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Chapitre | présentation de I’ouvrage et hypotheses de calcul

I.1. Présentation de ’ouvrage

Le projet qui fait objet de notre mémoire consiste a faire I’étude génie civil d’un batiment en
béton armé a usage d’habitation, composé d’un Rez de chaussée et de cing étages, ce projet est un
ouvrage implanté & la commune de Tissemsilt la wilaya de Tissemsilt mais dans des différents sites
(S1. S, S3, Sa).

D’aprés les régles parasismiques algériennes RPA99/version 2003 :
e La wilaya classée comme une zone de moyenne sismicité (zone 1la).
e Le batiment est considéré comme un ouvrage courant ou d’importance moyenne de d’usage

(groupe?), car il est a usage d'habitation et la hauteur ne dépasse pas 48m.

I.1.1.Caractéristiques géométriques (dimensions des plans)
L'architecture de l'ouvrage a étudier est constituée d’un seul bloc de forme rectangulaire

réguliére en plan, le batiment présent les dimensions suivantes :

1.1.1.1.Dimensions en élévation
e hauteur totale de : 18,96 m a partir de RDC ;

e hauteur du Rez de chaussée est de : 3,06 m ;

¢ hauteur de I’étage courant est de : 3,06 m.
1.1.1.2.Dimensions en plan

e Dimension totale (sens longitudinal) : L =21,80 m;

e Dimension totale (sens transversal) : L = 12,33 m.

Figure 1.1 : Plan de masse.
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Figure 1.2 : Facade principale.
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Figure 1.3 : Fagade postérieure.
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Figure 1.4 : Plan de RDC.
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Figure 1.5 : Plan d’étage courant.
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Figure 1.6 : Coupe transversale.
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1.1.2.0ssature et systeme constructif adopté

1.1.2.1.0ssature
La structure proposée est constituée par des portiques (Poteaux et Poutres) et des voiles de

contreventement en béton armé.

1.1.2.2.Les Plancher
Le plancher est une aire plane horizontale séparant deux niveaux d’une construction et est

capable de supporter des charges.
Notre structure comporte un seul type de planchers :

e Plancher en corps creux (16+4) cm.
» Planchers en corps creux

Ce type de plancher est constitué de poutrelles préfabriquées en béton armé ou bétonné sur
place espacées de 65cm de corps creux (hourdis) et d'une table de compression en béton armé d’une

épaisseur de 4 cm.
Ce type de planchers est généralement utilisé pour les raisons suivantes :

e Facilité de réalisation ;
e Lorsque les portées de 1’ouvrage ne sont pas importantes ;
e Diminution du poids de la structure et par conséquent la résultante de la force sismique ;

e Une économie du codt de coffrage (coffrage perdu constitué par le corps creux).

1.1.2.3.Terrasse

Il existe un seul type de terrasse :
e Terrasse inaccessible.

1.1.2.4.Escaliers
Est un ouvrage constitué d’une suite réguliere de plans horizontaux (marches et paliers), ils

servent & relier les niveaux successifs et a faciliter les deplacements inter étages.
Notre structure comporte un seul type d’escaliers :
e Escalier droit a deux volées avec un palier intermédiaire.

1.1.2.5.Magonnerie

Les murs de notre structure seront exécutés comme suit :
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> Murs extérieurs
Ils sont constitués d’une double cloison de 30cm d’épaisseur, brique creuse de 15 cm
d’épaisseur pour les parois externes du mur, Lame d’air de 5 cm d’épaisseur, brique creuse de 10

cm d’épaisseur pour les parois internes du mur.

> Murs intérieurs
IIs sont constitués par une cloison de 10 cm d’épaisseur qui sert a séparer deux services et une

double cloison de 25 cm d’épaisseur qui sert a séparer deux logements.

1.1.2.6.Balcon

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

1.1.2.7.Acrotére
La terrasse étant inaccessible, le dernier niveau est entouré d’un acrotére en béton armé d’une

hauteur 60cm.

1.1.3.Caractéristiques géotechniques du sol
Selon plusieurs rapports géotechniques le sol d'assise présente les caractéristiques

géotechniques suivantes :

a) Typel
e La contrainte du sol est :a,,; = 2,80 bars pour un ancrage h=1,5m ;
e Le poids spécifique du sol :y = 1,80 t/m®;
e L'angle de frottement interne du sol ¢ =48°;
e Lacohésion C =0,25 bars ;
e Le site est considéré comme rocheux (S;).
b) Type 2
e La contrainte du sol est :05,; = 1,60 bars pour un ancrage h=2m ;
e Le poids spécifique du sol :y = 1,80 t/m®;
e L'angle de frottement interne du sol ¢ = 20,66°;
e Lacohésion C =0,26 bars ;
e Le site est considéré comme ferme(S,).
c) Type3
e La contrainte du sol est :0,,; = 1,20 bars pour un ancrage h=1,80m ;
e Le poids spécifique du sol :y = 1,70 t/m®;

e L'angle de frottement interne du sol ¢ =20,53°;
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e La cohésion C = 0,33 bars ;
e Le site est considéeré comme meuble(Ss).
d) Type4
e La contrainte du sol est :g5,; = 0,90 bars pour un ancrage h=2,50m ;
e Le poids spécifique du sol :y = 1,70 t/m®;
e L'angle de frottement interne du sol ¢ =15°;
e Lacohésion C =0,679 bars ;

e Le site est considéré comme tres meuble(Sy).
I.1.4.Caractéristiques mécaniques des matériaux

Les caractéristiques des matériaux utilisés dans la construction seront conformes au reglement
du béton armé aux états limites « BAEL 91 », ainsi que le réglement parasismique Algérien RPA
99/2003.

1.1.4.1.Le béton
Le béton est un matériau constitué par le mélange du ciment granulats (sable, gravillons) et
d’eau de gachage, le béton armé est obtenu en introduisant dans le béton des aciers (armatures)

disposés de maniére a équilibrer les efforts de tractions.

a. Les matériaux composant le béton
a.1.Ciment
Le ciment joue le role d’un liant. Sa qualité et ses particularités dépendent des proportions de

calcaire et d’argile, ou de bauxite et de la température de cuisson du mélange.

a.2.Granulats

Les granulats comprennent les sables et les pierrailles:

> Sables
Les sables sont constitués par des grains provenant de la désagrégation des roches. La grosseur
de ses grains est généralement inférieure a 5mm. Un bon sable contient des grains de tout calibre,

mais doit avoir d’avantage de gros grains que de petits.

» Graviers
Elles sont constituées par des grains rocheux dont la grosseur est généralement comprise entre
5 et 25 a30 mm.
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Elles doivent étre dures, propres et non gélives. Elles peuvent étre extraites du lit de riviere

(matériaux roulés) ou obtenues par concassage de roches dures (matériaux concasses).

Le dosage de différents constituants du béton dépend du type de matériau recherché, déterminé

par ses utilisations.

En effet, ses propriétés physiques et mécaniques dépendent de sa composition et de ses facteurs

extérieurs, tel que la température.

e 350 kg/m* de ciment CEM I1/A-L 42.5N.
e 400 Kkg de sable de diamétre 0 a5 mm.
e 800 kg de gravier de diameétre 7 a 25 mm.

e 175 litres d’eau de gachage.

b. Principaux caractéristiques et avantages de béton

Les principaux avantages du béton armé sont :

b.1.Economie
Le béton est plus économique que 1’acier pour la transmission des efforts de compression, et

son association avec les armatures en acier lui permet de résister a des efforts de traction.

b.2.Souplesse des formes
Elle résulte de la mise en ceuvre du béton dans des coffrages aux quels on peut donner toutes

les sortes de formes.

b.3.Résistance aux agents atmosphériques

Elle est assurée par un enrobage correct des armatures et une compacité convenable du béton.

b.4.Résistance au feu

Le béton armé résiste dans les bonnes conditions aux effets des incendies.

b.5.Résistance mécanique
Le béton est caractérisé par sa résistance a la compression, et sa résistance a la traction,

mesurée a " j" jours d’age.

e Résistance caractéristique a la compression
Le béton est caracterisé par sa bonne résistance a la compression, cette résistance est mesurée

par la compression axiale d’un cylindre droit de 200 cm? de section.

Lorsque les sollicitations s’exercent sur le béton a un age de « j » jours inférieur a 28 jours.
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On se réfere a la résistance fg;. Obtenu au jour considere, elle est évaluée par la formule.

e Pour des résistances fcog < 40MPa :
Fo=— ) ¢
97 4,76 +0,83) %8
Fej = 1,15 si j > 28 jours.

si j < 28jours.

e Pour des résistances fc28 > 40MPa :
971,404 0,95 *®
Fej =feog sij > 28 jours.

sij < 28jours.

La résistance a la compression a 28 jour (fcyg) est obtenue par écrasement en compression
axiale sur des éprouvettes cylindriques normalisées (16x32) cm? dont la hauteur est double du

diametre et leurs sections est de 200 cm2.

Pour les ouvrages courants, on admet une résistance caractéristique a la compression a 28 jours
égale a 25 MPa.

e Résistance caractéristique a la traction

Cette résistance est définit par la relation

{ftj = 0,6 + 0,06f; sifeg < 60MPa.

fy = 0,275(f;)%/? sifo,g > 60MPa.

La résistance a la traction est déterminée par plusieurs essais, parmi ces essais on peut citer :

e Traction directe sur les cylindres précédents ;

e Traction par fendage en écrasant un cylindre de béton placé horizontalement entre les
plateaux d’une presse (essai Brésilien) ;

e Traction par flexion : a I’aide d’une éprouvette prismatique de coté « a » et de longueur «
4a » reposant sur deux appuis horizontaux et soumise a la flexion.

e résistance a la traction : f,g = 0,6 + 0,06f.,5 = 2,1MPa.

b.6.Contrainte limite
Un ¢état limite est un état pour lequel une condition requise d’une construction ou bien ses
éléments est strictement satisfaite et cesserait de 1’étre en cas de variation défavorable des actions

appliquees.

La connaissance plus préecise du comportement du matériau béton armé acquise a la suite de

nombreux essais effectués dans les différents pays a permit une modification profonde des principes
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des méthodes de calcul et a conduit a la méthode de calcul aux états limites et sont classés en deux

catégories :

% Etat limite ultime (ELU)
Correspond a la ruine de 1’ouvrage ou de 1’un de ces ¢éléments par perte d’équilibre statique,

rupture, flambement. C'est-a-dire :

e Etat limite ultime d’équilibre statique non renversement de la structure ;
e FEtat limite ultime de résistance pour les matériaux constitues béton ou acier ;
e FEtat limite ultime de stabilité de forme non flambement d’un poteau.
En compression avec flexion (ou induite par la flexion), le diagramme qui peut étre utilisé dans
tous les cas et le diagramme de calcul dit parabole rectangle.

Les déformations du béton sont :

_ {3,5 % si fepg < 40 MPa. _ 20
#bcl = Imin(4,5 ; 0,025f,g) % sif.pq > 40 MPa. bt~ <70
i Rectangle i
; 3 Ij .FE,g.J T

Figure 1.7:Diagramme parabole—rectangle des Contraintes—Déformations du béton.

Avec :

fvu: Contrainte ultime du béton en compression; f;,,, = _O-gf(bfci

Y, - Coefficient de sécurité du béton, il vaut 1,5 pour les combinaisons normales et 1,15 pour

les combinaisons accidentelles.
0: coefficient qui dépend de la durée d'application du chargement. Il est fixe a :

e 0= 1 lorsque la durée probable d’application de la combinaison d’actions considérée est

supérieure a 24 h ;
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e 0=0,9 lorsque cette durée est comprise entre 1 h et 24 h, et & 0,85 lorsqu’elle est inférieure
alh.
% Etat limite de service (ELS)
C’est un état qui est associé a I’aptitude et a la mise en service, ils sont donc liés aux conditions
normales d’exploitation et a la durabilité recherchée pour 1’ouvrage, les phénoménes correspondants

sont : la fissuration, les déformations, excessives des éléments porteurs.
Le batiment doit vérifier les trois criteres suivants :

e Compression du béton ;
e [’ouverture des fissures ;
e Déformation des éléments de la construction.

La contrainte limite de service estdonnée par:g, <o

bc = “bc

Avec: g = = =15 MPa.
%he O’6fc28 °be

EEI:%-:-:]

Figure 1.8 : Diagramme contrainte déformation du béton de calcul a ’ELS.
b.7.Contrainte admissible de cisaillement
r, =min(0,2f; / y,,5Mpa) Fissuration peu préjudiciable ;
z, =min(0,15f; / ,,4Mpa) Fissuration préjudiciable ou tres préjudiciable.
La contrainte ultime de cisaillement dans une piéce en béton définie par rapport a I'effort
tranchant ultime T,,.

T, = Tu avec{
E by d

b, : largeur de la picce.
d : hauteur utile.
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b.8.Module de déformation longitudinale
Ce module est connu sous le nom de module de Young ou de module d’¢lasticité longitudinal,

il est défini sous I’action des contraintes normale a courte et a longue durée.

e Module de déformation instantanée
Pour un chargement d’une durée d’application inférieure a 24 heures, le module de déformation

instantanéE; jdu béton age de «j » jours est égale a :

Eis=11000 X /f., =32164,20 Mpa.

e Module de déformation différée
Sous des contraintes de durée d’application supérieure a 24 heures on admet qu’a 1’age de

jours, le module de déformation longitudinal différée du béton Evj est donné par la formule :
Evas =3700 x {/f.,s =10818,87 Mpa.

b.9.Coefficient de poisson

La déformation longitudinale est accompagnée par une déformation transversale, le coefficient
de poisson représente la variation relative de dimension transversale d’une piéce soumise a une

variation relative de dimension longitudinale.

allongement relatif du coté de la sec tion

raccourcissement relatif longitudinal

e 1=0,2 pour le calcul des déformations et pour les justifications aux états-limites de service
(béton non fissuré).
e v=0 pour le calcul des sollicitations et dans le cas des états — limites ultimes (béton fissuré).
1.1.4.2.Aciers de construction
Les aciers utilisés en béton armé est un alliage du fer et du carbone en faible pourcentage a
pour objectif de supporter les efforts de traction dans les piéces fléchies et tendues, et de renforcer
les sections des pieces comprimés. La quantité des armatures est calculée de facon a assurer la

résistance aux charges déterminées.

Ils distinguent suivant leur nuance et leur état de surface (ronds lisses ou a barres a haute

adherence) et sont classés de la fagon suivante :

e Lesronds lisses (R.L) : nuances FeE 22 et FeE 24 pour les armatures transversales ;

e Les barres a haute (HA) : nuances FeE 400 pour les armatures longitudinales ;
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e Treillis soudés (TS) : TLE52 @ =5 mm pour les dalles.

a.1l.Diagramme déformation- contrainte
Gs: f (8%0)

Dans les calculs relatifs aux états limites, on introduit un coefficient de sécurité ys qui a les

valeurs suivantes:
vs= 1,15 cas genéral ;
vs= 1,00 cas des combinaisons accidentelles.
Pour notre étude, on utilise des aciers FeE400.

as (MPa)

r Y

Allongement |
fe /flys |

€es | 10 %o geso

L

Raccourcissement

- 10: %00 -8(:;5

- fe/vys
Figure 1.9: Diagramme déformation contraintes-déformations.

a.2.Module d’élasticité longitudinale

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

a.3.Contrainte de calcul
% Etat limite ultime

Pour le calcul on utilise le digramme contrainte—déformation de la Figure 1.9

e

La contrainte de calcul, notée o5 et qui est definie par la relation : 63 = =

S

Avec :




Chapitre | présentation de I’ouvrage et hypotheses de calcul

Y, © est le coefficient de sécurité de I’acier qui a pour valeur :

_ {1,15 vee wen e e e o e o Situation durable ou transitoire.
’YS - . = .
1,0.. ... oo vet vv wer . oa L Situation accidentelle.

e Rond lisse (fe =235 MPa)

og = 204,35 MPa ... ...... ... ... ..... Situation durable ou transitoire.
og = 235MPa.. ... ... ... . oo oo Situation accidentelle.

e haute adhérence (fe = 400 MPa)

os = 348 MPa ... ... ...... ... ..... Situation durable ou transitoire.
og = 400 MPa.. ... ...... ... .... ..... Situation accidentelle.

% Etat limite de service

La vérification de la contrainte dans les aciers se fait par les contraintes limites de traction des

armatures:
e Fissuration peu préjudiciable......... 0'_St§ f pas de limitation ;
e Fissuration préjudiciable.............. 0'_St =min (2/3f; 110 \/n.f; ) Mpa;
e Fissuration tres préjudiciable......... o_st: min (0.5f; 90 /».f, ) Mpa.

Avec n: coefficient de fissuration.

M=1. i i e cee e e e wee wwe oo . PoOurs ronds lisses ;
n=16........Pour hautes adhérences avec @> 6mm ;
n=13..........Pour hautes adhérences avec @ < 6mm.

a.4.Allongement de rupture

e = Allongementde I’acier a ’ELU ¢égale a 10%o.

1.2.Hypothéses de calcul

Le calcul en béton armé est basé sur les hypothéses suivantes :

e Etats limite ultime de résistance E. L. U. R ;

e Etats limite de service E.L.S.

1.2.1.Etats limite ultime de résistance
Il consiste a I'équilibre entre les sollicitations d'actions majoreées et les sollicitations résistantes
calculées en supposant que les matériaux atteignant les limites de rupture minorée, ce qui

correspond aussi aux reglements parasismique algériennes R.P.A 99 (version 2003).
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On doit par ailleurs vérifier que I'E.L.U.R n'est pas atteint en notant que les actions sismiques

étant des actions accidentelles.

