de l'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 verification.

On suppose que I’effort normal provenant de la superstructure vers les fondations est appliqué

au centre de gravité (C.D.G) des fondations.

=S>—

On doit vérifier la condition suivante : % <o
O

sol
sol

Avec :
osol - Contrainte du sol.
N : Effort normal appliqué sur la fondation.

S : Surface de la fondation.




V1.5. Semelles isolées :

Pour le pré dimensionnement, il faut considérer uniquement I’effort normal N qui est obtenu

a la base de tous les poteaux du RDC.

M
¥

F 1
¥
=3

F 3

A, B : dimensions de la semelle
A, b : dimensions du poteau
+ Pour les poteaux carrés
a=b Donc A=B = S=A2

A=4+/S : 6s01=2,00bars

>

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



Tableau V1.1: Sections des semelles isolées.

Poteaux N (KN) S (m?) A(m) Achoisie (m)
A-1 5027.2 25.13 5.01 5.00
B-1 4715 23.57 4.85 5.00
C-1 544 2.72 1.64 2.00
A-2 605.6 3.028 1.74 2.00
B-2 3736 18.68 4.32 4.50
Cc-2 4221.9 21.10 4.59 5.00
E-2 4488.10 22.44 4.73 5.00
F-2 604 3.02 1.73 2.00
A-3 3133 15.66 3.95 4.00

B -3 4211 21.05 4.58 5.00
C-3 2985 14.92 3.86 4.00
D-3 1697 3.13 1.76 2.00
E-3 626 3.13 1.76 2.00
F-3 737.49 3.68 1.01 2.00
A-4 997.31 4.98 2.23 2.50
B-4 1822 9.11 3.01 3.50
C-4 3509.2 17.54 4.18 4.50
A-5 4687 8.84 2.97 3.00
B-5 852 4.26 2.06 2.50
C-5 1488.4 7.44 2.72 3.00
D-5 3204.6 16.02 4.00 4.00
E-5 4068 20.34 4.50 4.50
F-5 2464 12.32 3.50 3.50
A -6 4149.03 20.74 4.55 5.00
B -6 843 4.21 2.05 2.50
C-6 1706.30 8.53 2.92 3.00
D-6 649 3.24 1.8 2.00
E-6 2964.53 14.82 3.84 4.00
F-6 3266.36 16.33 4.04 4.500
A-7 2923.2 14.61 3.82 4.00
B-7 2464 12.32 3.50 3.50
C-7 997.31 4.98 2.23 2.50




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.
V1.6. 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=YNi de chaque file de poteaux.
S=BxL

B: Largeur de la semelle.

L: Longueur de la file considérée.

=B> N
I—O-sol

Les résultats sont résumés dans le tableau suivant:

Tableau V1.2: Sections des semelles filantes.

Sens x-X
Files N (kN) S (m?) L (m) B (m) Behoisie(m)
A 21522.34 107.38 24.8 4.33 4.50
B 18643 93 24.8 3.75 4.00
C 15452.11 77.12 24.8 3.11 3.50
D 4901.6 26.45 6.8 3.89 4.00
E 12146.63 60.63 16.3 3.72 4.00
F 14143.7 70.57 16.3 4.33 4.50




Sens y-y

Files N (kN) S (m?) L (m) B (m) Behoisie(m)
1 10286.2 51.39 8.8 5.84 6.00
2 13655.6 68.22 16.4 4.16 4.50
3 13389.49 66.91 16.4 4.08 4.50
4 6328.51 31.68 8.8 3.60 4.00
5 16764 83.8 16.4 5.11 5.50
6 13578.22 67.38 16.4 4.13 4.50
7 6384.51 31.85 8.8 3.62 4.00
Remarque :

La surface des semelles doit étre inférieure a 50% de la surface totale du batiment
(Ss / Sp< 50 %).
Surface totale des semelles =435.15m?2 (Ss).

Surface total du batiment = 342,12 m2 (Sb).

Vérification:
S, _ 435,15 _ 107
S, 342,12
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. Ceci 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.



V1.7 : 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 l'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.

A

Mermre |_! /,/_ /l/l/

It | l
|— Dralle dir radier

Foteau

hI4

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,

max—

N < S N
Gmax = - Usol = Snec =

nec Gsol

oo [N = 66410.2kN
U & = 2,00 bars

On trouve: S >332,051m?2.

Avec la surface du radier Sradier=342.12 m2.

V1.7.1.Pré dimensionnement du radier :
+ Dalle:

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




a. Condition forfaitaire :

L

h > max
20
Avec
max = La longueur maximale entre les axes des poteaux.