1.2.1.1.Hypotheses de calcul a I'E.L.U.R
e Les sections droites planes avant déformation restent planes apres déformation ;
e Pas de glissement relatif entre les armatures et le béton ;
e Larésistance du béton a la traction est négligée ;

e Le raccourcissement du béton est limité ;

Epe = 3,5%, — Flexion composée.

Epe = 2%, — Compression simple.

e L'allongement de I'acier est limité & :e;,, = 10%o ;
e Les diagrammes déformations contraintes sont déefinis pour :
e Le béton en compression ;

e L'acier en traction et en compression.
1.2.1.2.Regles des trois pivots

En fonction des sollicitations normales la rupture d'une section en béton armé peut intervenir:

e Par écrasement du béton comprimé ;

e Par épuisement de la résistance de I'armature tendue ;

e Les positions limites que peut prendre le diagramme des déformations sont déterminées a
partir des déformations limites du béton et de l'acier ;

e La déformation est représentée par une droite passant par I'un des points A, B ou C appelés
pivots.

Tableau I.1: Les déformations limitent du pivot.

Pivot Domaine Déformation limites du pivot considéré
A 1 Allongement unitaire de 1’acier 10%go
B 2 Raccourcissement unitaire du béton 3,5%
C 3 Raccourcissement unitaire du béton 20/00
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' Compression
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Figure 1.10: Diagramme des déformations limitées de la section- Régles des trois pivots.

1.2.2.Etats limite de service
A D’état limite de service, les calculs sont fait a 1'équilibre des sollicitations d'actions réelles
(non majorées), en cas de fissuration préjudiciable on trés préjudiciable, les hypothéses sont les suri

ventes :

1.2.2.1.Hypothéses de calcul a E.L.S
e Les sections droites restent planes avant et apres la déformation ;
e |l n'yapas de glissement relatif entre les armatures et le béton ;
e Le béton tendu est négligé ;

e Les contraintes sont proportionnelles aux déformations.

Opc = Ep X &p¢
0s = Eg X &
AL
T L

Par convention 1 correspond au rapport du module d'élasticité longitudinale de I'acier a celui de

béton.

n= IIEES — 15 _, Coefficient d’équivalence.

b
1.2.2.2.Sollicitation du calcul vis-a-vis des états limites
Les sollicitations sont calculées en appliquant a la structure les combinaisons d’actions définies

ci-apres :

+* Les combinaisons de calcul a I’état limite ultime de résistance « E.L.U.R »

e Pour les situations durables :
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P1=135G+15Q.

e Pour les situations accidentelles « séisme, choc... »
P2=G+Q E.
P3=G+Q 1,2E.
P4=0,8G E.

«* Les combinaisons de calcul a I’état limite service de résistance
Ps=G+0Q.

Avec :

G : Charge permanente.
Q:Charge d'exploitation. .
E : L'effort de séisme.

1.3. Conclusion
Dans ce chapitre, nous avons présentés notre projet, la description, les caractéristiques
géotechniques du sol, ainsi que les différents matériaux choisis pour cette étude.
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I1.1.Introduction

Le pré-dimensionnement des élements principaux (Les planchers, Les poutres, Les poteaux,
Les voiles) est un dimensionnement préliminaire régie par des lois empiriques. Cette étape
représente le point de départ et la base de la justification a 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 et sont requises par les éléments de

contreventement constitué par les portiques auto stable et les voiles.

Le pré-dimensionnement doit étre satisfaites les conditions de premier genre (BAEL 91) et
regles de (RPA 99 version 2003).
11.2.Pré-dimensionnement des planchers

Le plancher est la partie horizontale d’une construction constituant une séparation entre deux
niveaux, destinés a rependre les charges et les surcharges et les transmettre sur des éléments
porteurs verticaux, tout en assurant des fonctions de confort comme l'isolation phonique, thermique

et I'étanchéité des niveaux extrémes.

Dans notre projet, on utilise un:

» Plancher a corps creux.
11.2.1.Plancher a corps creux
Les constituants d’un plancher en corps creux sont :
e Corps creux: c’est un coffrage perdu permet d’augmenter les qualités d’isolation de

plancher, il n’a aucune fonction de résistance.
e Poutrelles: ces sont des éléments porteurs du plancher, reposent a leurs extrémités sur des

poutres principales ou des voiles.

e Dalle de compression: est une dalle en béton coulée en place sur ’ensemble du plancher
constitué par les poutrelles et les hourdis. Elle est généralement armée d’un treillis soudé.
La dalle de répartition donne au plancher sa rigidité et assure le report des charges en
direction des poutrelles.

e Treillis soudé: L'utilisation de treillis soudés constitue une solution élégante et

économique pour I'armature de tous ces types de hourdis.
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Corp creux Poiitrelle Dalle de compression

16 cm

Figure 11. 1 : Coupe du plancher a corps creux.

Le dimensionnement d’un plancher a corps creux revient a déterminer sa hauteur h; tel que
hi=he+hgc avec hecet hge: hauteur du corps creux et dalle de compression respectivement. Pour

déterminer h;, on utilise la condition suivante.

11.2.1.1.Condition de rigidité
h, 1

>
L — 22,5

Avec : L c’est la portée maximale de la poutrelle entre nus.

L 281
=— = h=12,49cm.

ht 2 - -
22,5 22,5

On adopte un plancher a corps creux de hauteur totale ht=20cm, soit un plancher (16+4) cm.
11.3.Pré-dimensionnement des poutres

Les poutres sont des éléments porteurs horizontaux en béton armé coulé sur place, leur pre-
dimensionnement s’effectue par des formules données par les BAEL91, et vérifiées selon le
réglement parasismique Algérien en vigueur (RPA99),une vérification de la rigidité s’effectue a

I’aide des formules données par la résistance des matériaux ( RDM).

e Selon le B.A.E.L.91, le critere de rigidité :

h, : hauteur totale de la poutre.
L_ h <L b: largeur de la poutre.

15 10 avec:o s grande portée libre ent dappui
0.3d < b < 0,4d : la plus grande portée libre entre nus d'appuis.
d : hauteur utile.

Selon le R.P.A 99(version 2003), les dimensions des poutres doivent satisfaire les conditions

suivantes :
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b > 20cm
h > 30cm
h

—<4
b

bmax Sl,SX ht +b1

Nous avons deux types des poutres :

e Poutre principale : L max =3,85 m;
e Poutre secondaire : L i = 2,81 m.

11.3.1.Poutres principales

Ce sont les poutres recoivent les charges provenant des solives (poutrelles) et les répartie aux

poteaux sur lesquels ces poutres reposent. Elles sont disposées perpendiculairement aux poutrelles.

11.3.1.1.Pré-dimensionnement des poutres principales

L =385cm 25,67 cm<h, <385cm < onprend: h, =35cm.
d=0,9h, 9,45cm<b<12,6cm < onprend: b=30 cm.

On vérifie les dimensions adoptées vis-a-vis des exigences du R.P.A 99/2003:

D=30CM =20 CM oo Condition vérifiée.
Ny =35CM =30 CM .o Condition vérifiée.
h, . .

F ST S A o Condition vérifiée.
Do S@,5%x35+30)=825CM ...cciviiiiiiiiii Condition vérifiée.

Donc on prend la section des poutres principales (b xh) = (30%35) cmz2.

11.3.2.Poutres secondaires

Les poutres secondaires qui assurent le chainage. Elles relient les portiques entre eux pour ne
pas basculer.

11.3.2.1.Pré-dimensionnement des poutres secondaires

L =281cm 18,73cm<h_<281cm <> on prend: h, =30cm.
- t t
d=0,9h,

8,1cm <b<10,8cm < on prend: b=30cm.
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D'apres le R.P.A 99(version 2003) :

D=30CM =20 CM ot e, Condition vérifiée.
Ny =30CM=30CM . .ceiii Condition vérifiée.
h, .. y e

F = Condition vérifiée.
Doy S@5%30+30) =75CM. ceiviiiiiiiiiiii Condition verifiée.

Donc on prend la section des poutres secondaire principales (b xh) = (30x30) cm2.

11.4.Descente de charge
La descente de charges a pour but d’évaluer les charges et les surcharges revenant a chaque
¢lément porteur au niveau de chaque plancher jusqu’a la fondation. Les charges réglementaires sont

les charges permanentes (G) et les charges d’exploitations (Q).

11.4.1.Charges permanentes

Les charges permanentes sont appliquées pratiqguement avec la méme intensité pendant toute la
durée de la vie de I’ouvrage. Celles du plancher sont déterminées a partir de sa composition. Elles
sont fonction des masses volumiques ainsi que des épaisseurs de chaque constituant. Les charges
permanentes pour le plancher terrasse inaccessible, les planchers courant, mur extérieurs, mur

intérieures, sont déterminées comme suite.

11.4.1.1.Plancher terrasse inaccessible

Figure 11.2:Plancher terrasse.
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Tableau I1.1 : Charge et surcharge du plancher terrasse.

N° Désignation e (m) G (KN/m?)

1 Protection en gravillons 0,05 1

2 Etanchéité multicouche 0,02 0,12

3 Forme de pente en béton léger 0,1 2,2

4 Isolation thermique en liége 0,04 0,16

5 Plancher a corps creux 16+4 2,80

6 Enduit en platre 0,02 0,20
Totale G 6,48
Totale Q 1

11.4.1.2.Plancher étage courants

]
1 —\Il l
1 "-\.._‘

2 L I"’,"".""""."."" "'"'.","."""""'."""""'"'."."'."'""."'."""'"",'.".""'".'."'."""'.","."'jl
r*:J:1:1:ht}:t‘rk}:!cicﬂ:ti:'r..*:tt'ckttic'rt}:ti:t}:tict.ttt'ctttictttthtttictq

4 Jndd.dxd.d.dd.\d.ld. J.dAdJi.J.J.dJm.l.d.dl(.\d.dd.\d.dddﬁlddﬁ&&dd&&-{d.\ddd.\
3N T
|
|
4 l l \|
5 I
|-|Ir - - -

Figure 11.3:Plancher étage courant, R.D.C

Tableau I11.2: Charge et surcharge des étages courants.

N° Désignation e (m) G (KN/m?)
1 Revétement en carrelage 0,02 0,40
2 Mortier de pose 0,02 0,40
3 Sable fin pour mortier 0,02 0,34
4+5 Plancher a corps creux 16+4 2,80
6 Cloison en briques creuses 0,1 0,90
7 Enduit en platre 0,02 0,20
Totale G 5,04
Totale Q 1,5
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11.4.1.3.Mur exterieur (double cloison)

LR e

Figure 11.4:Détail mur extérieur.

Tableau I1.3 : Charge et surcharge des murs extérieurs.

N° Désignation e (m) G (KN/m?)

1 Brique creuses a I'extérieur 0,15 1,35

2 Brique creuses a l'intérieur 0,10 0,90

3 Mortier de ciment extérieur 0,015 0,27

4 Enduit intérieur en platre 0,015 0,15
Totale G (RDC, 1*"au 5°™ étage) 2,67

» Remarque
Le mur de la facade contient ouvertures (portes, fenétres) donc il est nécessitent d’opter un

coefficient de pourcentage d’ouvertures :
Murs avec portes et fenétres (70%G)
G=0,7 x 2,67 = 1,869KN/m?.

11.4.1.4.Mur intérieur

m
(¥
¥V

N
| O O B D B B B B B O O B N B BN B
b B E BB BB BB EE BB R
TR R RRRERRRORR
G B 6 BB E BB BB EE BERE
TR R RRRERRRORR
ATNTETINNINNNEY
TR R RRRERRRORR
BE 8 BB BB B EBE BEEE
TR R RRRERRRORR
BEE E BB BB R BE S

Figure 11.5:Détail d’un mur intérieur.
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Tableau I1.4: Charge et surcharge des murs intérieurs.

N° Désignation e (m) G (KN/m?)

1 Enduit intérieur en platre 0,015 0,15

2 Brique creuses 0,10 0,90

3 Mortier de ciment extérieur 0,015 0,27
Totale G (RDC, 1% au 5°™ étage) 1,32

I1.4.2.Charges d’exploitation
Les charges d’exploitation ou surcharges sont celles qui résultent de ’'usage des locaux. Elles
correspondent au mobilier, au matériel, aux matieres en dépdt et aux personnes pour un mode

normal d’occupation.

11.4.2.1.Loi de dégression des charges d’exploitations
Puisque il est rare que toutes les charges d’exploitation agissent simultanément, On utilise la
méthode de dégression des surcharges d’exploitation en fonction du nombre d’étages, qui consiste a

réduire les charges identiques a chaque étage de 10% jusqu’a 0,5Q de bas vers le haut.

Sous terrasse ........coo e veenn o Qo

Sousétage 1 ... oo i vev e e .. Qo + Q5

Sous étage 2 ... oo v v v e, Qo +0,95(Q; + Qy);

Sous étage 3 ... e e v eve e Qg + 0,90 (Q; + Q, + Q3);

Sous étage 4 ..o e v v Qo + 0,85(Q; + Q + Q3 + Qu);
Sousétagen ......... e e e cee .. Qg + 32+—nn(Q1 +Q,+--+Q,) Pourn=>5.

SoitQ, la surcharge d’exploitation sur la terrasse du batiment et Qq,Q,,Qs, ... .Q, les
surcharges d’exploitation relatives aux planchers 1, 2, ... ,n qui sont numérotés a partir du sommet

du batiment.

On adoptera pour le calcul des sections des poteaux les surcharges d’exploitation suivantes :
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Tableau I1.5: Dégression des charges d'exploitations.

Niveau
Charges ) ] _ La charge
des o Dégression des charges par niveau )
d'exploitations (KN/m")
planchers
5 Qo 20 =00=1,00 1
4 Q1 21 =0otQ1 2,5
3 Q2 22 =0o+0,95 (01+02) 3,85
2 Qs >3 =00+0,90 (q1+02+03) 5,05
1 Qa4 >4 =00+0,85 (g1+G2+q3+0a) 6,1
R.D.C Qs 25 =0o+0,80 (Q1+02+03+0s+0s) 7

11.5.Pré-dimensionnement des poteaux
Les poteaux sont en béton armé dont la forme est généralement carrée, rectangulaire ou
circulaire. lls sont pré-dimensionnés en compression simple et leur résistance est notamment limitée

par le risque de flambage.

Le choix ce fait selon le poteau le plus sollicité de la structure ; ce qu’il correspondant un

poteau reprendre la surface du plancher la plus importante.

On utilise un calcul basé sur la descente de charge tous en appliquant la loi de dégression des

charges d’exploitation.
Dans notre structure on a 3 types des coffrages :

e Typel: R.D.C

e Type2: dul® étage jusqu'au la 3°™ étage.
e Type3: du4®™ étage jusqu'au la 5°™ étage.

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

compression selon la formule suivante :

. 0{ Bris | As xfe]

0,9><yb Ys




Chapitre I pré-dimensionnement des éléments principaux

Avec :

e Nu: Effort normal ultime (compression).
e o : Coefficient réducteur tenant compte de la stabilité

0,85

a=—""— si A<50
1+o,2(7‘j
35
2
a:0,6[%j si 50 <A <100

\: Elancement d’EULER (k = I—fj :
|

e L, : Longueur de flambement.

e i:Rayon de giration [i =\/gJ

e |: Moment d’inertie de la section par rapport a 1’axe passant par son centre de gravité et

3
perpendiculaire au plan de flambement(l = %J :

e B : Surface de la section du béton (B=axD).

e 7, : Coefficient de sécurité pour le béton (y, =1,50) ..........Situation durable.
e 7,: Coefficient de sécurité pour I’acier (Y, =1,15) ...............Situation durable.
o f, : Limite élastique de I’acier (f, =400 MPa).

o f,q: Contrainte caractéristique du béton a 28 jours f.g = 25 MPa.

e A: Section d’acier comprimée.

B, : Section réduite d’un poteau, obtenue en réduisant de sa section réelle 1cCm
d’épaisseur sur toute sa périphérie B, = (a—2)(b—2).

On doit dimensionnement les poteaux de telle fagon qu'il n’y ait pas de flambement c'est-a-dire

L <50.

11.5.1.Exemple de calcul

On prend comme exemple de calcul les poteaux de RDC, d’ou: hy, = 3,06m.

Donc: L= 0,7hy = 0,7 X 3,06 = Lf= 2,14 m.




Chapitre I pré-dimensionnement des éléments principaux

11.5.1.1.Poteau le plus sollicité
On fixe notre choix au poteau axes (B, 3) comme il est motionné au figure suivante d’ou la

surface hachure c’est elle supporte par le poteau pour toute étages.

4,15/2 m

3,05/2m

3.11/2m

y .

»
»

»

Figure 11.6 : Le poteau le plus sollicité.

11.5.1.2.Surface reprise par poteau a chaque étage
Soit S La surface supportée par poteau axe (B, 3):

§= (3084 30 x (3204215
S=12,14 m?.