Ly =4,70m = h, >23,5cm

Alors

On prend : h=40 cm. pour I’épaisseur de la dalle
+ Nervure :

1. La hauteur de nervure

a. Condition de la fleche

La hauteur des nervures se calcule par la formule de la fleche

Lmax <h < Lmax
15 ~ "7 10

Ona L.max = 4,70 m

= 31,33cm < h, <47cm On prend hn1 =40 cm

b. Condition de rigidité :

Pour un radier rigide on doit vérifier :

T
Lmax SELe
3 4*E*|
* VY b*K
Avec :

L. : longueur élastique (m).

K : coefficient de raideur du sol 4 Kg/cm3=40 MPa (cas d'un sol moyen);




E : module d’élasticité du béton : (E=32164,20MPa).

b : largeur de radier par bande d'un metre (b=1m).

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

L : distance maximale entre deux poteaux : 4,7m

3 4
donchy, > 1{%(&j = hy, 20,99m
T

On prend : hn2=100cm

A partir des deux conditions :

hn > max (hni;hnz) = max(0,40 ;1,00) m2.
On prend : h=1m.

2. Largeur de la nervure

b. Condition de coffrage:

Lo 470

b > —— =47cm
10 10

Donc
b = 50 cmdans les deux sens (x-x et y-y)
+ Conclusion
hn= 100 cm
b =50 cm dans le sens x-X
b =50 cm dans le sens y-y
4+ Résumé

- Epaisseur de la dalle du radier h =40 cm




h, =100cm

- Les dimensions de la nervure
b =50cm sens (x—x) et b=50cm sens (y-—)

3. Caractéristiques géométriques du radier:

A- Position du centre de gravité:
Xc=9,06m

Y6=7,34m

B- Moments d'inertie:
Ixxk = 19822,59m4

lyy =7371,62 m*
V1.2.3.4. VERIFICATION DE LA STABILITE DU RADIER :

Il est tres important d'assurer la stabilité au renversement de cet ouvrage qui est dd aux efforts

horizontaux.

M - - - e M
Le rapport v > doit étre supérieur au coefficient de sécurité 1,5 :[M S - 1,5]
R R

Avec:
Ms: Moment stabilisateur sous I'effet du poids propre.
Mg: Moment de renversement di aux forces sismique.
Avec: Mgr=YMjp+Voh
Mo: Moment & la base de la structure.
Vo: L'effort tranchant a la base de la structure.

h: Profondeur de lI'ouvrage de la structure.



Sens X-X:

>Mo=57382, 14kNm; h=

Vo= 3452, 22KN.

Donc:

i

+0,00

Figure V1.3 : Schéma statique du batiment.

0,4m.

Mr=57382,14+3452,22*0.4=58763,03kNm.

Calcul de Ms:

N=Ng+Ng

Avec:
Ne=Ne1+Ne2

No=No1+Nq2

Ng1: Poids propre de la superstructure.

Ng2: Poids propre du radier.

Noz1: Poids de la surcharge d'exploitation de la superstructure.

On a: Ng1=197061.12kN

Nc2=p».S.h=8553KN.

No1=3928,11KN

Donc:




N=209542.23kN

M;s=N.xc=1898452,23kNm

msz7As>Lawmmwmvmm@

R
Sens y-y:

> Mo=64533,22 KN m

Vo= 3348,5 7 KN.

Donc: Mr=65872, 65KN m

M;s=N.ys=1538039, 96KN m

:\\/I/IS =538>15.................. Vérifiée

R
Conclusion:

Le rapport du moment de stabilité et du moment de renversement est supérieur a 1,5; donc

notre structure est stable dans les deux sens.
VI .7.2. CALCUL DES CONTRAINTES :
osoi=2bars
Les contraintes du sol sont données par:

a. Sollicitation du premier genre:

aI'ELS:
o, = Nar 3826325 _ gq15\ /2
S 342,12

rad

b. Sollicitation du second genre:

On doit vérifier les contraintes sous le radier (61 ; 62)

Avec :




Figure VI. 4 : Contrainte sous le radier.
On vérifier que:
o1: Ne doit pas dépasser 1,565l

o2: Reste toujours positif pour évite des tractions sous le radier.

3 . ep
o{%) = %Reste toujours inférieur a 1,330s01 (1)

ELU:

Nu=1,35G+1,5Q=56925,84 kN

M est le moment de renversement.
0501=200 KN/m

Tableau VI .3: Contraintes sous le radier a I'ELU.

o1 (KN/m?) G2 L

Sens x-X 125,19 118,86 122,025

Sens y-y 124,52 121,44 122,98

Vérification 61" <1 5651 | 62™">0 L
ol — | <1330,




ELS:

Nser=34263,25KN

M est le moment de renversement.
G501=200kN/m?

Tableau V1.4: Contraintes sous le radier a I'ELS.

o1 (KN/m?) [ o2 L ,
(KN/mZ) O Z (KN/m)
Sens x-x 100,827 95,587 99,517
Sens y-y 99,249 97,165 98,728
Veérification 01M*<1,56501 | 62M">0 L
ol — | <1330,
Conclusion:

Les contraintes sont Vérifiées dans les deux sens, donc pas de risque de soulévement.
c. Détermination des sollicitations les plus défavorables:
Le radier se calcul sous l'effet des sollicitations suivante:

ELU:

o, = o{%) =134,79kN /m’

ELS:
L 2
Oy = O'(ZJ =99,517kN /m

V1 .7.3. Ferraillage du radier :

Le radier fonctionne comme un plancher renversé dont les appuis sont constitués par les

poteaux et les nervures, il est soumis a une pression uniforme provenant du poids propre de
I’ouvrage et des surcharges.