11.5.1.3.Effort normal ultime due a chaque niveau N,
a)Les efforts de compression due aux charges permanentes Ng
a.1) Poids propre des plancher terrasse

Grerrasse X S = (6,48) x 12,14 = 78,67 KN.

a.2) Poids propre des planchers étages courants et de plancher RDC
GRDC, E courants X S = (5,04) x 12,14 = 61,19 KN.

a.3) Poids propre des poutres principales

Gp.principale =Y X (b X h) X L

4,15 3,70
Gp principale = 25 X 0,30 X 0,35 X (T + T) = 10,32 KN.

a.4) Poids propre des poutres secondaires

Gp.secondaire = Tp X (bxh) XL




Chapitre I pré-dimensionnement des éléments principaux

Gp.Secondaire =25x 0,30 x 0,30 x (32i5 + %) = 6,93 KN.

a.5) Poids propre total

Gtotal = Grerrasse T GrpC, E courants X 1 + (Gp principale T Gp.secondaire) X (1).
Avec : n c'est le nombre de planchers d'étages courants; n=5.

Grotal = 78,67 + 61,19 X 5 + (10,32 + 6,93) x (5)

Gota] = 470,85 KN.

b)Les efforts de compression du aux charges d’exploitation Ng

Qrotal = QXS =12,14X 7 = Qoral = 84,98 KN.

c)Majoration des efforts
On doit majorer les efforts de 10 %

Ng= 1,1 x 470,85 = 517,94 KN.
Ng= 1,1 x 84,98 = 93,48 KN.

Ny = (1,35x517,94) + (1,5 x 93,48) = 891,59 KN.
Ny = 839,44 KN.

11.5.1.4.Détermination de (a)
B=Dh.a
_ba’

12
3 2
_ At a4 g9s
V1220 V12
214.2 214.2
————<80=a>——F——
0.289a 0.289.50

i =14,82cm
i

Onprend: a=40cm.

X=O,7xi:>7» 2142

- “h% _1853<50
i (0,289 x 40)

A = 08,53 00, ettt e e nnnnnnn Condition vérifiée.
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11.5.1.5. Détermination de (b)

Selon les regles du B.A.E.L91, I’effort normal ultime Nu doit étre :

NUS a.|:Lf(:28+Aslf_e:|
0’9Yb YS

B, =(40-2)(b—-2) =38x(b—2)cm
e Selon « RPA 99 version 2003 » Ag =0,8%B,................ Zone lla
A, =0,8%[38(b — 2)] = 0,304(b — 2)cm*?

A =18,53<50

0,85
o=|——7"——""—
L+ 0,2(1/35)2}

. { 0,85 }
1+0,2(18,53/35)"
o =0,80
fos=25MPA ; F, =400MPA ; v, =15 ; v,=115.

N, :a[ Br.f g N Asfe}
0,9]/b 7/5

N, SO’80>{38><(b—2)x25+0,304><(b—2)><400}

0,9x1,5x10 1,15%x10
b>1237cm.

Donc,on prend : b =40cm.

D'apres le R.P.A 99(version 2003)

min(a, b) =40 cm > 25 cm

min(a, b) =40 cm > 32—%6 =15,3cm

Condition Vérifiée .

Condition Vérifiée.

1/4 < % D . Condition \Vérifiée.

Donc: a=b=40cm.
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Tableau 11 .6 : Tableau récapitulatif des dimensions des poteaux.

types Niveaux Sections des poteaux (cm?)

1 R.D.C 40x40

35x35
35x35
35x35
30x30
30x30

)
al B w| N RO

11.6.Pré dimensionnement des voiles

L'épaisseur des murs voile se fait selon les régles parasismiques algériennes (version
2003).D’ou leur I'épaisseur minimale est de 15 cm. De plus, I'épaisseur doit étre déterminée en

fonction de la hauteur libre d'étage he et des conditions de rigidité aux extrémités.

Les voiles servent, d’une part, a contreventer le batiment en reprenant les efforts horizontaux
(séisme et ou vent), et d’autre part, a reprendre les efforts verticaux (charges et surcharges) et les
transmettent aux fondations. D’aprés le « RPA99 version 2003 » article 7.7.1 sont considérés

comme Vvoiles les éléments satisfaisant a la condition:
[>4e. Dans le cas contraire, les ¢léments sont considérés comme des éléments linéaires.
Avec :

L : longueur de voile, e : épaisseur du voile. L'épaisseur minimale est de 15 cm. De plus, I'épaisseur
doit étre déterminée en fonction de la hauteur libre d'étage he et des conditions de rigidité aux

extrémités indiquées.

Figure 11.7: Coupe de voile en élévation.
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11.6.1.Pour RDC, 1* au 5°™ étage

he
e | h 306
{ e2max(22,15) m- e ° >§:>e = 13,91 cm

L > 4eeteyj, = 15cm
Avec :

= L :Longueur du voile ;
= e : Epaisseur du voile ;
= h,: Hauteur d’étage.

Donc I’épaisseur des voiles des contreventements : € = 20 cm

11.7.Conclusion
Dans ce chapitre, nous avons pré-dimensionné les éléments principaux (plancher, Poutres
principales, Poutres secondaires, Poteaux et voiles) et le tableau suivant représente les différentes

sections des éléments.

Tableau Il .7: Tableau récapitulatif des dimensions des différents éléments porteurs.

Eléments Sections Epaisseur
Plancher / (16+4) cm
Poutres principales (30x35) cm? /
Poutres secondaires (30x30) cm? /
Type 1(RDC) (40x40) cm? /
Type 2(1* au 3™
yP ,( (35x35) cm? /
Poteaux ctage)
Type 3(4°™ au 5°M°
1age) (30x30) cm? /
étage
Voiles ! 20 cm




Chapitre 111 Calcul des planchers

I11.1.Introduction

C’est I’ensemble des éléments horizontaux de la structure d’un batiment destinés a rependre les
charges d’exploitation, les charges permanentes (cloisons, revétement...), et les transmettent sur des
¢léments porteurs verticaux (poteaux, voiles, murs ...).

Dans ce projet les planchers sont des corps creux.
Les planchers assurent deux fonctions principales:

e Fonction de résistance
Les planchers supportant leur poids propre et les surcharges d'exploitation.

e Fonction d'isolation

IIs isolent thermiquement et acoustiqguement les différents étages, Comme notre projet a usage
d’habitation et commerce, on adopte un plancher a corps creux qui est constitué par des poutrelles
en béton armé sur les quelles reposent les entrevous. Les poutrelles sont disposées suivant la petite

portée et elles travaillent dans une seule direction.

111.2.Dimensionnement des poutrelles
Notre projet étant une construction courante a une surcharge modérée (Q<5KN/m?). La hauteur

du plancher est 20cm soit (16+4) cm.

16 cm : corps creux ;

Avec : {4 cm : dalle de cmpression.

Les poutrelles sont disposés perpendiculaire au sens porteur avec un espacement de 65cm entre

axes.

Hauteur du plancher : hy = 20cm.
Epaisseur de la nervure : hy = 4cm.

Largeur de la nervure : by = 12cm.

b |

-

th

by i3

Figure 111.1: Dimensionnement des poutrelles.

. : M
|
hET T | %/ Frrrr] |
|
i | b, / b, Jj‘
|
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= Calcul de la largeur (b) de la poutrelle

Le calcul de la largeur "b" se fait & partir des conditions suivantes: b=2b1+bg ................... Q)

La portée maximale est: L =2,81 m et l;=65cm.

bls('l_bO) blsw=26,5cm
2 2

b, = min blsl— = blsﬁz%cm

10 10

6h, <b, <8h, 24cm<b, <32cm

Soit :b, =26,5cm.
Pour avoir b=2b, +b, = b =2x26,5+12 = 65cm.

111.3.Méthode de calcul des poutrelles

111.3.1Méthode forfaitaire
Il existe plusieurs méthodes pour le calcul des poutrelles, Le reglement BAEL 91 est proposé
une méthode simplifiée applicable pour les planchers courantes si les conditions ci aprés sont

satisfaites.

111.3.1.1.Les conditions d'application de la méthode forfaitaire

Cette méthode est applicable si les quatre conditions suivantes sont remplies :

a) La charge d’exploitation Q < max(2G;5 KN/m?);

b) Les moments d’inerties des sections transversales sont les méme dans les différentes travées ;
c) Le rapport des portées successives est compris entre 0,8 et 1,25
L

0,8< <1,25:

(i+1)
d) la fissuration est considérée comme non préjudiciable.
111.3.1.2.Principe de calcul

Il exprime les maximaux en travée et sur appuis en fonction des moments Fléchissant

isostatiques "M," De la travee indépendante.
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MD M“I( Mt ME f(
A A ST a ay
Travee isostatique Travee hyperstatique

w

2. hI I‘UI .

— Traveée hyperstatique

M

_ yTravéeisostatique

M

Figure 111.2: Diagrammes du moment corrigé.

Selon le BAEL 91, les valeurs de My,, My, M. doivent vérifier les conditions suivantes:
M, 2 max[1,05M,; (1+0,32)M, |- (M,, + M, )/2
M 2 (1+0,3)M,/2 dans une travée intermédiaire.

Mt > (1,2+0,3)M,/2 dans une travée de rive.

v' M, : Le moment maximal dans la travée indépendante ;

v Mt : Le moment maximal dans la travée étudiée ;

v" M, : Le moment sur I’appui gauche de la travée ;

v Me : Le moment sur I’appui droit de la travée ;

v a:Q/(G+Q) Le rapport de la charge d’exploitation a la somme des charges permanentes et

d’exploitations.
111.3.1.3.Les valeurs des moments aux appuis

Les valeurs absolues des moments sur appuis sont évaluées selon le nombre des travées :

e Poutre contenue a deux travées

06M
0.2 Mo ’ N ’ 0.2 Mo
au— s N N
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e Poutre contenue a trois travees

0.2 M: 0,5 Mo 0,5 Mo 0.2 Ms
A A - S N e - SN —2
e Poutre contenue a plus de trois travées
0,5 Me 0,4 Mo |
0.2 Mo A AN Qo ,
iy WA V- N 'iL" A
— —_ -'“"i _

111.3.1.4.Effort tranchant
L'étude de I'effort tranchant permet de vérifier I'épaisseur de I'dme et de déterminer les

armatures transversales et I'épure d’arrét des armatures longitudinales.

Le reglement BAEL 91, prévoit que seul I'état limite ultime est vérifié :

-TWT’?U B 1] |sz;LU

Figure 111.3: Diagramme de I’effort tranchant.

M,, — M 1
T= =g
M,, — M 1
To= =g

111.3.2.Méthode des trois moments
Vu que la 3*™ condition de la méthode forfaitaire n'est pas vérifiée c.a.d la fissuration est

préjudiciable ou trés préjudiciable (cas du plancher terrasse), on propose pour le calcul des

moments sur appuis la méthode des trois moments.
111.3.2.1.Principe de calcul de la méthode des trois moments

Pour les poutres continues a plusieurs appuis
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Mn Mn—l
Ml cqeemmmmmaaaaa- - -Mn-l Mn—l
/A l Fil 1%1 A n ﬂl I‘wL‘:Il l lﬁJr ﬁjz '
Ll ----------- Ln-l Ln Ln—l Ln—l
- L L L

Isolant deux travees adjacentes, elles sont chargées d'une maniére quelconque; c'est un systeme
statiguement indéterming, il est nécessaire de compléter les équations statiques disponibles par

d'autres méthodes basées sur les déformations du systeme.

(Ma-1) a M) g (M..-1)
m-1) L. (n) Lo+ (n+1)
(M1} q (My) " (M) q (M)
S e
Rn-l T L R_n T Rn Ln_l T Rn—'l

Mn, M1, Mp1 : les moments de flexion sur appuis (n), (n-1), (n+1), il sont supposés positifs,
suivant les conditions aux limites et les conditions de continuité, (6 '=06")...... (1)
Les moments de flexion pour chacune des travées L, Ln+1 sous les charges connues g, q’

peuvent étre tracer selon la méthode classique. My, Mp.1, Mn.1 sont provisoirement omis.

Ln Ln—l
e — —
an | by dn+1 | bn+1
o R e B

Gn, Gn+1: les centres d'inertie des aires de diagramme des moments.
an, bn, an+1, bn+1: sont la signification indiqué sur la figure.
Sh et Sp+1 : les Aires des diagrammes des moments pour les travées L, et Lp+

6'=6 (Mn)+ 6 (Mn)+ 6 (q)
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Selon le théoreme des Aires des moments, on aura :

S _.a M 1.L M _.L
g=_N"n _ "n-1"n_ "n'""n

L .E 6.E 3.E
n"—|1 | I
e,.:Sn +1'bn +1 Iv'n'l‘n +1 + Mn +1'Ln +1
L E 3.E 6.E

n+1"1 I |

S a S 1.b 1
0'=0"= M L_ +2M (l_ +L )+|v| L - N, N+l N+
n-1"n n\n n+1 n+1" " n+1 L L 1
n n+

C'est le théoreme des trois moments et sous cette forme générale il est applicable a tous les
types de chargement.cette équation est appelée équation de CLAPEYRON.

111.3.2.2.Evaluation de I’effort tranchant

M, — M
W e+q><|_
| 2

; My Mg gxL

e I 2

Ty =

I11.4.Calcul du ferraillage
111.4.1.Planchers étages courant
111.4.1.1.Etude des poutrelles Planchers RDC, étages courants
On a deux (02) types des poutrelles par chaque niveau selon le nombre et des longueurs des

travées

Type 01 : Travées A-B; B-C; C-D

AN A JA JAN

2,75m 2,81m 2,75m

Type 02 : Travées A-B; B-C;C-D;D-E;E-F;F-G;G-H

A\ A Z,Elmﬁl,?Sm&Z,ESm&Z,?Sm&
e

2,75m
+—r

2,81m A ZJ’EW&

e

a)Vérification des conditions d’application de la méthode forfaitaire

e la charge d’exploitation Q < max(2G,5 KN/m?);

Q =1,5KN/m’ < (2G =10,08 KN/m2;5 KN/m?);
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2
* Q=15KN/m" <10,08 KN/m? Condition vérifice.

e Poutrelle a d’inertie constante (I = Cet)“""""'""“““““““""'""""Condition vérifice

e Fissuration peu préjudiciable ...........ooooiiiiiii Condition vérifiée

. L
e Le rapport entre les travées successives : 0,8 < <1,25
(i+1)

Tableau I11.1 : Rapport entre les travées successives.

Travées | A-B B-C | CD | AB | B-C | C-D| D-E E-F F-G G-H

Portée 2,75 | 281 | 2,75 | 2,75 | 2,81 | 2,75 | 265 | 2,75 | 281 | 2,75

Rapport 0,98 1,02 0,98 1,02 | 1,04 | 0,96 | 0,98 1,02

e 08< S D Condition Vérifiée.

(i+1)
Puisque toutes les conditions sont satisfaites pour les planchers étages donc la méthode

forfaitaire est applicable.

b)Sollicitations

Le plancher d’étage courant comporte « 02 » types des poutrelles.
D’ou: G=504KN/m et Q=1,5KN/m?

b.1)E.L.U:
q, = (1,356 +1,5Q)x 0,65 = 5,89 KN/ml

o = Q/(G +Q) =1,50/(5,04 +1,50) = 0,23
(1+0,3a)=1,07 >1,05 ,donc : on doit tenir comptede1,07

(1,2+O,3a)%: 0,63(travée de rive)

1+ O,3a)% =0,53(travée intermédiaire)

q, = 5,89 KN/ml.

b.2)E.L.S:

g = (G+Q)x0,65— g = 4,25 KN/ml.
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» Exemple de calcul type 01 :
¢ alELU:

Moments fléchissant (isostatiques)

=quxL2
8

2
M?B = % =557KN.m.

M,

MEC 5,89 x 2,817

0

M — 5,89 x 2,75

0

=5,81KN.m.

=557KN.m.

Moments sur appuis

En appui(A)et(D): M, =M, =0,2M,
M, =0,2M{® =1,11KN.m

M, =0,2MS° =1,11KN.m

En appui(B)et (C): Mg =M, =0,5M,
Mg =0,5max(M §%;M¢¢) = 2,91 KN.m
M. =0,5max(M $¢;M$°) = 2,91 KN.m

Moments En travées
Travée (AB), (BC) et(CD)

M, +M

M2® >1,07.M5° — B =3,95KN.m

M2® >0,63.M5° =351KN.m

M; +M

ME¢ >1,07.M5° - € =3,31KN.m

M2¢ >0,63.M5¢ = 3,08 KN.m

M. +M

M >1,07.MS° — D —3,95KN.m

MSEP >0,63.M:° =351KN.m

= M%® =395 KN.m

— M2¢ =331KN.m

= M$° =395 KN.m

Calcul des planchers
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e Efforts tranchants

Calcul des planchers

Les valeurs des efforts tranchants de chaque travée étant calculées selon la formule suivant :

T _My-M, gL
w L 2 Tw : effort tranchant a droit
Avec :
M,, -M, q,xL
T, = -
L 2

Travée (A-B)

Tw

Travée (B-C)

Te

Tw

Travée (C-D)

¢ alELS:

111-291 5,89%x2,75
W =

+ =7,45KN.
2,75 2
111-291 589x2,75 — _875KN.
2,75 2
_ 291-2091 N 5,89x 2,81 _828KN.
2,81 2
291-291 589x281 — _828KN.
2,81 2
_ 291-111 N 589x%2,75 _875KN.
2,75 2
291-111 589x2,75 _ _745KN.
2,75 2

e Moments fléchissant (isostatiques)

:quxLZ

M
0 8

\re _ 425x2,75°

0

MEC 4,25x 2,81?

0

M — 4,25x 2,75°

0

=4,02KN.m.

=419KN.m.

=4,02KN.m.

e Moments sur appuis
En appui(A)et(D): M, =M, =0,2M,
M, =0,2M{® = 0,80KN.m

Te: effort tranchant a gauche
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M, =0,2MS° = 0,80 KN.m

Enappui(B)et (C): M; =M, =0,5M,
M, = 0,5max(M {®;M5¢) = 210 KN.m
M = 0,5max(M ¢, M:°) = 210 KN.m

e Moments En travées
Travée (AB), (BC) et(CD)

m2e >1.07.m28 - MatMs 5 ggienm M2 _ 285 KN
= M7 =2, .m

M2® >0,63.M,® = 2,53 KN.m

M; +M

MEC >1,07.ME° — ¢ = 2,38KN.m

= M2 =2,38KN.m
ME¢ >0,63.MJ¢ = 2,22 KN.m

M. +M
Mc* Vb _ 5 85KN.m

c Cc
M{® >1,07.Mg° - = MS$° =2,85KN.m

MSP > 0,63.MSP = 2,53 KN.m

e Efforts tranchants
~080-210 4,25x2,75

Tw + =5,37 KN.
Travée (A-B) Sl 2
Teo 080-210 4,25x2,75 — _631KN.
2,75 2
W= 210-2,10 N 4,25% 2,81 _597KN.
Travée (B-C) 2:81 2
Te— 210-2,10 B 4,25% 2,81 — _597KN.
2,81 2
W= 210-0,80 N 4,25%x 2,75 _ 631KN.
Travée (C-D) 273 2
Te 210-0,80 4,25x2,75 _ _537KN.

2,75 2
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Calcul des planchers

Tableau I11.2 : Tableau récapitulatif des sollicitations des poutrelles (étage courants).

E.LU E.LS
Type | Travée ( r|;]) M (KN. m) et T(KN) M (KN. m) et T(KN)

MO MW Me Mt TW Te MO MW Me Mt TW Te

A-B 2,75 | 557 | 1,11 | 291 | 395 | 7,45 | -8,75 | 4,02 | 0,80 | 2,20 | 2,85 | 537 | -6,31

1 B-C 281 | 581 | 291 | 291 | 331 | 8,28 | -8,28 | 419 | 2,10 | 2,10 | 2,38 | 597 | -5,97
C-D 2,75 | 557 | 291 | 1,11 | 395 | 8,75 | -7,45| 4,02 | 2,10 | 0,80 | 2,85 | 6,31 | -5,37

A-B 2,75 | 557 | 1,11 | 291 | 395 | 7,45 | -8,75 | 4,02 | 0,80 | 2,10 | 2,85 | 537 | -6,31

B-C 281 | 581 | 291 | 232 | 361 | 849 | -807 | 419 | 2,10 | 1,68 | 2,59 | 6,12 | -5,82

C-D 2,75 | 557 | 2,32 | 2,23 | 3,68 | 8,13 | -8,07 | 402 | 1,68 | 1,61 | 2,66 | 587 | -5,81

2 D-E 265 | 517 | 2,23 | 2,23 | 3,30 | 780 | -7,80 | 3,73 | 161 | 1,61 | 2,38 | 563 | -5,63
E-F 2,75 | 557 | 2,23 | 2,32 | 3,68 | 8,07 | -8,13 | 4,02 | 161 | 1,68 | 2,66 | 581 | -587

F-G 281 | 581 | 232 | 291 | 361 | 807 | -849|419| 1,68 | 2,10 | 2,59 | 582 | -6,12

G-H 2,75 | 557 | 291 | 1,11 | 395 | 8,75 | -7,45| 4,02 | 2,10 | 0,80 | 2,85 | 6,31 | -5,37

111.4.1.2.Calcul du ferraillage des poutrelles (a ’ELU)

Les moments maximaux en travée tendent a comprimer les fibres supérieures et a tendre les

fibres inférieures et par conséquent les armatures longitudinales seront disposées en bas pour

reprendre l'effort de traction puisque le béton résiste mal a la traction.

Pour le calcul du ferraillage des poutrelles on prend le cas le plus défavorable.

Les poutrelles sont des sections en "T" dont les dimensions sont données comme suit:
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) 65bm

W }sem

e

16ecm

RN\

12bm

Figure 111.4: La section de la poutrelle calculée (en T).

Pour le calcul de ferraillage on prend les sollicitations maximales suivantes a L’ELU:

=5,81 KN.m
0 max

=3,95KN.m
t max

. =111 KN.m
a(rive) max

a(inter) max 2,91KN.m

=8,75 KN.
ax

_|
;' £ £ £ =

111.4.1.2.1.Ferraillage en travée

a)Vérification de I’étendue de la zone comprimée

hO
Mab = b'ho'cbc(OI _?j

M = 65x 4x14,17(18 - 2).10" ® = 58,95KN.m

tal

|\/|t o =3,95KN.m< Mtab=58’95KN'm M| <M,

Donc l'axe neutre tombe dans la table de compression, la section en T sera calculée en flexion

simple comme une section rectangulaire de dimension (b x hy)= (65 x20) cm? soumise a

thax :3,95KNm

AN ‘—-Jr-—-—-—-—-—-—-—jH_.*l-:._._

ht

Figure 111.5: position de ’axe neutre.
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b)Vérification de I’existante des armatures comprimées (A”)

My 395x10°
f_.02b 1417x(18)° 65

W= — 0,013 < 0,392 —>AIS -0

11=0,034 < 0,392 = pivot.A: £ =10%o

o =1,250— 1- 21 )= 0,043

B=1-0,40=0,983

f
csz—ezﬂlgzms MPa.

¥s ’

My 395x10°

s = = =0,64 cm2.
B.dog 0,983x18x348

= As= 0,64 cm?.
c)Condition de non fragilité (B.A.E.L 91 art A.4.2.1)

65x 20

fe 1000

f
A smax 2N 023xbxdx 2 | = 0,23 % 65x18x <
min 1000 400

=A . >max(l,3;1,41)
min

A . =141cm?
min

= A A

adoptif ~ maX(Amin; cal)

» Lechoix:

As =3T10 = 2,36 cm®.
111.4.1.2.2.Ferraillage Sur appuis
e Appuis intermédiaire

Etat- limite ultime de résistance :

MY : —291KN.m
a max(inter)

La section de calcul est une section rectangulaire de dimension :

(b, x h) = (12x 20) cm?

=max(1,41;0,64) =1,41cm?.

Calcul des planchers
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_Ma(inter)_ 2,91x10°
"7 b,  1417(187x12

0.=1,25(1— |1 211 ) = 0,068

B=1-0,40=0,973

= 0,053<0,392 —> A; -0

f
cs=—e=@=348 MPa.
v, 1,15

S

Iv'a(inter) 2,91x10°
Agi ter) — -
s(in Bdos  0,973x18x348

=0,48 cm2.

e Appuis de rive

mY . =111KN.m
a max(rive)

_Ma(inter) _ 111x10°
! f b, 1417(187x12

0 =1,25(1—\1- 21 )= 0,025

B=1-04q=0,990

~ 0,020 < 0,392 — A'S -0

f
GS:_e=4_OO=348 MPa

v, 1,15

M a(inter) 111x10°
A ivey = =
s(rive) B.d.og 0,990 x18 x 348

a)Condition de non fragilité (B.A.E.L 91 art A.4.2.1)

=0,18 cm2.

f
A . >max ﬂ;0,23><b><d>< 28 | — 12X20;0,23x12><18x£
min 1000 4

fe 1000
= A >max|[0,24,0,26]
Amin(inter) =0.26 cm”.
= A, doptif = max(Amin Al ): max(0,26;0,48) = 0,48 cm®.
> Lechoix:

As=2T10=1,57 cm?.

A .. - =026cm?
min(rive)

00)

Calcul des planchers
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= max(0,26;0,18) = 0,26 cm?.

= A )
cal

adoptif — maX(Amin A

» Le choix:
As=1T10=0,79 cm*.
111.4.1.3.Vérifications
a)L'influence de I'effort tranchant
D’apres le BAEL91 (art A.5.1,211):

u
_ Tmx _ 875x10°
U byxd 12x18x100

T =0,41MPa.

. f
Fissuration peut nuisible T, min{O,Zﬁ;SM Pa] =3,33 MPa.

I

T, =0,41 MPa.< Tu =3,33MPa.. o

Pas de risque de cisaillement.

b)Section et écartement des armatures transversales A,

b.1)Diamétre des armatures transversales

.(h b
¢t < mm(g;ﬁ;@minj

@ < min(@;@;loj =571~ 8mm.
35 10

On prend :

4 =8 mm=A =148=05 cm’,

b.2)Calcul des espacements
{St < min(0,9 x d;40) cm

) =S, £16,20 cm=S, =15 cm.
S, <min(16,2;40) cm t t

b.3)La section des armatures transversales

A vl - 0.3k,
b,.s, 0,9.f,. (sina+cosa)

K=1 (fissuration non préjudiciable).

Calcul des planchers

Condition Vérifiée.
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a =90° = Sina + Cosa =1

fe=235MPa. ; v, =115

ys(tu —0,3k.ftjj

) = A 2> b,.S
(*) t 091, 0-St
A 1,15(0,41-0,3x1x 2,1) 012015
0,9x 235
A, =-21510"

La section exigée par la condition de non fragilité (B.A.E.L 91)

c)Pourcentage minimal des armatures transversales

A xf T
L€ >max (—+;0,4 Mpa)

b0><st 2

A xf
L& >max(0,21;04 Mp3d=04 Mpa.
0 XS

t

=3,06x10°m? ~ 0,31cm?.

t f 235

e

A >[0’4Xb0 XSt]_ 0,4x0,12x0,15

Alors on adopte :

¢t -8 mm:>At =1¢8=0,5 cm?,

d)Compression de la bille d'about
La contrainte de compression dans la biellette est:

- b

-

Figure 111.6:Compression de la bille d'about.

+r
a
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F=T x+2
F u
G, =— avec: axb,
S=
V2
- 2T,
D’ou:cp =
ab,

a = la longueur d'appuide la biellette <0,9xd
On doit avoir : Eb < fczglyb

Mais pour tenir compte du fait que l'inclinaison de la biellette est légérement différente de 45°

donc on doit vérifier que :

G, < O,81°028/yb

2T, p 0’85'fC28 Cas ZTU .yb
a.b, Yo 0,8.b,.f
2x8,75x1,5 — 0,01cm

a=
0,8x12x25x%x10

a=min(a';0,9 xd);
ad=c—-Cc-2cm=40-2-2=36cm

a=min (36 cm; 16,2cm) =16,20cm >0,01cm ........cooviviiniininnnnn... Condition vérifiée.

e)VérificationaL'E .L .S
e.1)Au niveau des travées
Lorsque la fissuration est peu préjudiciable, il n'est pas nécessaire de vérifier la contrainte

maximale dans I'acier tendu o,

Section rectangulaire ) v-1\) fq _
. =S| — |+-—=-=0,.<6,. =0,6xf_,, =15MPa.
Acier F,E400 2 100

e.2)Vérification des compressions dans le béton a I’E.L.S

- Si la condition ci-dessous est Vérifiée la verification des contraintes de compression dans le

béton est inutile (sur appuis et en travées).

. y—-1 +fC28;”{= M,
2 100 M

ser
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Tableau I11.3 : Vérification des compressions.

/ My(KN.m) | Mger(KN.m) o (“’ ;1j+% Observation
Appui | 2,91 2,10 0,068 0,443 Condition
verifiee
; Condition
Travee 3,95 2,85 0,043 0,443 vérifice

oy < 0, Les armatures calculées a L’ELU seront maintenues.

f)Influence de I’effort tranchant au voisinage des appuis

Sur un appui de rive ou intermédiaire on vérifier que I’on a :

0,75.V,

V, <V etV, <0,267.ab,.f = <a<d

O. c28

Lorsque « a » n’est pas donnée on utilise la formule suivant :
a= Ia —2cm telque: Ia = IS —Typede crochet

Ia : Longueur d'ancrage.

IS : Longueur de scellement droit( donnée a partirdu BAEL91)

On choisit parexemple un crochet de 90°

Donc: Ia = Is —24,69¢ tel que: Is =35¢ (FC28 = 25M Pa;Fe 400)
Ia =10,31¢p =10,31x1,00 =10,31cm

Alors:a = Ia —2=10,31-2=8,31cm

vu =0,267xaxb, xf_ =0,267(831x12) %1071 x 25 = 66,56KN.
vu < Vu = 8,75KN < B66,56KN. ... oot e Condition Vérifiée.

g)Vérification des armatures longitudinales

Au droit d’un appui simple, la section A des armatures longitudinales inférieures doit étre telle

que ’on ait :

V
> U
A fely,

~1,15x8,75x10
S 400

A =0,25cm?.
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AS =2.36cm? > 0,25cm? = condition vérifiée.

h)Vérification de la contrainte d'adhérence limite

Il faut verifier que : T, < fs

VU

7, =——2— (Zu: Etant la somme des périmétres utiles des barres)
0,9%x0,23%u

T = 0,6.y3.f,; Pour les armatures a HA= y, =15
fs =2,1 MPa; TS =0,6x1,5*x2,1=2,84 MPa.

SU=3x2x7txR=3x2x%x314%x0,8=15,07 cm.

-3
r=— 20" _4o8Mmpa,
0,9x0,23x0,151
Donctg =0,28MPa<T=284MPa.......ccooiviiiiiiiiiiiiiiiiiie, Condition vérifiée.

i)Vérification de la fleche
D’aprés BAEL 91 modifiée 99 : f < f 41,

_Lmax

Avec : Fagm = =00 —Lmax : la portée maximal

Dans notre cas, ona: Lma=2,81m

Faim = %:o,oosm
I bhg+15A h d)?2 > d’=0,1h
- - _ e d =
0 12 ut(z ) )
= 205X 0207 o 236220~ 0,027
0 — 12 ) ( 2 ) )
I, = 2,30.10"'m*.
Ay 236107% 0011
P=pd_ 012x018
0,05f,g 0,05 x 2,1
A= by 012 = 374
2+3p)p (2+3x 0’65)0,011
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1,75f155
U =1— = 0,66
(4p Ogt) + fizg
Lo Ll 11x28301070
T +AiU) (1+374x066) M
M, [2  2,85.1073 x 2,812 )
f= = = 10.10 "m.

~ 10E.I;; 10 x 32164,2 x 0,07
Avec :E, = 11000(1=C28)1’3 —32164,2 MPa

Donc:f =10.10°cm <fuqym =056 Cm........ccccevviinnnnn... Condition vérifiée.

111.4.1.4.Schemas de ferraillage des poutrelles (Etage courant)

ITI0 . 1T10(fil) +1T10(chap)

3710 3710

-

(1“11]:]1! en travées COuUpe en Elp‘lllli}i

Figure 111.7: Ferraillage des poutrelles de rive.

1T e 1T10(fil) +1T10{chap)

3T10 3710

(‘nu'_m: en travées COuUpe en EI;}I.JIHiEi

Figure 111.8: Ferraillage des poutrelles intermédiaire.
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11.4.2.Planchers terrasse
111.4.2.1.Etude des poutrelles Planchers terrasse
On a un seul type de poutrelle selon le nombre et des longueurs des travées

Type 01 : Travées A-B; B-C;C-D;D-E;E-F;F-G;G-H

& & Z,Elm&Z,TSm& ’ﬂ‘ & &

2,75m 2,60m 2,75m 2,81m 2,73m

a)Vérification des conditions d’application de la méthode forfaitaire

e la charge d’exploitation Q < max(2G,5 KN/m?);

¢ Q=15KN/m® <10,08KN/m? . Condition vérifiée.

e Poutrelle a d’inertie constante (I = Cet)"""""'""""""""""""“""'Condition vérifiée

e Fissuration peu préjudiciable .............cooviiiiiiiiiiee, Condition non vérifiée

Pour le plancher terrasse la fissuration est préjudiciable ou trés préjudiciable
Donc dans le cas du plancher terrasse, on applique la méthode des trois moments

b)Sollicitations

G=6,48KN/m* ;Q=1KN/m’

G =6,48 KN/m*> ;Q=1KN/m?
G =6,48x0,65=4,21KN/ml
Q=1x0,65=0,65 KN/mI

QU =1,35G +1,5Q = 6,66 KN/ml
Q =G+Q=486KN/ml

ser

» Exemple de calcul type 01 :
Le calcul se fait selon la formule:

S a S 1.b 1
M_ L +2M (L +L )+|v| Lo =-g - N, N*2 Ax2) .
n-1"n n\ n n+1 n+1 n+1 L L
n n+1
Mo= QI?%/8
an = bp=Ly/2
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Sn=2/3.Ln. My
an+1 = Dnat = Lnea/2
Sn+1 = 2/3.Ln+1. Mo
v APELU:
+ Sur appuis de rive

_gxL?  6,66x(2,75)
8 8

Vs =6,3KN.M =M, = 0,2 M® =02(63) = ~1,26KN.m.

_gxL?  6,66x(2,75)°

Mg =4

=6,3KN.m =M, =— 0,2 Mg" =0,2(6,3) = —1,26KN.m.