Donc, on peut se rapporter aux méthodes données par le BAEL 91.

a. Ferraillage de la dalle du radier:
a.1l. Méthode de calcul [BAEL 91] :

Notre radier comporte des panneaux de dalle appuyée sur 4 cotés soumis a une charge

uniformément répartie.

. L .
eS| 0,4 < L—X < 1,0 = La dalle travaille dans les deux sens, et les moments au centre de la
y

dalle, pour une largeur unitaire, sont définis comme suit:

M, =,qL% oo sens de la petite portée.
M, =uM, i sens de la grande portee.

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=0,85Myx
Mty:0,85M y

- Moment sur appuis: Max=May=0,3Mx (appui de rive)
Max=May= 0,5Myx (autre appui)

Panneau intermédiaire:

- Moment en travée: M=0,75Mx
Mty~:O,75M y

- Moment sur appuis: Max=May=0,5Myx

. L )
e Si L—X < 0,4 = La dalle travaille dans un seul sens.
y

- Moment en travée: M¢=0,85Mg

- Moment sur appuis: Ma=0,5Mg

2
Avec: M, :%




A.2. Valeur de la pression sous radier:

ELU:

4, =0n,-1m=134,8 kN /m

ELS:

qser = U;er-lm = 99,52 kN /m

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

L .
On a le rapport des panneaux 0,4 < L—X <1,0 = la dalle travaille dans les deux sens.

Remarque :

y

Pour faciliter le calcul des dalles qui ont une forme irréguliére on les majore sous formes

rectangulaires.

Les résultats des moments sont regroupés dans le tableau suivant

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

P Lx Ly Lx/l_ ll)( ll.y qs Mx Mtx My Mty Ma Ma,rive
m) |[m | , (kN/m | (kNm) | (kNm) | (kNm) | (kNm) | (kNm) | (kNm)
)
P| 4,70 | 3,60 |1,30 | 0,0608 | 0,5174 | 99,5 61,95 | 5266 |32,67 |27,77 30,98 18,60
V1 .6: Calcul des moments a I'ELS.
Pn Lx Ly L,x/Ly llx lly qu Mx Mtx My M,ty Ma Marive
m) | (m) (kN/m) | (kNm) | (kNm) | (kNm) | (kNm) | (kNm) | (kNm)
Ps | 3,70 | 4,25 | 0,87 0,055 | 0,6135 | 135,8 86,34 | 64,76 52,97 | 45,03 | 43,17 25,90

A .4. Moment en travée et sur appuis a I'ELS (v=0,2):

Les résultats des moments sont regroupeés dans le tableau suivant:

A.5. Calcul du ferraillage:

Le ferraillage se fait avec le moment maximum en travée et sur appuis.




On applique I'organigramme d'une section rectangulaire soumise a la flexion simple

(organigramme I, voire annexe).
Les résultats sont regroupés dans le tableau suivant:

feos=25MPa ; fios=2,1MPa ; onc=14,17MPa ; fe=400MPa ; 6s=348MPa ; b=100cm ; h=40cm
d=0,9h=36cm

Tableau VI .7. : Ferraillage des panneaux du radier.

Sens | My(kNm) | M A Z(cm) | As%(cm?) | Choix | As?%P(cm?) | S;

Travée | x-x | 188,62 0,0337 | 0,0429 | 61,92 |88 5T16 | 10,05 18

y-y | 101,35 0,0182 | 0,023 | 62,42 |4,71 5T16 | 10,05 18

Appui X-X 11,44 0,0198 | 0,025 | 62,37 |5,14 5T16 | 10,05 18
Espacement:

Esp < Min(3h;33cm) = S, < Min(210cm;33cm) = 33cm

1008

Sens X-X : S, =18,4cm < 33cm
On opte St=18 cm
Sens y-y : S, = 100-8 _ 18,4cm < 33cm

On prend St=18 cm
V1 .2.3.6.Vérifications nécessaires :

1. Condition de non fragilité:

A™ =0,23bd f;zs =7,61 cm® <10,05cm®

e

Donc la condition est vérifiée.



Vérification des contraintes a I’'ELS :

Tableau VI .8 : Vérification des contraintes.

sens | Mger As Y I Ghc o s o, Vérification
(kNm) | (cm?) | (cm) | (cm*) (MPa) (MPa) (MPa) (MPa)
Travée | x-x | 128,93 | 10,15 | 17,65 | 965835,03 | 2,35 15 10,5 2016 | OK
y-y 74,58 10,15 | 17,65 | 965835,03 | 1,38 15 5,45 2016 | OK
Appuis | x-x | 80,73 | 10,15 | 17,65 | 965835,03 | 1,5 15 6,21 2016 | OK
y-y

V1.2.3.6. Ferraillage des nervures :

4+ Calcul des efforts :

Pour le calcul des efforts, on utilise la méethode forfaitaire (BAEL91 modifier 99)

Ona: M, =

PL?