+ Sur appuis intermédiaires
¢ Enisolant deus travées adjacentes, on prend A-B et B-C
Moag= QI%/8 = 6,30 KN.m ; Mggc = QI?/8 = 6,57 KN.m

Donc (1)=> 2,75Ma+2(2,75+2,81).Mg+2,81M¢ = 71,57
Avec: Ma = -0,2.Mgag =-1,26 KN.m
11,12Mg + 2,81Mc = -68,11........... 1)

¢ Enisolant deus travées adjacentes, on prend B-C et C-D
Mosc = QI#/8 = 6,57 KN.m ; Mocp = QI%/8 = 6,30 KN.m

Donc (1)=> 2,81Mg+2(2,81+2,75) Mc+2,75Mp, = -71,57
2,81Mg+11,12 Mc+2,75Mp = -71,57............ (2)

¢ Enisolant deus travées adjacentes, on prend C-D et D-E
Mocp = QI2/8 = 6,30 KN.m ; Mgpe = QI?/8 = 5,85 KN.m

Donc (1)=> 2,75Mc+2(2,75+2,65) Mp+2,65Me = -65,62
2,75Mc+10,8 Mp+2,65Mg = -65,62............ (3)

¢ Enisolant deus travées adjacentes, on prend D-E et E-F
Mope = QI%/8 = 5,85 KN.m ; Megr = QI%/8 = 6,30 KN.m

Donc (1)=> 2,65Mp+2(2,65+2,75) Me+2,75M = -65,62

2,65Mp+10,8 Mg+2,75Mg = -65,62............ 4)
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¢ Enisolant deus travées adjacentes, on prend E-F et F-G
Moer = QI2/8 = 6,30 KN.m ; Morg = QI?/8 = 6,57 KN.m

Donc (1)=> 2,75Mg+2(2,75+2,81) Me+2,81Mg = -71,57
2,75Me+11,12 Mg+2,81Mg = -71,57............ (5)

¢ Enisolant deux travées adjacentes, on prend F-G et G-H
Morc = QI2/8 = 6,57 KN.m ; Moy = QI%/8 = 6,30 KN.m

Donc (1)=> 2,81M+2(2,81+2,75) Mg+2,75My; = -71,57
Avec: My =-0,2.Moeh = -1,26 KN.m
2,81Mg+11,12 Mg= -68,11............ (6)

e Les moments sur appuis
Ma-=-1,26 KN.m

Mg = -5,07 KN.m
Mc=-4,16 KN.m
Mp =-4,01 KN.m
Me - -4,11 KN.m
Me--3,84 KN.m
Mg = -6,23 KN.m
My =-1,26 KN.m

e Efforts tranchants

1,26 -5,07 6,66x2,75
W= +

S S =TTTKN.
Travée (A-B) 126 ’507 6.66x 2,75
Te=—2 200 DOOXAI _ 19855KN.
275 2
T 5,072;;,16 . 6,66>2< 281 _ g sakn.
Travée (B-C) 507 ,416 6.66 x 2,81
Te= 22 "%20 DOOXEOL 9 04KN.
281 2

Calcul des planchers
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41(; 7: 01 666>2<275 _921KN.
Travee (C'D) _416-401 6,66x2,7
X275 _ 911KN.
275 2
4o; 6;111+666>2<2 85 _g7aKN.
Travee (D_E) _401-411 6,66x2,
X265 _ gg9okn.
265 2
412 7284+ 666>2<275 _926KN,
Travee (E'F) _411-384 6,66x2,7
X275 _ 906 KN.
275 2
384; 8613 23+666>2<281_8151KN.
Travee (F'G) _384-6,23 6,66x 281
X492 _ _10.21KN.
281 2
Tw = 6’22 ;;’26 + 6’6622'75 ~10,97 KN.
Travee (G-H) 6,23-1,26 6,66x2,75
Te= X415 _ _735KN.
275 2

e Les moments en travée
Mtag = Ma+Mg /2 +Mpopag = 3,27 KN.m

Mtgc = Mg+Mc /2 +Mogc = 1, 96 KN.m
Mtcp = Mc+Mp /2 +Moep = 2,22 KN.m
Mtpe = Mp+Mg /2 +Mope = 1,79 KN.m
Mter = Mg+Mg /2 +Moee = 2, 33 KN.m
Mtrg = Me+Mg /2 +Moeg = 1, 54 KN.m

Mtgh = Mg+My /2 +MogH = 3, 27 KN.m

Calcul des planchers
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v APELS:
+ Sur appuis de rive

_gxL?  4,86x(2,75)*

Mge = 2 = 4,50KN.m =M, = — 0,2 M*® = 0,2(4,59) = - 0,92KN.m.
2
Mo+ = 9 X8L2 - 4’86Xé2’75) =459KN.m =M. - 0,2 M =0,2(4,59) = —0,92KN.m.

+ Sur appuis intermédiaires
¢ Enisolant deus travées adjacentes, on prend A-B et B-C
Moag= Q|2/8 = 4,59 KN.m ; Mggc = Q|2/8 = 4,80 KN.m

Donc (1)= 2,75Ma+2(2,75+2,81).Mg+2,81M¢ = -52,23
Avec: Ma = -0,2.Mgag =-0,92 KN.m
11,12Mg + 2,81Mc =-49,7............ 1)

¢ Enisolant deus travées adjacentes, on prend B-C et C-D
Mogc = Q|2/8 = 4,80 KN.m ; Mocp = Q|2/8 =4,59 KN.m

Donc (1)=> 2,81Mg+2(2,81+2,75) Mc+2,75Mp = -52,23
2,81Mg+11,12 Mc+2,75Mp = -52,23............ )

¢ Enisolant deus travées adjacentes, on prend C-D et D-E
Mocp = QI2/8 = 4,59 KN.m ; Mope = QI#/8 = 4,27 KN.m

Donc (1)=> 2,75Mc+2(2,75+2,65) Mp+2,65Mg = -47,88
2,75Mc+10,8 Mp+2,65Mg = -47,88........... 3)

¢ Enisolant deus travées adjacentes, on prend D-E et E-F
Mope = QI%/8 = 4,27 KN.m ; Mogr = QI2/8 = 4,59 KN.m

Donc (1)= 2,65Mp+2(2,65+2,75) Mg+2,75M¢ = -47,88
2,65Mp+10,8 Mg+2,75M = -47,88........... (4)

¢ Enisolant deus travées adjacentes, on prend E-F et F-G
Moer = QI2/8 = 4,59 KN.m ; Morg = QI2/8 = 4,80 KN.m

Donc (1)=> 2,75Mg+2(2,75+2,81) Me+2,81Mg = -52,23
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¢ Enisolant deus travées adjacentes, on prend F-G et G-H

2,75Mg+11,12 Me+2,81Mg = -52,23...

......... (5)

Moec = QI2/8 = 4,80 KN.m ; MogH = QI#/8 = 4,59 KN.m

Donc (1)= 2,81Me+2(2,8142,75) Mg+2,75My; = -52,23

Avec: My = -0,2.Moeh = -0,92 KN.m
2,81Me+11,12 Mg=-49,7............ (6)

Les moments sur appuis
Ma=-0,92 KN.m

Mg =-3,70 KN.m
Mc = -3,04 KN.m
Mp=-2,92 KN.m
Me- -3 KN.m
Me=-2,79 KN.m
Mg =-4,6 KN.m

My = -0,92 KN.m

Efforts tranchants
oo 092-370 486x275 0
, 275 2
Travée (A-B) 092-370 4,86x2
Te= 092-370 486x275 _ g47uN.
275 2
Tw 3,7(;;,04 N 4,86>2< 281 05 kN.
Travée (B-C) 370 | 304 486
Te= 270-304 486x281_ o shkn.
281 2
- 3,02—75,92 LAB6x2T5 (oo
Travée (C-D) 3.04 | 202 486x27
Te 204-292 486x275 _ poiuN.
275 2

Calcul des planchers
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222653 486>2<2 85 _ 6 41k,
Travée (D-E) 2 0 3 4862
X265 _ 6 47KN.
265 2
_ 3;579 486>2<275 _676KN,
Travee (E'F) 3-279 486x275
*50 _ _66KN.
275 2
27;38146+ 486>2<281_6,19 ™~
Travee (F_G) _279-46 486x281
X492 _ 7 4TKN.
281 2
_ 4,62—7(;,92 N 4,86>2<2,75 _B02KN.
Travee (G-H) 46092 A4B6x27
T 46092 486x275 _ o4 N
275 2

e Les moments en travée

Mtag = Ma+Mg /2 +Mgag =2,38 KN.m
Mtgc = Mg+Mc /2 +Mogc =1, 43 KN.m
Mtcp = Mc+Mp /2 +Mgep =1,61 KN.m
Mtpe = Mp+Mg /2 +Mgpe =1,31 KN.m
Mter = Mg+Mg /2 +Moge =1,7 KN.m
Mteg = Mpt+Mg /2 +Morg =1,11 KN.m

Mtcy = Mg+My /2 +Moeh =2,38 KN.m

Calcul des planchers
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Tableau I11.4 : Tableau récapitulatif des sollicitations des poutrelles (Terrasse).

ELU ELS
L M (KN. m) et T(KN) M (KN. m) et T(KN)

Type | Travee
(M Mo My Mo | Mc | Tw | T | Mo | My | Me | M; | Tw | T

A-B 2,75 | 6,30 | 1,26 | 507 | 3,27 | 7,77 | -10,55 | 459 | 0,92 | 3,70 | 2,38 | 5,29 | -8,07

B-C 281 | 6,57 | 507 | 416 | 1,96 | 968 | 9,04 | 480 | 3,70 | 3,04 | 1,43 | 7,06 | -6,6

C-D 2,75 1 630 | 416 | 401 | 222 | 921 | 9,11 | 459 | 3,04 | 292 | 1,61 | 6,72 | -6,64

D-E 265 | 585 (401 | 411 | 1,79 | 872 | -892 | 427 | 2,92 3 131 | 6,41 | -6,47

E-F 2,75 16,30 411 | 384 | 233 | 9,26 | -9,06 | 4,59 3 2,79 | 17 | 676 | -6,6

F-G 281 | 657 [ 384 | 623 | 1,54 | 851 | -10,21 | 480 | 2,79 | 46 | 1,11 | 6,19 | -7,47

G-H 2,75 | 6,30 | 6,23 | 1,26 | 3,27 | 1097 | -7,35 | 459 | 46 | 092 | 2,38 | 8,02 | -534

Le ferraillage des poutrelles se fait pour une section en T soumise a la flexion simple a
I’E.L.U.R. En suit la vérification du béton et les sections d'armatures se fait a I'E.L.S.

Pour le calcul de ferraillage on prend les sollicitations maximales suivantes:

=6,57 KN.m
0 max
=3,27 KN.m
t max
: =1,26 KN.m
a(rive) max

a(inter) max 6,23KN.m

M
M
M
M
T =10,97 KN.

max

111.4.2.2.Ferraillage en travée
a)Vérification de I’étendue de la zone comprimée

— hO
M = b.ho.cbc(d—?j
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M, =65x4x14,17(18-2).10* =58 95KN.m

M =327KN.m<M =5895KNm M! <M,

Donc la zone comprimée se trouve dans la table de compression.

— La section de calcul sera une section rectangulaire de dimensions :
(b x h) = (65>< ZO)Cm2 .

b)Vérification de I’existante des armatures comprimées (A”)

M, 3,27 x10°

2h 2
fbc.d b 14,17x(18)° x65

1L =0,011<0,392 = pivot.A: & =10%,

= ~0,011< 0,392 —> A'S -0

0.=1,2501— \1- 2y )= 0,014

B=1-040=0,994

f
——e=4—00=348 M Pa.
15

Og =
v L
M 327x10°

A, = = = 0,53 cm?.
B.dos 0,994x18x 348

= As= 0,53 cm?.
c)Condition de non fragilité (B.A.E.L 91 art A.4.2.1)

65x20 4 53, g5x18x 2L
1000 400

A . >max m;O,Zbexdxfﬂ =(
min 1000 fe

= A . >max[1,3;1,41]
min

A . =141cm?.
min

A ]=max(1,41;0,53) =141cm?.

= Aadoptif - maX(Amin ! cal)

> Le choix:
As =3T10 = 2,36 cm>.

Calcul des planchers
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111.4.2.3.Ferraillage Sur appuis
e Appuis intermédiaire

Etat- limite ultime de résistance :

MmUY . —6,23KN.m
a max(inter)

La section de calcul est une section rectangulaire de dimension :

(b, x h) = (12x 20) cm?

~ Mainter) _ 6,23x10°

- f o0, 14,17(18)2x12

0 =1,251—\1- 2y )= 0150

B=1-04a=0,940

=0,113<0.392 > A'S =0

f
o, =€ =300 _ 318 Mpa
v. 115
M_ . 3
R a(inter) _ _ 6,23x10 _\ye o

sinter) ~ B.d.coq ~0,940x18x348

e Appuis de rive :

u

M . =126 KN.m
a max(rive)

M a(inter)  1,26x10°

- d2b, 14,17(18)2x12

= 0,023< 0,392 - A'S =0

0. =1,250— 1 241)=0,029

B=1-0,40=0,988

f
G _e 400 _ 348 mpa

v, 115

I\/Ia(inter) 1,26 x10°
A e = =
s(rive) B.d.og 0,988 x18x 348

=0,20 cm2.

a)Condition de non fragilité (B.A.E.L 91 art A.4.2.1)

f
A . >max ﬂ;0,23><b><d>< 128 :(12X20;0,23x12x18x£j
min 1000 fe 1000 400
= A >max|[0,24,0,26]
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. 2
Amin(inter) =0,26 cm”.

_ RS . ,
= Aa doptif = maX(Amin Acal )= max(0,26:1,06) =106 em?.

> Le choix:
As=2T10=1,57 cm?.

A .. =026cm2
min(rive)

J— . _ . _ 2
= Aadoptif B max(Amin ’Acal )— max(0,26;0,20) = 0,26 cm~.

> Le choix;
As=1T10=0,79 cm?.
111.4.2.4 \érifications

a)L'influence de I'effort tranchant
D’apres le BAEL91 (art A.5.1 ,211):

u
_ Tmax _ 1097x10°
U b,xd 12x18x100

T

=0,51MPa.

. f
Fissuration peut nuisible : ¢ = min[o,zﬂ;SM Pa} =3,33 MPa.
b

T, = 0,51 MPa.< Tu =3,33MPa.. o, Condition vérifiée.

Pas de risque de cisaillement.

b)Section et écartement des armatures transversales A,

b.1)Diametre des armatures transversales

_(h b,
<min| —,;,—,; min
¢t (35 10 ¢I j

@ < min(@;@;lo =571~ 8mm.
35 10

On prend :

4 =8 Mm=A =148=05 cm?,
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b.2)Calcul des espacements
{St < min(0,9 x d;40) cm

) =S, £16,20 cm=S, =15 cm.
St < min(16,2 ;40) cm t t

b.3)La section des armatures transversales
A, N yskru —0,3k.fij)

b_s. = 09, (sinos cosa)” *)
K=1 (fissuration non préjudiciable).
a=90° = Sina +Cosa =1
feE =235MPa.  ; vy, =1,15
J T, —03kf j
*) =>A > ! ( u0,9.fe g b,.s,
A, > 1’15(0’%1’;3’23;2“ 21),.012x015
A =-117.10"

La section exigée par la condition de non fragilité (B.A.E.L 91)

c)Pourcentage minimal des armatures transversales

A xf T

t e >max (404 Mpa
b, xS (2 ha)

t

A xf
L& >max(0,22;04Mpg=02 Mpa.

b, xS

t

0,4xb xS
A, >[ 0 t}— 0.4x0,12x0.15 _ 546 105m? ~0,30cm?.

f 235

e
Alors on adopte :

¢t -8 mm:>At =1¢8=0,5 cm®,

d)Compression de la bille d*about

La contrainte de compression dans la biellette est:
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/ b

e

i
Tu
H Zcom
——.L. |' ..... -

Figure 111.9:Compression de la bille d*about.

+—p
a

F, :Tu x+2
G, =— avec: axb
S= 2
V2
- 2T,
D’ou:op =
ab,

a = la longueur d'appuide la biellette < 0,9 x d
On doit avoir : Eb < fczslyb

Mais pour tenir compte du fait que I'inclinaison de la biellette est légérement différente de 45°
donc on doit vérifier que :

G, < 0,81‘028/4{b

2T, 3 0,85.fC28 Cas 2Tu Yy
a.b, Yo 0,8.b.f 6
2x10,97x1,5 _ 0,01cm

az=
0,8x12x25%x10

a=min(a';0,9 x d);
a=c—-c-2cm=30-2-2=26cm

a=min (26 cm;16,2cm) =16,20cm >0,01cm ........ceovvvviniininnnnn... Condition vérifice.

e)VérificationaL'E .L .S
e.1)Au niveau des travées
Lorsque la fissuration est peu préjudiciable, il n'est pas nécessaire de vérifier la contrainte

maximale dans I'acier tendu o,
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Section rectangulaire . v-1\) foq _
) =Si:as|— [+=-=>0,, <6, =06xf,, =15MPa.
Acier F,E400 2 100
e.2)Vérification des compressions dans le béton a I’E.L.S

- Si la condition ci-dessous est Vérifiée la verification des contraintes de compression dans le

béton est inutile (sur appuis et en travées).

a< y—1 +fC28;y= M,
2 100 M

ser

Tableau I11.5 : Vérification des compressions.

/ My(KN.m) | Mser(KN.m) x [Y ;1j+% Observation
Appui 6,23 4,60 0,150 0427 Co/nql@pn
vérifiée
Travée 3,14 2,28 0,014 0,438 Condition
verifiee

o, < 0, Les armatures calculées a L’ELU seront maintenues.

f)Influence de I’effort tranchant au voisinage des appuis

Sur un appui de rive ou intermédiaire on vérifier que ’on a :

0,75.V, <u<d

V, <V,et V, <0,267ab,f=>——
b fes

Lorsque « a » n’est pas donnée on utilise la formule suivant :
a= Ia —2cm telque: Ia = Is —Typede crochet
Ia - Longueur d'ancrage.