4+ Calcul des armatures :

b =45cm ; h=90cm ; d=81cm

eSens (X-X) :
Tableau VI .9 : Ferraillage des nervures (sens x-x ).

Mu(KNm) | M A Z(cm) A% (cm?) | Choix AP (cm?)
Travée 674,42 0,185 0,257 64,02 31,03 8T25 39,27
Appuis 393,48 0,108 0,1416 67,915 16,59 8T20 25,13
eSens (y-y):

Tableau VI .10 : Ferraillage des nervures (sens non porteur).

Mu(kKNm) | M A Z(cm) As%(cm?) | Choix A2 (cm?)
Travée 375,35 0,101 0,1347 67,12 15,87 4T20+4T16 | 28,61
Appuis | 184,77 0,05 0,063 71,15 7,53 8T14 132,32




V1 .2.3.7. Vérifications nécessaires :

4+ Condition de non fragilité :

A™ =0,23bd % = 4,347cm? <18,47cm°................... Vérifiée

e

+ Vérification des contraintes a I’'ELS:

Les résultats sont résumés dans le tableau suivant :

Tableau VI1.11 : Vérification des contraintes.

Sens | Mger As A Ohc Ce cs G, Vérification
(kNm) | (cm?) | (cm?) | (MPa) (MPa) (MPa) (MPa)
Travée | X-X 494,13 | 38,27 | 12,47 |84 15 191,3 201,6 OK
y-y 274,81 | 21,61 | 12,47 |5,7 15 196,8 201,6 OK
Appuis | X-X 288,1 26,13 | 1854 | 5,2 15 169,3 201,6 OK
y-y 135,67 | 11,32 | 8,03 19 15 155,6 201,6 OK
1. Vérification de la contrainte tangentielle du béton :

On doit vérifier que : 7, <7, = Min(0,1f_,,;4MPa)= 2 5MPa

Avec :

TU
Z'u =

bd
Calculde T M :
Travée AB:
T, = 135,8 x 5,25 N 394,49 — 93,57 _ 442 8kN

2 5,25
T, =—308,16 kN.
Travée BC:
T, = 244,90 kN
T, = 383,86 kN
3
_A428.10° _ 1 53 MPa <z, = 25MPa.................. Vérifier

T, =
500x 720




VI .2.3.8. Armatures transversales :
e BAEL 91 modifié 99 ;
A S 7, —O,3fU.K

* 2
b, S, 08f,
*S, < Min(0,9d;40cm) = 40cm

(K =1pasde reprise de bétonnage)

JAfe Max(%“;OAMPaj

o™t

¢ RPA99 version 2003 :

WA >0,003b, = 0,15cm

S,
*§, < Min(g ;12¢,J =20cm............. Zonenodale
h
* S, < ' A5CM...cciiiiiiiciii i, Zone courante
Avec :

. (h b
<Min| —: ¢ :— | =2,29cm
g < win i)

fe=400MPa ; ty=1,30 MPa ; fi2s=2,1MPa ; b=50cm ; d=72cm

On trouve :

St=15Cm.. Zone nodale.
St=45Cm.... Zone courante.
A>2,25cm?

On prend : 6T8=3,02cm?



Tableau .VI1.12. Espacement des armatures transversales.

Section [cm?] | Zone St RPA99 [cm] St BAEL91 [cm] St choisit [cm]
Nervure 45 x90 Courante 40 40 25
Sens X-x Nodale 15 15
Nervure 45x90 Courante 40 40 25
Sens y-y Nodale 15 15
4 Justification des armatures transversales
f .
A-te 5 mind % .0,.4MPal = 0,40 MPa
b.S, 2
- Zone courante 1,37 MPa> 0,40 MPa ................. Veérifié
- Zone nodale 2,28 MPa> 0,40 MPa .................. Veérifié.
BT20
L [ I ] ] I [ I | 4T20
T4 . - . 2T
9Q ead 1D 90 cad 18
2T14 2714
ZEir TID FEwxr T10
L (e o e
L ] 1 | 4T25 . *-?—*—T —
L ioem |' |. 45Cm
Través Appul
Figure VI .5: Ferraillage des nervures du sens y-y.
4T20
- | l ] | I | | [ 4T20
l I | l 4T16 I
T4 2Ti4
af cad 10 a0 cad 1O
T4 ZT14
ZEwr TIO ZEwr T1D
L * & @
| R | | aris " ? "! ? aT14
+ 45em + | ascm |
Travée Appul

Figure VI .6: Ferraillage des nervures du sens x-x.




e Armature de panneaux :
A>0,2%b,.h = 3,24cm

On prend : A = 4T14+2T12=8,41cm?
o Vérification de la contrainte de cisaillement :
Vy = 1015,62kN

V, 1015,62
T, = =

u = =0,31MPa
bd 45x72

- ) f
= mm(O,lS c28 ;4MPaj =2,5MPa
7b

7, =0,84MPa < 7, = 25MPa ....ccvvuiiiie i, (CV)

o Les armatures transversales :

@ < min h_ 20,57;b—0 =45, in = 20mm | = 20mm
35 10

Onprend: ¢, =8mm

e |.’espacement :

S, < min(M;O,QdAOcm]

b, .7,
7, =7, -7, =116 -0,3f,, = 0,53MPa
S, < min(26,96;72,9;40cm) = 26,97cm = St =20cm

V1.8. Voile périphérique :

Le voile périphérique est un mur en BA qui entoure tout le batiment (boite de rigidités) et
assure un bon encastrement et une bonne stabilité de I’ensemble, On utilise le voile

périphérique pour éviter le cisaillement dans les poteaux courts, Il se comporte comme un




mur de souténement encastré a sa base ou radier pour résister a la poussée des terres et

reprend les efforts du seisme au niveau de la base de la construction.
- Dimensionnement du voile périphérique :
Ce voile doit avoir les caractéristiques minimales suivantes :

e Epaisseur supérieur ou égale a 20 cm.

e Les armatures sont constituées de deux nappes.

e Le pourcentage minimal des armatures est de 0,1% dans les deux sens (horizontal et

vertical).

On prend une épaisseur de 20 cm (méme épaisseur du voile de contreventement).

- Calcul de la section d’armature

4+ Verticales :

01

A, =01%be= .100 x 20 = 2cm?
100

Soit Ay =5T10/ml =3,93cm? avec un espacement e, =20cm

+ Horizontales :

A, =01%b.e = 2L 100 x 20 = 2cm?
00
Soit  An =5T10=3,93cm? avec un espacement e =20cm

V1.3.1. Schéma ferraillage:

5T10
// N v ’/
R v 4 4 4 '-\ 2@cm
A A 2 e e e e
5T10 !
100 cm
Coupe A-A

Figure .VL.7. : Ferraillage de voile périphérique




V1.9. Calcul de lalongrine :

D’aprées (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.
V1.9.1 : 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 :EZZOKN
a

Avec :

N : la valeur maximale des charges verticales
a : Coefficient de la zone sismique et de la catégorie du site
(Pour une zone Il et un site de catégories S4 on al2)

Ny oy = 44956,5kN

F= E = % =3T74.58KN 2 20KN ...t e e e e e e, CV
o 12

V1.9.2 : Ferraillage de la longrine :
e Etat limite ultime de résistance :

La section d’armatures est donnée par la formule suivante.

o=F aF _ SOI9S8 _gann
A o, 348x10
- Conditionde nonfragilité :.............cooiiiii i ( B.A.BAEL91 modifié 99.)
Amin= B.h= 302.£= 4,725 cm?
f 400

e

- Condition exigée par RPA99 : ................ceeveeenen. ... (RPA99 version 2003 )




Amin =0,6%.b.h = 0,006 x 30 x 30 = 5,4cm?
On prend: A =6T12 = 6,78 cm?
e Etat limite de Service :

N, =1619,66kN

F= N, _1619,66 =134,97kN

o

e Etat limite d’ouverture des fissures : ......................... (.BAEL91 modifié 99.)

— (2
o,=¢(= mm{§ fe,max(0,5 fe;110,/n.f, } ..................... n=1.6
o, =min{266,67MPa, max(200MPa;201,63MPa)}
o, =201,63MPa
A, > F :&74 = 6,69cm’

o, 20163x10

Donc les armatures calculées a I’E.L.U.R sont convenables.
- Armatures transversales:

On prend un diamétre de ¢8 pour les cadres.

- Espacement minimal :

S, <min(20,15x ¢_)cm =< min(20,18)cm =18cm

Onprend: S, =15cm



V1.9.3. Schéma de ferraillage :

aT1z
! ! i
. = ®
£
3 08
| ‘T_?'Af 713
S0crn .

Figure V1. 8. Ferraillage de la longrine.