IS : Longueur de scellement droit(donnée a partirdu BAEL91)

On choisit parexemple un crochet de 909

Donc: Ia = IS —24,69¢ tel que: IS =35¢ (F028 =25M Pa;Fe 400)
Ia =10,31¢ =10,31x1,00 =10,31cm

Alors:a = Ia —2=10,31-2=8,31cm

V,, =0267xaxb, xf o =0,267(8,31x12) 101 x 25 = 66,56KN.

8
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vu < Vu =10,97KN < B6,56KN. .. .oneeeei e, Condition vérifiée.

g)Vérification des armatures longitudinales

Au droit d’un appui simple, la section A des armatures longitudinales inférieures doit étre telle

que ’on ait :

Az
fely,
A _LI5X1097x10 (o,
S 400

A= 2,36cm? > 0,32cm? = Condition vérifiée.

h)Veérification de la contrainte d'adhérence limite

Il faut vérifier que : T ST

T ——V“
* " 0,9%0,233u

; (Zu : Etant la somme des périmétres utiles des barres)
TS = 0,6.\|/§.ftj; Pour les armatures a HA= w, =15
foe =21 MPa; T =06x15°%21=284 MPa

SU=3x2x7txR=3%x2%x314%x0,8=15,07 cm.

. __ 807107
®0,9%0,23x0,151

=0,26 MPa.

Donc ts = 0,26 MPa < T = 2,84 MPa

i)Vérification de la fleche
D’apres BAEL 91 modifiée 99 : f < f g

max

L
Avec : Fagm =
adm 500

—Lmax : la portée maximale
Dans notre cas, ona: Lma=2,81m

2,81 _
Fadm —%—0,00SGm.

Il faut que les conditions suivantes soient vérifiées :

Condition vérifiée.
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h
te (205 L ) 0,046>00444) Condition vérifiée.
L~ 225] (430 225
h M
ty ser (20, 238 ) (507150,050).............. Condition vérifie.
L ~10.M 281 10x 4,80
Oser

A

s b :[ﬁzo,ong&:o,omj ............................ Condition non vérifiée.
bgd ™ f 12.18 400

Vu que la 3°™ condition ne pas vérifiée; on procédera donc au calcul de la fléche.
Donc on passe au calcul pratique de la fleche:

On va calculer:

Mil?2 Mv.L?

' T10EiIf, Y 10EV.If,

Fi :Fléche due aux charges de faible durée d'application.

FV :Fléche due aux charges de longue durée d'application

Avec: E, = 11000(fc28)1’3 =32164,2 MPa

E =3700(f ) =10818,86 MPa
\Y% c28

1,11 1,11
If. = L lf =0
1+, A Y ST

Io - Moment d'inertie de la section total rendue homogene /a I'axe passant par son C.D.G ;

Ifi; Moment d'inertie fictif pour les déformations instantanées ;

va : Moment d'inertie fictif pour les déformations de longue durée.

i.1) Détermination du centre de gravité :

_ZAY,

G ZAi

y
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_ (65x 4)(2+ 20— 4)+[(20—4)12(20- 4)/2]+15x 2,36x 2
G (65x 4)+ (20— 4)12+15x 2,36

yG =12,90cm

i.2) Détermination du moment d'inertie :

by>. (b-b )y -h)* b (h -y )®
__G _ 0’76 0”7 o't "67 qpa d-y )2
g 3 3 3 S G

_ 65(12,90]  (65-12)(12,90-4)° N 12(20-12,90y
g 3 3

| +15x 2,36(18-12,90Y

|g =36409,54 cm*.

1.3) Charges prises en comptes :

1-charge avant mise de revétement : j=2,80x 0,65 =1,82KN/m?.
2-charge aprés mise de revétement : G = 6,48x 0,65 = 4,21KN/m?.

3-charge total & I'E.L.S: P = (G+Q);P = (6,48 +1) x 0,65 = 4,86 KN/m?.

i.4) Calcul des moments correspondants :

Mj =0,85xJx L2/8 =0,85%x182x2,81%/8 =153 KN.m
MG =0,85xG x L?/8 =0,85x4,21x 2,81?/8 =353 KN.m

M = 0,85xPx L%/8 =0,85x 4,86 x 2,81%/8 = 4,08 KN.m

i.5) calcul des contraintes:

M, M, M, 1,53.10°
o = - - = =36,38 MPa.
9 AsZ Agd(1-04a)  Acd(1-04[1,25(1- [1-2y )]) 236x17,82

3

c_ = Ms _ 3:53.10 =83,94 MPa.
6 AgZ  2,36x17,82
3

M. __4.08.10 =97,02MPa.

O " AZ 236
7 2.36x17,82
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i.6) Calcul des coefficients :

A 236

=5 =590 0011
b,d 12.18

B 0’05'ft28 B 0,06x2,1 B
i (2+3b /b).f  (2+3(12)/65)x0,011

A, = (2/5).1; =150

i.7) Calcul des coefficients (w;) :

 LT5fy
(4F5_)+ o

L1 1,75%x2,1 099
j (4x0,011x36,38) + 2,1

],ti=1

wo=1- Lioxzl =0,63
G (4x0,011x8394) + 2,1

no=1- Liox 2] =058
P | (4x0,011x97,02) + 2.1

i.8) Calcul des moments d'inertie apres fissuration

oL, L,
Fi (1+xi.pi)’° ¢
3

Avec: |, :%HS{AS(%—d")Z +A (g—d')ﬂ

avec:d"=h—(®+c)=20-(0,10+2) =17,9cm

3
I - 65; 220 +15[2,36(?—17,9)2 +o} _ 45542,64 cm *
= LAx 45942005 ) neeg goem ¢ 1, = 1X 4904205 009 g00m ¢
(1+ 3,74 0,99) (1+3,74x0,63)
= L4205 _1nenn aaem ¢, = PXA008205 _ one00 700m ¢
(1+3,74x0,58) (1+1,50x 0,63)

i.9) Calcul des valeurs de la fleche correspondantes

|\/|i><|_2

N = 0xE x1_.
*EiX e
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2 7 2 7
o 13 @B) A0 gy g o 393x@BLTXI0L 4 pgp oy
] 10x32164,2x10658,92 19  10x32164,2x14909,80
2 7 2 7
4,08x(281)°x10" e g 353x(281)" x10" 434 em.

ip ~ 10x32164,2 x15803,44 vg 10x32164,2 x 25690,72

F F -F.+F -F
y P 9

total ~ ' vg
F =0,034 -0,035+ 0,058 — 0,063 = 0,006cm
total
Ftotal =0,004cm.
Fiota=0,004cm<fagm=0,86Cm ...ccoovvviiiiiiiiiiiiiiiiiiiein, Condition vérifiée.

111.4.2.5.Schemas de ferraillage des poutrelles (Terrasse)

1T oo ATL10(fil) +1T10({chap)

3T10 3710

Coupe en travees coupe en appuis
Figure 111.10: Ferraillage des poutrelles de rive.

IT10 oo 1T10(fil) +1T10{chap)

3TI0 3710

Coupe en travées coupe en appuis

Figure 111.11: Ferraillage des poutrelles intermédiaire.
+«+ Calcul le ferraillage de la dalle de compression
La dalle doit avoir une épaisseur minimale de 4 cm, elle est armée d’un quadrillage des barres,

les dimensions de la maille ne doivent pas dépasser :

- 20cm (5.par m) pour les armatures perpendiculaire aux poutrelles.
- 33cm (3.par m) pour les armatures parallele aux poutrelles.

» section minimale des armatures perpendiculaire aux poutrelles :
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AL> 200/fe  (cm&ml) sil< 50cm
AL> 4L/fe  (cm?#ml) si 50cm < 1< 80cm
Avec | : I’écartement entre axe des nervures

» section minimale des armatures paralléles aux poutrelles :
All > A2

L=0,65m

Fe = 235 Mpa

50cm < L=65cm< 80 cm —  AL1> 4x65/235 = 1,10 cm3/ml
On prend AL=6¢5=1,18 cm?mi

A,> 1,18/2=0,59 cm?/ml on prend A =6¢5=1,18 cm?/ml

On prend un quadrillage de section TS ¢ 5 avec un espacement de 15cm.

As Al

I
| |
T |

Les axes des poutrelles

r

.

Figure 111.12: Schéma de Ferraillage de la dalle de compression.
111.5.Conclusion

Dans ce chapitre, nous avons présentés le calcul de type de plancher et le ferraillage des
poutrelles et de la dalle de compression.
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IV.1l.Introduction

Les ¢léments non structuraux sont des ¢léments qui n’ont pas une fonction porteuse ou de
contreventement ; c’est des éléments en magonnerie (murs extérieurs, cloison...etc.) ou autres (escaliers,
balcon, acrotére...etc.).

Le ferraillage de ces éléments s’effectue selon les regles BAEL91 et les régles parasismique
Algériennes en vigueur (RPA99/version 2003).
IV.2.Acrotére

L'acrotére est couronnement placé a la périphérie d'une terrasse, il assure la sécurité en formant
un écran pour toute chute. Il est assimilé a une console au niveau de sa base au plancher terrasse
soumise a son poids propre G et aux charges horizontales qui sont dues a une main courante

(No =Q=1KN/m)et au séisme qui créent un moment de renversement.

L’acrotére est exposé aux intempéries ce qui peut provoquer des fissures et des deformations
importantes (fissuration préjudiciable) ; Dans ce cas le calcul s’effectue a L’ELU et L’ELS.
L’acrotére corresponde aux notre structure a une dimension de 60 cm d’auteur et 10 cm

d’épaisseur.

25cm

© ®)

60cm L G

Figure 1V. 1: Représentation des actions agissantes sur I’acrotére.

1VV.2.1.Calcul les sollicitations
» Poids propre

{0,25><0,02
2

S= +(0,1x 0,5)+(O,25><0,08)} =0,073 2.

G =Sx Yp = 0,073x 25 =1,83KN/ml
G =1,83KN/ml.
> Effort normal

Une surcharge due a I’application d'une main courante Q =1KN/m
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N, =1,35xG =1,35x1,83=2,47 KN/ml
Nger =NG=1,83KN/mI

> Moment de flexion
M, =15xQxh=15%x1x0,6 =09 KN.m
Mger= MQ =Qxh=1x0,6=0,6 KN.m

La section d’encastrement sera soumise a la flexion composée
» Effort tranchant

V =Ng =1KN

V, =15xV =15KN

Vser =V =1KN
» Enrobage

Vu que la fissuration préjudiciable, on prend : C =C’ =2cm
» L’excentricité
e L’excentricité de 1°" ordre

e:ﬂzﬂzo,%m
1 Nu 247

e L’excentricité additionnelle

e =M 2cm;L =2cm
a 250

e L’excentricité de 2°™ ordre
Y

e, _104h(2+a¢)

M
Li=2l=12m; ¢ =10{1-—Y [=0=¢ =0,00144m
1,5M 2

e =e +e_+e =0,381m
0 1 a 2

e ==0,381m

0 h, : . .
h =e, >~ | ——C' |= lasection est Partiellement comprimée
—-~C'=003m 2

1V.2.2. Sollicitation au centre de gravité de I’acier tendue

e ELU
h
ey =€, + d—?o =0,421m

M, = Ne, =104KN.m
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e ELS
e :%:ﬁzoﬂggm
Ng 1,83
h
e,=e +/d-—2(=0,37m
0 2

Mger = N, x€, =0,68KN.m

Donc la section est partiellement comprimée et le calcul se fait pour une section rectangulaire
b.h = (100 x10) cm?.
IV.2.3.Calcul du ferraillage (E. L. U. R)

M, 104x10°
bd 2f,, 100x9°x14,17

u 0,009

1V.2.3.1.Vérification de I'existence des armatures comprimes A’

3.5 3.5

o = - ~0,668 ;1000 ¢, = 400
35+1000 ¢, 35+L74

Exy, 2x10°x1,15

1,74

u=0,8x 0,668(1-0,4x0,668) =0,392 > =0,009=A"=0
u=0,009 = p=0,995.
» On calcul:

A :Section d'armatures en flexion simple;
A, - Section d'armatures en flexion composée.
My 1,04x10°

Ag = = =0,33 cm?
ogxPxd 348 x0,995 x9

3
Ny _ g 24710

A =Ag - =0,
%1000, 100 x 348

=0,26 cm?2

1VV.2.3.2.Section minimale des armatures en flexion composée pour une section rectangulaire

» Les armatures principales

_dxbxfiyg “ ®ser —0,45d

smin e —0185d
Ser

A i) =109 cm?/ml

x0,23=1,09 ¢cm 2/ml

Ay =max(Ag, ;A

sl

On adopte : 4¢8p.m= A_=2,01cm?/ml ; S, =33cm.




Chapitre 1V calcul et ferraillage des éléments non structuraux

» Lesarmatures de répartition

A, =%=%=0,50cm2/m| ; Onadopte: A, =20lcm?/ml soit 448 p.m

1V.2.4.Vérification des contraintes (E. L. YS)

» Position de I'axe neutre
b2 AL(d =0
Eyl —n.Ag( —y]_)—
50 yl2 +3015 y; -27135 =0= Y= 2,05 cm

» Moment d'inertie

~100%(2,05)

|:%yf+n,As(d—yl)2 115%2,01x (9—2,05)2

| =1524,65 cm.*

1V.2.4.1.Détermination des contraintes dans le béton comprimeé o

M,  0,68x10°

. x 2,05 = 0,91MPa.
! 1524,65

Gb:

6,, = 0,6xf_, =15MPa.

6y, =0,9IMPa< 6, =15MPA. .......ooiiiiteieeeeee e Condition vérifiée.

1V.2.4.2.Détermination des contraintes dans l'acier tendue ot

|2
Cst = mln{gfe ;110 \/nf g }:> Fissuration préjudiciable.

Avec : 1 : coefficient de fissuration pour HA ¢>6mm ; n=1,6

G =min { 266,67 ; 201,63 }=201,63 MPa

MSE}I’ 680
= d-y,)=15 9-2,05) =46,50 MPa
o0 =N (0 Yy) =157 (9209
G, =46,50Mpa<c, =201,63MPa........cccceeeiiiiiiiiieeeeeiiiee e, Condition vérifiée.

1V.2.4.3.Contrainte de cisaillement

T
T, =
bxd
T=15Q=15KN = 1,= 155 . =16,67 KN/m2=0,017 Mpa
X

7, =min(0,1f ,, ; 4MPa) < fissuration préjudiciable.
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7, =min(25MPa; 4 MPa)=25MPa

T, =0,017MPa< T, =25MPa......cccvmviiieeeiiiieeeeeee e, Condition vérifiée.

1V.2.4.4.Vérification du ferraillage vis-a-vis au séisme

D'aprés le R.P.A 99 (version 2003 Article 6-3), les eléments de structure secondaires doivent

étre vérifiés aux forces horizontales selon la formule suivante :
F,=4.C,AW,
Les coefficients A,C, et W, sont obtenus par le RPA99/version 2003 tableau (6-1)
A :Coefficient d'accélération de zone A =0,15
C, : Facteur de force horizontal C,=08
W, : Poids propre de I'acrotére W, =1,83KN.
F, : Force horizontale pour les éléments secondaires des structures
Il faut vérifier que: F, <15.0 = F, =4x0,15x1,83x0,8=0,88 KN.

F = 0,88KN <15Q=15KN ....ciiiiiiiiiiiiiiii e, Condition vérifiée.
448 ' r—-\ﬂ
\s e o
ap8 ———0 |
¢ >

LN N |

R

448 (st=33cm)

IlOcm

448 (st=33cm)

Coupe A-A
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Figure IV. 2: Schéma du ferraillage d’acrotere.

1V.3. Balcon

1V.3.1. Introduction
Le balcon est une dalle pleine encastrée dans la poutre, entourée d'une rampe ou un mur de

protection, elle est assimilée a une console qui dépasse de la facade d'un batiment et communique
avec l'intérieur par une porte ou une fenétre.
Le calcul se fait pour une bande de 1m de largeur.
L'épaisseur des dalles pleines résulte des conditions suivantes:
- Résistance a la flexion.
- Isolation acoustique e>12cm.
- Sécurité en matiére d'incendie e =11cm pour 2 heurs de coup feu.
Donc on adopte e = 15cm.
Dans notre étude, les différents types des

balcons sont les suivantes :

1,50

e Type 1 :(Balcon)

1,02

e Type 2 : (séchoir)

Figure IV. 3: Schéma représente les types des balcons.

Le calcul se fera a la flexion simple pour une bonde d’un métre linéaire.

On adopte pour les balcons, les séchoirs une épaisseur de 15¢cm.
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calcul et ferraillage des éléments non structuraux

1V.3.2. Exemple de calcul Type 01

1VV.3.2.1.Descente de charge : (Balcon)

Tableau IV.1: La descende des charges d’une dalle pleine.

N° Désignation e (m) G (KN/m?)
1 Carrelage 0,02 0,40
2 Mortier de pose 0,02 0,40
3 Lit de sable 0,02 0,36
4 Dalle pleine 0,15 3,75

1
2 L e L R L L T T L T L e e T T T T T T T T TR TR T TR e
3
4 .
5 »
5 Enduit en ciment 0,02 0,36
Totale G 5,27

Figure 1V. 4: Schéma représente détaille d’une dalle pleine.