Conclusion :
Les conclusions auxquelles a abouti le présent travail, sont résumées dans les points suivants :
. Présentement, le séisme en tant que chargement dynamique reste I’une des plus
importantes et dangereuses actions a considérer dans le cadre de la conception et du calcul des
structures.
. L’analyse tri dimensionnelle d’une structure irréguliere est rendue possible grace a
logiciel performant de calcul, a savoir le SAP2000.
. Gréace au logiciel SAP2000 I’estimation (la modélisation) de la masse de la structure
peut étre faite avec un grand degré de précision. L’hypothése majeure requise consiste en
I’estimation de la fraction de la charge d’exploitation (8Q) a inclure comme étant une masse
additionnelle.
. La connaissance du comportement dynamique d’une structure en vibrations libres non
amorties, ne peut étre approchée de maniere exacte que si la modélisation de celle-ci se
rapproche le plus étroitement possible de la réalité. Rappelons que la 1¢¢ étape de I’analyse
dynamique d’un modéle de structure consiste dans le calcul des modes propres
tridimensionnels et des fréquences naturelles de vibrations. Les caractéristiques propres
refletent le modele analysé, sans plus.
. L’étude du comportement dynamique d’une structure, dont la forme en plan est
irréguliere nous a permis de mieux visualiser la présence importante (dominante) des modes
verticaux et des modes de torsion.
. Il est indéniable que I’analyse sismique consiste une étape déterminante dans la
conception parasismique des structures. En effet des modifications potentielles peuvent étre
apportées sur le systeme de contreventement lors de cette étape. Par conséquent, les résultats
déduits de I’étape de pré dimensionnement ne sont que temporaires lors du calcul d’une
structure. Rappelons que dans notre cas, c’est une structure auto stable qui a éte pré
dimensionnée. Le renforcement de cette derniére (lors de I’étude sismique) nous a amené vers
un batiment a contreventement mixte (voile + portique).
. Il est clair que lors de I’analyse tri dimensionnelle d’une structure (irréguliere ou
réguliére) en vu de sa conception parasismique on doit considérer I’effet de chargements
additionnels dus a la torsion accidentelle. Dans le présent mémoire, la structure a été soumise
a des moments de torsion additionnels (accidentels) statiques. Les déplacements (4m)
résultants ont été ajoutés a ceux résultants des charges G, Q et E. Le cumul suscite a été fait

uniquement pour les déplacements latéraux inter étages; En réalité il aurait fallu le faire



méme pour les efforts utilisés dans le ferraillage des éléments résistants ainsi que pour le
calcul de la fondation.

. Le ferraillage des voiles a été fait par la méthode simplifiée (1) basee sur les
contraintes. L’utilisation de I’interface graphique (du SAP2000) pour visualiser la nature et

I’acuité des contraintes a été trés utile dans notre cas.



REFERENCES

1. Reéglement parasismique Algérien RPA99 version 2003 ;(Document technique).
2. BAEL 91modifié 99, DTU associés, par Jean pierre Mougin ,deuxieme Edition
eyrolles 2000

3. Regles de conception et de calcul des structures en béton armé C.B.A 93




.. : . .-
iy e eyl o Sy | T
BTN P O DML YR T L

VANIAAY STV 66V4H - TYNOLLYN THIOLIMNAL NG ANDINSIS TOVNOZ 0 4LHVD |

Figure 01. Carte de zonage sism

182



Annexe

ORGANIGRAMME -1-

SECTION RECTANGULAIRE

AL’E.L.UENFLEXION SIMPLE

Les données caractéristiques

du béton et d’acier

As’
v I ¢
Situation durable 0,85.f c28
?b=1,5 G be= d
ys=1,15 Y b h
Situation accidentelle v
yb=1,15 Mu
ys=1 = o | ASum
¢ b.d2 o b —o-
\ 4
Ces b
35
OR=

A\ 4

3,5+1000. C s

4

LR :0,8.(1 R.(1-0,4. 04 R)

o =1.25(-1-24)

z=d(1-0.4q)

£ s=(3,5.103+  ¢s).[(d-C)/d]- € es

Oui Non

A\ 4

{s=10.103

v
ZRZd.(1-0,4.(IR)
v
MR: 08 R.b.dz. o R
v

As'=(Mu-Mr)/[(d-C). o5

1-a
_2c0
& —3,540{ »
[

y

y

As=Mu/(Z. o5)

As=

1

|:(MU‘MR) Mr :|
+
@d<)  Zx

fe/ Ys
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Annexe

ORGANIGRAMME -11-
VERIFICATION D’UNE SECTION

RECTANGULAIRE A-L’ELU-

fe, feos, 1, N=15,B,M¢ , C, fissuration
v

oy = min{2/3.fe,150.77 }—— fissu — prej
\ 4

o, =min{l/2.f, 110.7}— fissu — tresprej

v

n=16 »AH
n =10 »R.L

4
0p. =0,6.F 5
v
n

D=
b.iA§‘+A$i

E_ 2.n
bl(Ald*)+(A.d)]

Y1=-D++/D?+ E

v

I :b._;/f’+ n.[A'S.(yl —C')2 + As.(d — yl)z]

v
K=Mse/I
v
C's :n.K.(yl-d')
os =n.K.(d-y1)
o be=K.y1

v

4 _ — — _
O3 <04,05 <0g,0,, <0,
v

NON Oul

Oy <0y

y

On augmente la section Section & As
du béton L’E.L.U
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Annexe

ORGANIGRAMME -111-
CALCUL D’UNE SECTION RECTANGULAIRE A L’ELU EN FLEXIONCOMPOSEE

- A — d? N‘“m‘
d| ea e
h Go &
As mm l l
.- NS
o o
b

LES DONNEES
B ,h ,d ,Obc ,€ ,Nu ,MU

v
Nu=Mule
v
— NU
Y1 oo,
v

l ouI NON {l }
A
T ] l (0

) » Section partiellement : =
Section 9nt’|erement comprimée ELU Pouvant Sectlor_l e[merement
comprimée ELU ne pas étre atteint si comprimée PIVOT C
Non atteint % minimal passage ... ] Il
d’armatures A=4 cm?/ml Oui Non
de parement
0,2%<A4/B<5% l ‘l
As=0 As#0
As=0 As#0
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Annexe

ORGANIGRAMME-IV-

FLEXION COMPOSEE AL'ELS

€0=Mser/Ner

Y

( Nser-TRACTION >

\ 4

( Nser-COMPRESSION >

Non Oui
Oui I
SET S.E.C
v
N ‘; O-t; = [Nser / BO]+ [(Mser'vl)/ I]
O-l — ser A i
Aiz Gg = [Nser / BO]_ [(M ser VZ)/ I ]
v
v Gé _ 15|: NBser T M ser (\:1 B C1 ):|
Nser'(z a) °
0, = v
A.Z
O_SZ :15|: Nser _ Mser (V2 — C2 ):|
B, [
S.P.C
A 4
P=-3C’ —[%f.(c - c“)} T [90{)& (d- c)}
4
g=-2C° -[%;\S.(c -c“)zHgot')A‘s (d —c)z}
v
Y, + Py, +q=0
A 4
Y1=Y,+C
\ 4

s=(b.y2)/2+15|Al(y, ~c*)- A(d - )]

O'b’:K.Yl
0'37215.K.(Y1-C’)
ob=15.K.(d - Y1)

K:Nser/S
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Annexe

TABLEAU DES SECTIONS DES ARMATURES
Section en "'cm?", diameétre ¢ en "'mm"

¢ T5 T6 T8 T10 T12 T14 T16 T20 T25 T32 T40

1} 020 | 028 | 0,50 0,79 1,13 1,54 2,01 3,14 491 8,04 12,57
2 | 039] 057 | 1,01 1,57 2,26 3,08 4,02 6,28 9,82 16,08 25,13
3 105 |08 | 151 2,36 3,39 4,62 6,03 9,42 | 14,73 | 24,13 37,70
4 10,79 | 1,13 | 201 3,14 4,52 6,16 8,04 | 1257 | 19,63 | 32,17 50,27
5 | 098 | 141 | 251 3,93 5,65 7,70 | 10,05 | 15,71 | 24,54 | 40,21 62,83
6 | 1,18 | 1,70 | 3,02 4,71 6,79 9,24 | 12,06 | 18,85 | 29,45 | 48,25 75,40
7 | 1,37 ] 198 | 3,52 5,50 7,92 | 10,78 | 14,07 | 21,99 | 34,36 | 56,30 87,96
8 | 1,57 | 2,26 | 4,02 6,28 9,05 | 12,32 | 16,08 | 25,13 | 39,27 | 64,34 | 100,53
9 | 1,77 | 254 | 4,52 7,07 | 10,18 | 13,85 | 18,10 | 28,27 | 44,18 | 72,38 | 113,10
10 | 1,9 | 2,83 | 5,03 7,85 | 11,31 | 15,39 | 20,11 | 31,42 | 49,09 | 80,42 | 125,66
11 | 2,16 | 3,11 | 5,53 8,64 | 12,44 | 16,93 | 22,12 | 34,56 | 54,00 | 88,47 | 138,23
12 | 2,36 | 3,39 | 6,03 9,42 | 13,57 | 18,47 | 24,13 | 37,70 | 58,90 | 96,51 | 150,80
13 | 2,55 | 368 | 6,53 | 10,21 | 14,70 | 20,01 | 26,14 | 40,84 | 63,81 | 104,55 | 163,36
14 | 2,75 | 396 | 7,04 | 11,00 | 1583 | 21,55 | 28,15 | 43,98 | 68,72 | 112,59 | 175,93
15| 2,95 | 424 | 754 | 11,78 | 16,96 | 23,09 | 30,16 | 47,12 | 73,63 | 120,64 | 188,50
16 | 3,14 | 4,52 | 8,04 | 12,57 | 18,10 | 24,63 | 32,17 | 50,27 | 78,54 | 128,68 | 201,06
17 | 3,34 | 481 | 855 | 1335 | 19,23 | 26,17 | 34,18 | 53,41 | 83,45 | 136,72 | 213,63
18 | 353 | 509 | 9,05 | 14,14 | 20,36 | 27,71 | 36,19 | 56,55 | 88,36 | 144,76 | 226,19
19 | 3,73 | 537 | 955 | 1492 | 21,49 | 29,25 | 38,20 | 59,69 | 93,27 | 152,81 | 238,76
20 | 3,93 | 5,65 | 10,05 | 15,71 | 22,62 | 30,79 | 40,21 | 62,83 | 98,17 | 160,85 | 251,33
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	Résumé
	Le but de cette étude est  conception d'une structure à usage d'habitation et commercial(R +7) qui sera implanté dans la wilaya de Ain defla, classé en zone III selon le règlement parasismique Algérien (RPA 99 version 2003), La stabilité de l'ouvrage...
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	ملخص
	يهدف  هذا المشروع إلى دراسة  بناية ذات طابع سكني و  تجاري تتألف من طابق ارضي + 7   طوابق , يتم انجازها بولاية عين الدفلى بلدية العطاف المصنفة ضمن المنطقة الزلزالية رقم III  حسب القواعد الجزائرية المضادة للزلازل (RPA99 version 2003  ) .
	مقاومة  و استقرار البناية لكل الحمولات العمودية و الأفقية مضمونة بواسطة العارضات ,الأعمدة و الجدران المشكلة من مادة الخرسانة المسلحة.
	الدراسة الحركية تمت باستعمال طريقة  برنامج  SAP2000) ).
	تحديد الأبعاد و التسليح كل العناصر المقاومة للبناية صمم طبق المعايير و القوانين المعمول بها في الجزائر 99) معدلة (RPA 99 version 2003, BAEL 91 .
	للتحقق من نتاج التسليح استعنا ببرنامج ألي متطور Socotec.
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	chapitre 1
	I.1.OBJECTIF
	L’objectif du présent chapitre est de fournir la liste des données du bâtiment analysé en se qui concerne le type de structure, des éléments, la géométrie et les propriétés des matériaux.
	On propose dans ce rapport de projet de fin d’étude, l’étude complète des éléments  résistants et secondaires d’un bloc irrégulière (R+7) à usage  (commercial).
	Le bâtiment est composé de :
	 Un Rez de chaussée à usage commercial.
	 Le reste des étages  sont à usage d’habitation.
	D'après le règlement parasismique algérien (RPA99 ver.03) (2) la commune de el attef willaya de Ain defla est classée comme étant  une zone de forte sismicité (zone III).
	Le bâtiment est un ouvrage classé dans le P«P groupe 2P »P, car il est à usage d'habitation et la hauteur ne dépasse pas 48 m.
	Longueur totale en plan selon (x-x) :     25,20 m.