Poids propre G= 5,27 KN/mz,
Surcharge Q =3,5 KN/m2,
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Q,= (1,35G +1,5Q) =12,36K N/m2.
Charge par ml: QU =12,36x1=12,36 KN/ml.

e Calcul de la charge concentrée
- Poids propre du mur :
p=yxbxhx1m=13x0,1x1,1x1m = 1,43KN.
Pu=1,35P = 1,93KN.
Ps =1,43KN.

e Calcul du moment max et de I'effort tranchant max

2
M :—le —P,I=-16,80KN.m

max

T, =Q,.1+P, =20,47KN.
d=0,9h=135cm.
e Ferraillage du balcon

Tableau 1V.2: Ferraillage du balcon.

Aad
MKNm) | pu | B A’ Aca | AagopCm?ml) | A=Ad4 e
(cm#/ml)
4T12 Pm 498
16,80 0,065 | 0,966 0 3,70cm? A =452 1,13cm? As=2,01
S;=33cm St=33cm
1V.3.3. Vérifications
1VV.3.3.1. Condition de non fragilité
Anmin = 0,23bd fipg /fe = 0,23x100 x13,5% 2,1 /400 = 1,63 cm?/ml
A =3,70cm?2 > Anin :1,630m2 ....................................................... Condition vérifiée.
1V.3.3.2. Contrainte de cisaillement
- T, _20,47x10 _ 0.15MPa
bxd 13,5x100
7, =min(0,10 x f ,,;4MPa) = 2 5MPa....(Fissuration préjudiciable)
T, =0,15MPa<T, =2,5MPa.........cciiiiiiiiii i Condition vérifiée.

Il n'y a pas de reprise de bétonnage.
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1V.3.3.3. Contrainte d’adhérence
T 20,47 x10°

u

T = =
¥ 09xdxnxp  0,9x13,5x12,56x10°
n =4:nombre. d'armatures longitudinales tendues

=1,34Mpa

1 .
u= 2nE =3,14cm: périmetre d'armatures tendues

1, =y, xf,, =15x21=315MPa

1, =1,34MPa< r_se =315MPa.............eeeeee Condition vérifiée.

IV.3.3.4. La vérification des contraintes a I'E.L.S

Qser =G+Q = 8,77TKN.ml, Pger=1,43KN et Mg =-12 ,01KN.m
1VV.3.3.5. Détermination de la position de I'axe neutre

by2/2-15As (d —y)=0

50y2+67,80y -915,30 = 0 = y =3,65cm (position de I'axe neutre a la fibre la plus comprimée).
a) Détermination du moment d'inertie

~100(3,65)°

|=gyf fnASd-y,) +15x 4,52(13,5 - 3,65)?

| =8199,03cm*
b) Détermination de contrainte dans le béton comprimé o

_ Meser . 12,01X103
o Ya 8199,03

x 3,65 =5,35MPa

Gy

o,. = 0,6.fc,, =15Mpa
e =5,35MPa< 0, =15MPA.....ooiiiiieeee e Condition vérifiée.

c) Détermination des contraintes dans I'acier tendue o

Cst = min{%fe;llo Nfos }Fissuration préjudiciable
Avec n: coefficient de fissuration pour HA ¢ > 6mm;n=1,6

"o st =min (267;202 )Mpa= 202MPa

Mser 5 12,01x10°

= d-y,)=15 13,5-3,65) = 216,43MPa.
Ost =N—(d-Y1) 8199,03( )

G, =216,43MpPa< G, = 202MPa.....cc.ovveeiiiiieaiiiiieeeeiin, Condition non vérifiée.
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Donc on doit augmenter la section d’armature tendue pour diminuer la contrainte de traction

dans I’acier tendu, pour cela on adopte 5T12 (As = 5,65cm?)

Apres le recalcule on aura :

y =4,01cm
| =9781,75cm*
e = H92MPA< G, =15MPa..oocvveeoeeeeeeereeeeesessseeseneesee s condition vérifiée.
M 12,01x10°
=n—=(d-y,)=15x———-(13,5-4,01) =174,78MPa
O =M d-v,) 978175 ( )
Gy =174,78MPa< Gy = 202MPa..cariverririiirneriisnsesissseesesssesssssns condition vérifiée.
d) Armatures de répartitions

A

=A =—"= 565 =141cm?
4 4

On adopte 4@8/mL (As=2,01cm?)

1VV.3.3.6. Vérification de la fleche
Pour les éléments supportés en console, la fleche F est égale a:

F=F; +F; avec:

QL! . . :
F = TR fleche due a la charge repartie.
PL’ : ; ,
F, = E ............... fleche due a la charge concentrée.

1) Détermination du centre de gravité

~ZAXY} bxhxh2+nxAsxd

Y
ZAi bxh+nxAs
100x15x7,5+15%5,65x13,5
G = =7,82cm.
100x15+15%x5,65

Y, =Yg =7,82cm.

Y,=h-Yg=7,18 cm.
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2) Calcul du moment d’inertie

bY? bY?
l=—L+=—21+nAd-Y,)?
3 3 nA( 1)
3 3
| = 100(73’82) + 100x(7,18) +15x5,65x% (13,5—7,82)2 = 31012,84cm*
3
Fo L{%i}
El| 8 3
3 2
F_ (1,50) 5>< 10 {8,77 x1,50 .\ 1,43} _ 0.064cm.
32164,2x10™° x31012,84 8 3
F=0,064cm.
F.4m = L/250 =150/250 = 0,60cm.
F,=0064cm<F, =0,60Cm ..........coiiiiiii Condition vérifiée

Tableau IV.3: Tableau récapitulatif des armatures des différents types des balcons.

Type 01 02
M, (KN.m) 16,80 8,54
Tu (KN) 20,47 14,66
Mser (KN.m) 12,01 6,12
i 0,966 0,033
a 0,08 0,04
Z (cm) 13,04 13,28
Aca (cm?/ml) 3,70 1,85
Anin (cm®/ml) 1,63 1,63
Choix d’acier (p.m) 5T12 4T10
Aadopte (cM?/ml) 5,65 3,14
A, (cm?/ml) 1,41 0,79
Choix d’acier (p.m) 4908 498
Aadopte (Cm?/ml) 2,01 2,01
o,.(Mpa) 4,92 3,15
ove(Mpa) 15,00 15
7,(Mpa) 0,15 0,11
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7u(Mpa) 2,50 2,50
Fleche (cm) 0,064 0,016
Faam (Cm) 0,60 0,41
458 48
. 0 . s Il‘jcm . e ¢ & I]gcm
5T12 ———— 4T10
(a) (b)

Figure IV. 5: Schéma de ferraillage du : (a) balcon ; (b) Séchoir.

V.4, Escaliers
1V.4.1. Définition

L’escalier est une construction architecturale constituée d'une suite régulicre de marches,
permettant d'accéder a un étage, de passer d'un niveau a un autre en montant et descendant.

IIs constituent une issue de secours importante en cas d’incendie, 1’établissement des escaliers
nécessite le respect de certains facteurs, ils doivent étre agréable a 1’ceil et fonctionnelle et aussi
facile a monter.
1V.4.2. Terminologie

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

Le plafond qui monte sous les marches s‘appelle paillasse, la partie verticale d'une marche
s'appelle la contre marche, la cage est le volume se situe I'escalier. La projection horizontale d'un

escalier laisse au milieu un espace appelé jour.
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Trémie
<
B » I
¢ Hauteur de marche ) - ry
5 Giron Epaisseur
<+ de la

>e Nez de marche dalle

(o . >
| ) N s Echappée
Hauteur 9"90,»-. 4 $ Pas de foulée
de ‘70’,, : . Hauteur
I'escalier "70',7 NS sous
o plafond
o 4
§ Y
Reculement ~
< >

Longueur totale

Figure 1V. 6: Schéma de I’escalier.

Notre batiment dispose un seul type d’escaliers :

e Escalier droit & deux volées avec un palier intermédiaire.

1VV.4.3. Dimensions des escaliers

Pour les dimensions des marches"d" et contre marches"h", on utilise généralement la formule
de BLONDEL:
59 <20+ < 66CM...ocvnrrerirnnes @)

h : Hauteur de la marche (contre marche),

g: Largeur de la marche,
Onprend: 2h+g=64cm (H=n.h :h—ze)
H=nxh = h=H/n Hauteur entre les faces supérieures des deux paliers successifs d'étage
h
H=nh=-2%
( ) )

N . Nombre de contre marches

L : Projection horizontale de la longueur totale de la volée : L = (n —1)g

1V.4.4. Etude I’escalier
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2. 70m

3,00m 1,38m
-+ -

Figure IV. 7: Vu en plan de ’escalier.

1V.4.4.1. Cas de volée

1,53 m

3,00 m 1,58 m
-

Figure 1V. 8: Schéma statique de ’escalier.

a)Dimensionnement
a.1) Marches et contre marches
h=H/h etg= L/(n-1)

Donc d’apres Blondel on a :
m=(L/(n-1))+2xH/n
Et puis:mn2-(m+L+2H)N+2H=0...........(2

Avec:m =64cm,H =153cmet L = 300cm
Donc I'équation (2) devient : 64n2-670n + 306 = 0

La solution de 1I’équation est : n=10(nombre de contre marche)
Donc : n-1=9(nombre de marche)

h = 153/10 =15,30 cm. ; donc on prend:h =17 cm.

g=L/(n-1)=30cm.
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On vérifie avec la formule de Blondel :

59em < (2%17)+30<66CM =>59CmM < 64CM < B6CM juveeeevievieniserisiennns Conditionvérifiée

L'inégalité vérifiée, ona:9 marches avecg =30cm.eth =17 cm.
L'angled'inclinaison est: tano. =17/30 = 0,57 = a = 29,54° — cos o. = 0,87

a.2) Epaisseur de la volée (e,)

1 1 L L 300 300
—<e<—- <e, < - <e, <
30 20 30cosa 20 cosa 30x0,87 20x%0,87

— 11,49cm < e, < 17,24cm

e, = 12 cm.

a.3) Epaisseur du palier (e,)

e, =2 =12 _1370em
coso 0,87

e, =14cm.

b) Descente de charges

b.1) Paillasse

Tableau IV. 4 : Charges et surcharge du paillasse.

N=° Désignation Ep (m) Poids KN/m?
1 Revétement en carrelage horizontal 0,02 0,40
2 Mortier de ciment horizontal 0,02 0,40
3 Lit de sable 0,02 0,36
4 Revétement en carrelage vertical Ry, x h/g / 0,23
5 Mortier de ciment vertical epx h/g / 0,23
6 Poids propre de la paillasse e, x 25/cos« 0,12 3,45
7 Poids propre des marches % x 22 / 1,87
8 Garde- corps / 0,10
9 Enduit en platre 2x0,1/0,87 0,02 0,23

Totale G 7,27

-Charge permanente : G=7,27KN/m?
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-Surcharge : Q=2,5KN/m?

Le calcul suivant se fait pour une bande de 1m de largeur

{qu = 1,35G + 1,56 = 13,56 kN/m
dser = G+Q=977 kN/m

b.2) Palier
Tableau IV.5 : Charges et surcharge du palier.
N=? Désignation Ep (m) Poids KN/m?

1 Poids propre du palier epx25 0,14 3,50
2 Revétement en carrelage horizontal 0,02 0,40
3 Mortier de pose 0,02 0,40
4 Lit de sable 0,02 0,36
5 Enduit de platre 0,02 0,20

Totale G 4,86

-Charge permanente : G=4,86KN/m?
-Surcharge : Q=2,5KN/m

Le calcul suivant se fait pour une bande de 1m de largeur

{qu =1,35G + 1,5G = 10,31 kN/m
qser = G + Q = 7,36 kN/m

c)Calcul des sollicitations

Qpaitiasse — Apatier 13,56 —10,31

=0,32>10%
anIier 10’31
On garde le schéma statique réel.
N
Y YYYVYYTYVYTYY 1F1F1F1L1F1F1F 1r1r1r1r¢l$¢¢¢1¢¢
A OB
3.00m 1.58m

Figure 1V. 9: Schéma statique des charges de I’escalier.

c.1) Les réactions d’appuis

YF/y=0= R, +Ry, = 13,56 x 3,00 + 10,31 x 1,58 = 56,97KN.
YM/A=0= Ry x4,58=13,56Xx3,00Xx1,5+ 10,31 x 1,58 X 3,79
Ry, = 26,80 KN.
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R, = 30,17 KN.

c.2) Moment fléchissant max

2

M (x) = 30,17 x x —13,56 X?

Position du moment max :

X2

30,17 xx—-13,56x —

)

i
dM (x) T =
dx dx

T(x) = 30,17 — 13,56x
PurT(x)=0 =x=2,22m
Donc : M, .x = M(2,22)

2
M (x) = 30,17 x 2,22 ~ 13,56 x (2,222)

My = 33,59 KN.m
c.3) Effort tranchant

0<x<3

T(x) = 30,17 — 13,56x

T(0) = 30,17 KN.

T(3) = —10,51 KN.

3<x<4,58

T(x) = —10,31x + 20,42

T(3) = —10,51 KN

T(4,58) = —26,80KN

calcul et ferraillage des éléments non structuraux
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c.4) Diagrammes M et T

13,56KN/m ' - 10,31KN/m
!
T YT YT TYTYYTYYVW F Yy Y Y YYYVYY l l l l l l& l l
A& iy
3,00m 1,58m
i o
20,17

T (KN) @ o

10,51

26,830

L &8

M (KN.m)

I

33,59 29,49

Figure 1V. 10: Diagrammes Moments et efforts tranchant (M, T) de P’escalier.

c.5) Calcul des moments maximaux en travée a I’E.L.U
Ona:M.x = 33,59 kN.m
M; = 0,85 X M,.x = 28,55 kN.m
M, = 0,40 X Mp,x = 13,44 kN.m
d) Ferraillage de I’escalier
d.1) En travée
Le moment ultime :
M; = 2855kN.m; h=12cm;d=09h=10,8cm;b=1m

Le moment réduit p :

My 2855x10°
f_.2b 100x(10,8)° x1417

" =0,173<0,392—>AIS -0

Ona:p = 0,905
La section d’acier :

My 395x10°

A = = = 8,74 cm?/m.
B.d.og 0,905x10,8x348
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2
On adopte 5T16 avec : Aygm = 10,05%et S, = 25 cm.

A - A, 1005
4
On adopte 4T10 avec : A gy = 3,14 cm? / mlet S, = 33 cm.

=251cm?

d.2) Sur appuis
M, = 13,44 KNNm; h=14cm;d=09h =126 cm;b=1m
Le moment réduit p:

My 1344x10°
f_.2b 100x(12,6)? x1417

= — 0,060 < 0,392 — A'S -0

Ona: B = 0,969

La section d’acier :

A, - My 1344x10°
Bdos 0,969x12,6x348

On adopte 4T12 avec : A 4y, = 4,52 cm?® / ml et S, = 33 cm.

A = As =ﬂ=1,13cm2
4 4

= 3,16 cm2/ml.

r

On adopte 4T10 avec : A 4y, = 3,14 cm? / ml et S, = 33 cm.
e) Vérifications

e.1) Condition de non fragilité

f
A . =023xbxdx—= —023><100x108><£—1300m
min fe 400

A =8,74cm2 > Anmin =1,300M2. ..o Condition vérifice.
e.2) Justification vis-a-vis de I’effort tranchant

T, _3017x10 o oonion

P T hxd 108100

7, =min(0,13x f ,,;5MPa) = 3,25MPa.
T, =0,28MPa< T, =3,25MPa.......ccoiiiiiieieeie oo Condition vérifice.
e.3) Veérification au niveau des appuis

2
1’15( M, )= 115 x10x (30,17 +—13’44'10 ) =4,27cm?

Amin =
fe O 9xd” 400 0,9%x12,6

Agdm = 4,52 cm? > Apin = 4,27 CMZ. ., Condition vérifiée.
f) Les vérifications des contraintes a I’E.L.S

Mpax = 24,12 kN, m ; determiné par methode des coupures (RDM)

Miger = 0,85 X M 1. = 20,50 KN. m

M, ser = 0,4 X M 0 = 9,65 KN.m
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f.1) En travée

M, ¢er = 20,50 kN.m ; A, = 7,70 cm?/ ml.

Détermination de la position de I’axe neutre

gyz — 15Ag(d —y) = 50y? + 115,5y — 1247,4=0 - y = 3,897 cm
L’axe neutre se trouve a la fibre la plus comprimée.

Détermination du moment d’inertie

by? 100x 3,97°
3

| = Y +15As(d-y) = +15x7,70(10,8 —3,97)* = 7473,64cm*.

Détermination de contrainte dans le béton comprimé oy,
M., 20,50x10°
Gb = =

. Xy x 3,97 =10,89Mpa
I 7473,64

6 be =0,6xfc,, =15Mpa

Gy, =10,89MPa= G be =IBMPA...eoieiiieiiiieieieie e Condition vérifiée.

f.2) Sur appuis

M, ser = 9,65 kN.m ;Ag = 4,52 cm? / ml

Détermination de la position de I’axe neutre

gyz — 15Ag(d —y) = 50y* + 67,8y — 854,28 =0 — y = 3,50 cm
L’axe neutre se trouve a la fibre la plus comprimée,

Détermination du moment d’inertie

by® 100 x 3,50°

| = % +15As(d—y)’ = +15x 4,52(12,6 — 3,50)% = 7043,54cm*

Détermination de contrainte dans le béton comprimé oy,

M ’
Gy = st oy - 2007 555 _ 4 gompa.
| 7043,54

6o =0,6xfc,, =15Mpa

Gpe = 480MPA= G b =I1BMPA. . .o Condition vérifiée.

g) Vérification de la fleche

h . e,
L > 1 = 17 =0,057 > 1 =0,033 . Condition Vvérifiée.
L 30 300 30
As < i = ﬂ =0,0052 < i =0,0050 ...ooiii Condition vérifiée.
bxd fe 100x10,8 30

Donc le calcule de la fleche n’est pas nécessaire.

h) Schéma de ferraillage
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4T10
4T1Z2

4T10
3T16

Figure 1V. 11: Schéma de ferraillage de I’escalier.