	Actuellement une très large utilisation dans la construction d’immeuble à plusieurs étages et pour les habitations privées, Ce complexe de matériaux permet des réalisations économique .Certaines parties des planchers ne peuvent pas être en corp...
	I .3.6. Terrasse :
	Il existe un seul type de terrasse : qui est une terrasse inaccessible.
	La maçonnerie la plus utilisée en ALGERIE est en briques creuses pour cet ouvrage nous avons deux types de murs (figure I .2).
	Figure I.2 :   Brique creuse
	*  En carrelage pour les planchers courants.
	*  En mortier  de ciment pour les murs extérieurs et cage d’escalier.
	*  En plâtre pour les plafonds et les murs intérieurs.
	I.4 : caractéristiques mécanique  des matériaux
	I.4.1 : le béton
	C’est un  état au delà duquel  le bâtiment n’est plus  exploitable et dont le déplacement entraîne la ruine de l’ouvrage.  La   contrainte limite, notée fRbuR est donnée par :
	Figure I.3 : diagramme contraint déformations ELU.

	Etat limite de service est un état de chargement au delà duquel la construction ne peut plus assurer le confort et la durabilité pour les quels elle a été conçue.
	Le bâtiment doit vérifier les trois critères suivants :
	 Compression du béton.
	 L’ouverture des fissures.
	 Déformation des éléments de la construction.
	CONTRAINTE LIMITE DE L’ACIER

	1,15      situation  durable ou transitoire
	γs=
	1,0      situation  accidentelle
	σRsR = 204,34 MPa            situation durable ou transitoire
	 rond lisse
	(fe = 235 MPa)              σRsR = 235   MPa              situation accidentelle
	σRsR  = 348 MPa               situation durable ou transitoire
	 haute adhérence
	(fe = 400 MPa)         σRsR = 400 MPa                situation accidentelle
	Etat limite de service « E.L.S »

	Figure I.4  Diagramme Contraintes Déformations    ELS
	avec :
	η  =  coefficient  de fissuration   tel que :
	1,0    pour les aciers ronds  lisses.
	η  =
	1,6    pour les aciers à haute adhérence.
	b- Allongement de rupture :
	εRsR =  allongement de l’acier  à l’ELU égale à 10‰.
	c-  Module d’élasticité longitudinale :
	Le module d’élasticité de  l’acier est la pente du diagramme contraintes – déformations, il sera pris égale à : Es = 2,1.10P5    P(MPa).
	- Acier rond lisse
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	chapitre 6
	●  Etat limite ultime de résistance :
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