IV.4.5. Etude de la poutre paliére

1V.4.5.1. Dimensionnement

Selon le B.A.E.L 91/1999, le critére de rigidité est :

Ji—<:h <:ll EZ(—)-<:h'<zzg 18 <h<?27
= =
15— 710 15 — cm=H=sicm

— 10
Onprend: h =30cmdoncd = 0,9n = 27 cm
03d<b<04d=81cm<b<10,8cm
Onprend : b = 30cm
Les vérifications des conditions du R.P.A, 99/2003 :

D=30CM =20 CM ottt e Condition vérifiée.

................................................................ Condition vérifiée.

D TS A Condition vérifiée.

1V.4.5.2. Charges supportées par la poutre
Poids propre de la poutre : G, = 0,30 X 0,30 X 25 = 2,25 KN/m
Poids du mur situé sur la poutre (enduit y compris) (25 cm):
Gy = 3,06 X 2 = 6,12kN/m
Reéaction du palier : Ry, (ELU) = 26,80 kN/ml
Qu = (1,35% (2,25 + 6,12)) + 26,80 = 38,10 kN/m
Qger = 2,25+ 6,12 4 26,80 = 35,17 kN/m
1V.4.5.3. Calcul des sollicitations a ’E.L.U

_ QuxI1? 38,10 x 2,702
8 8
M, = 0,85M, = 29,51 kN.m ,M, = 0,40M, = 13,89 kN. m

M, =34,72kN.m
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38,10 KN/m

Y ¥ v y r¥ ¥ ¥ ¥ v ¥
2.70m

&
4

13.89 KN.m 13.89 KN.m

A /

~_ o

2951 KN.m
Figure 1V. 12: Diagramme du moment pour la poutre paliere.
IV.4.5.4. Calcul du ferraillage a ’E.L.U '
Onab=30cm; h=30cm;d =0,9h =27 cm

e Entravée
Le moment ultime :
M, = 29,51 kN. m

Le moment réduit p,, :

M, 29,51 x 103 ,
H = X @ x ope 30x27°x 1417 0P <t —>A=0
Ona:p = 0,950
La section d’acier :

M, 29,51 x 103

A = = 3,51 cm? / ml

Bxdx o, 0,950 x 27 x 348
On prend comme choix 6T10 avec : A,qm = 4,71 cm? / ml

e Sur appuis
Le moment ultime :
M, = 13,89 kN, m
Le moment réduit p,, :
B M, 13,89 x10°
W= U X @ x ope . 30 x 272 X 14,17

Ona:f = 0977

=0,045<p; A =0

La section d’acier :
M, _ 1389x10°
Bxdx og 0,977 X 27 X 348

On prend comme choix 3T10 avec : A,qm = 2,36 cm? / ml

A = = 1,51 cm? / ml
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1V.4.5.5. Vérifications de la poutre paliére

Tableau IV. 6 : Vérification des différentes conditions (poutre paliere).

contrainte a L’ELS

(travée)

|
O-_bC = Ol6fC28 = 15 MPa

Condition Vérification
N A=4,71 cm?
Condition de non )
., , Amin 20,98 cm A>Amin
fragilité (travée) - o
Condition vérifiée
N A=2,36 cm”
Condition de non )
fragilité ( N Anin =0,98 cm A>Anin
ragilité (appui
d PP Condition vérifiée
Vérification des Moy
Op = Xy O'b:8,28<0'—bc

Condition vérifiée

Vérification des

contrainte a L’ELS
(appui)

MSQI’
[

O-_bC = Ol6fC28 = 15 MPa

Op = Xy

op = 3,90 < Gpe

Condition vérifiée

Justification vis a
vis de I'effort

tranchant

_T
bd

7, =min (0,13f.,s, 5Mpa)=3,25Mpa

T

4= 0,59 MPa <7,

Condition vérifiée

IV.4.5.6. Ferraillage des armatures transversales

a)Détermination du diameétre des armatures transversal

b
357 10

b) L’espacement

P, < min{

: CD]} = min{8,6 mm; 30 mm ;10 mm} = &, = 8 mm

S¢ < min{0,9d ; 40 cm}=»S; < min{27 cm ; 40 cm}
D’apres le R,P,A 99/2003 :

Zone nodale : S; < min{15 cm ; 10®;} = min{15cm ;10 cm} = S, = 10 cm

Zone courante : S; < 15®;, = S, = 15 cm ; On prend S; = 15 cm.

c)La longueur de scellement droit I

_Oif, 1,4 %400

S 41, 4x2835

= 49,38 cm.

On adopte une courbure égale a : r = 5&; = 7,7 cm.

D
Lz=d—(c+§+r)=27—(3+0,7+7,7)=15,6cm.
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Chapitre IV
| _Li-219r-L, 4938-1686-156
1= 1,87 - 1,87 - b an
1V.4.5.7.Calcul de la fleche
h 1 30 1
E > E = % =011> E Z 0,06, Condition vérifiée.
h M 30 29,51
—>—L = =011>—=0,08. e, Condition Vvérifiée.
L 10M, 270 10x 34,72
As 471 452 472 .. e
< =0,0058 <——=10,0105......ccciererrrierierie e Condition vérifiée.

—< =

hd fe 30x 27

Il n’est pas nécessaire de calculer la fleche.
1V.4.5.8.Schéma de ferraillage de la poutre paliere

3T10fl
3T10 fil
| |
..... @HE = os
3T10 renf
3T104l 1 ! ! 3T10 fil

. En travee
Sur appui

Figure IV. 13: Schéma de ferraillage de la poutre paliére.

IVV.4.6. Calcul de la poutre paliére a la torsion

M,y

e e e e e e e e e O
\ 3 3\ 2 \ 3 N 3\ & R )%

7/ R S S/ S 1 N S R/
¢ ¢ ¢

AN\

Figure 1V. 14: La poutre paliére a la torsion.
La torsion de la poutre paliere est provoquée par la flexion de I’escalier.

M tors = M, (escalier) = 13,44KN.m

1VV.4.6.1.Vérification de la contrainte de cisaillement

On a pour une section pleine:

o+ Th< T
a)Contrainte de cisaillement due a la torsion
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MT
2xQxe

Ttorsion -

Sections pleines : a ELU noyau d’une section pleine ne joue aucun role vis -a-vis de la torsion.

On remplace la section réelle par une section creuse équivalente dans I'épaisseur de la paroi

sera égale au 1/6 du diamétre du plus grand cercle qu'il est possible d'inscrire dans le contour

extérieur de la section.

M¢: moment de torsion (M; = 13,44KN.m)

e = (a/6)= (b/6)= (30/6)=5cm.
Q: Aire du contour a mi- épaisseur.
Q = (a-e) x (b-e)= 625cm?

D’apres le BAEL y

= >
6
Tiorsion — MT = 13’44X1O = 2,15 M Pa. \Ei—‘ﬂ/
2xQxe 2x62500x50

Les contraintes tangentes sont limitées par la valeur suivante :

b=a/6

A

L d

Pour une fissuration trés préjudiciable ou préjudiciable

T, < min(%fC28 :4AMpa)=3,33Mpa
b

b) Contraintes de cisaillement due a 1 ‘effort tranchant

I0m

Les contraintes dues a I'effort tranchant et a la torsion doivent étre combinées et comparées aux

contraintes limite données précédemment.

_Vu_3017x10_
YT bxd  30x27 a

e Résistance en torsion et flexion

2 2 2
TFt Tt T ylimite

™ + 1% =1(0,37)%+ (2,15)? = 3,19MPa
% + 1%=4,76MPa < 11,09MPa

..................................................... Condition Vérifié.
IVV.5. Conclusion

Nous avons présentés le calcul et le ferraillage des éléments non structuraux (I’acrotere, balcon,
escalier).




Chapitre V Etude Sismique

V.1.Introduction
V.1.1.Définition d’un séisme

Il est nécessaire d’étudier le comportement ou bien la réponse de la structure sous [’action
sismique pour garantie un degré de protection acceptable a la construction en cas de séisme ou
tremblement de terre, et éviter au maximum les dégats qui pourraient étre provoqués par ce
phénomene.
V.1.2.Causes du séisme

v" Activités volcaniques (explosions, ascension des matiéres fondues).

v’ Actions de ’eau souterraine.

v" Mouvements tectoniques (tension et rupture dans 1’écorce causées par les mouvements des

plaques).

V.1.3.Effets du séisme sur les structures

e Latranslation du sol entraine des oscillations forcées dans les structures portées.
e Les composantes horizontales H (qui sont dangereuses) produisent des oscillations latérales de
flexion dans les 2 directions.
e Dissymétrie de rigidité ou de masse dans la structure qui produit des oscillations de torsion
d’axe vertical.
e Les composantes verticales V produisent des vibrations longitudinales qui affectent la
résistance des poteaux aux charges latérales et leur ductilité.
V.1.4.L’étude sismique
L’étude sismique consiste a évaluer les efforts de I’action séismique sur notre structure. Pour
cela, plusieurs méthodes approchées ont été proposées a fin d’évaluer les efforts internes engendrés
a I’intérieur de la structure sollicitée.
V.2.0bjectif de I'étude dynamique
L'objectif initial de I'étude dynamique d'une structure est la détermination des caractéristiques
dynamiques propres de la structure lors de ses vibrations. Une telle étude pour notre structure telle
quelle se présente, est souvent tres complexe c'est pourquoi on fait souvent appel a des modélisations
qui permettent de simplifier suffisamment les problémes pour permettre I'analyse.
V.3.Méthodes de calcul
Selon le RPA 99/ vertion 2003 le calcul des forces sismiques peut étre mener suivant trois
méthodes :
e Mé¢éthode d’analyse modale spectrale.
e Méthode d’analyse dynamique par accelérogrammes.

e Methode statique équivalente.
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V.3.1.Analyse statique équivalente

Pour les batiments réguliers et moyennement reguliers, on peut simplifier les calculs en ne
considérant que le premier mode de la structure (mode fondamental). Le calcul statique a pour but
de se substituer au calcul dynamique plus compliqué en ne s’intéressant qu’a produire des effets
identiques.

V.3.2.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. On utilise directement les spectres de dimensionnement puisque ce
sont surtout les maxima des réponses qui intéressent le concepteur et non la variation temporelle.
Elle permet de simplifier les calculs. On procede alors a une analyse modale en étudiant un certain
nombre de modes propres de la structure.

V.3.3.Choix de la méthode

Dans notre cas la méthode statique équivalente n’est pas applicable puisque notre batiments ne
vérifient pas toutes les conditions de I’article (4.1.2 ),D’ou la méthode choisit sera la méthode d’analyse
modale spectrale.

V.4.Modélisation

La modé¢lisation est la détermination d’un modé¢le, tenant compte le plus correctement possible
de la masse et de la raideur de tous les ¢léments d’une structure, qui est par la suite une phase
essentielle pour 1’étude de la réponse au séisme.

Le choix du modé¢le représente une phase trés importante de 1’étude : plus il se rapproche de la
réalité, plus I’étude ne sera précise. C’est €galement une phase délicate : un mauvais modele peut
s’écarter totalement de la réalité, ou encore I’incohérence des hypotheses peut apporter un degré de
précision illusoire.

La modélisation doit rendre compte du comportement mécanique réel du batiment. Il ne s’agit
pas toujours de recopier simplement le plan du batiment, il faut surtout prendre en compte le
comportement des €léments d’ossature pour les utiliser de la meilleure maniere.

V.4.1.Modélisation des structures

L’analyse dynamique nécessite toujours initialement de créer un modeéle de calcul représentant
la structure. Ce modele introduit ensuite dans un logiciel de calcul dynamique.

Pour I’évaluation des forces sismiques, on utilise le logiciel <ETABS V9.6.0» qui peut les
calculer suivant différentes méthodes :( Réponse Spectrum Function, Time History Function, ...)
«Réponse Spectrum Function » a été choisi parce qu’elle est basée sur la méthode dynamique
modale spectrale et qui prend en compte la réponse de la structure suivant les modes déterminés en

se basant sur les hypotheses suivantes équivalente et la méthode dynamique modale spectrale
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e Masse supposée concentrée au niveau des nceuds principaux (nceud maitre) ;

e Seul les déplacements horizontaux sont pris en compte ;

e Les planchers et les fondations sont considerés rigides dans leur plan ;

e Le nombre de mode a prendre en compte est tel que la somme des coefficients de

participation modale soit au moins égale a 90%.

V.4.2.Présentation du logiciel ETABS V9.6.0

ETABS est un logiciel de calcul concu exclusivement pour le calcul des batiments. Il permet
de modéliser facilement et rapidement tous types de batiments grace a une interface graphique
unique. Il offre de nombreuses possibilités pour 1’analyse statique et dynamique. Ce logiciel permet
la prise en compte des propriétés non-linéaires des matériaux, ainsi que le calcul et le
dimensionnement des éléments structuraux suivant différentes réglementations en vigueur a travers
le monde (Euro code, UBC, ACI...Etc).

De plus de par sa spécificité pour le calcul des batiments, ETABSV9.6.00ffre un avantage
certain par rapport aux codes de calcul a utilisation plus étendue. En effet, grace a ces
diverses fonctions il permet une descente de charge automatique et rapide, un calcul
automatique du centre des masses et des rigidités, ainsi que la prise en compte implicite d’une
éventuelle excentricité accidentelle. De plus, ce logiciel utilise une terminologie propre au
domaine du béatiment (plancher, dalle, trumeau, linteau etc.).

La modélisation des éléments structuraux est effectuée comme suit :

e Les voiles ont été modélisés par des éléments « SHELL » a quatre nceuds.

e Les dalles ont été modélisées par des éléments « SHELL » (dalles pleines).

La masse des planchers est calculée de maniére a inclure la quantité  Q selon RPA99/version

2003 (dans notre cas =0,2) correspondant a la surcharge d’exploitation.

La masse des eéléments modélisés est introduite de fagcon implicite, par la prise en compte du
poids volumique correspondant & celui du béton armé & savoir 2,5 t/m°.
V.4.3.Démarches de modélisation sur ETABSV9.6.0a suivre
e Modélisation de la structure

Cette étape consiste a construire un modele équivalente au projet réel, concernant la geométrie
et les liaisons entre les éléments de modele comme suite :
v Edite Grid data:

Nous permet de definie les grille a suivre prochainement.
v" Add New System:

Pour ajoute un autre forme cartésien ou cylindrique.




Chapitre V Etude Sismique

v Define materials:

Permet de définir le matériau utilisé et ces différentes propriétés :

- CONC (béton)

- STEEL (acier)

- OTHER (autre)

v' Define/frame section :

Pour saisir les dimensions des sections des éléments et matériel utilisé, ainsi pour définie la

nature d’éléments (poteau ; poutre).
v' Define/static load case :

Pour définir les types des charges statiques (G, Q) et leurs coefficients de majoration.
v' Assign /joint /restreint :

Pour définir le degré de liberté des nceuds sélectionnées (translations et rotations).

v Assign /joint / diaphragme :
Pour I’affectation d’un diaphragme rigide.
v' Assign/frame line load /Distributed:
Permet d’appliquer les charges reparties sur élément frame sélectionné.
v' Define /load combinaison :
Permet de définir les différentes combinaisons d’actions.
v Define response spectrum function :

Pour introduire la fonction de la réponse spectrale de la structure d’aprées un fichier texte.
v" Define response spectrum Cases :

Pour la nomination I’effort sismique, et la détermination de leur sens d’application,
amortissement, angle d’excitation et la portion d’excentricité.
v Définition du centre de masse:

Lorsque la définition des diaphragmes des plancher ETABS permet une création
automatiquement d’un nceud (c’est le centre des masses) ainsi il sera li€ touts les nceuds situés a ce
plan par ce dernier avec une excentricité qu’il est définir précedemment.

v" Analyse /set options :

Pour spécifier le nombre des modes propres de vibration a tenir en compte dans le calcul.
v" Analyse/ Run :

C’est la commande qui permet de lancer le calcul.

V.5.Evaluation des efforts sismiques

Pour la détermination de la fonction du spectre de réponse on utilise le programme « spectre»

qui permet de donner donnent les valeurs du spectre de réponse en fonction des périodes.
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Figure V.1:Spectre de réponse.

L'action sismique est représentée par le spectre de calcul suivant

1,25A{1+l(2,5n9— H 0<T<T,
T, R
2,51](1,25A)(9j T,<T<T,
S_a_ R
g QY T, )?
2,5n(1,25A)(—) = T, <T<3,0sec
RAT
%0 30\%
2,5n(1,25A T (ij (gj T > 3,0sec
30) {T) (R

L

Avec : % Spectre de Réponse de calcul.
g
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V.6.Calcul de la force sismique totale

La force sismique totale V, appliqguée a la base de la structure, doit étre calculée
Successivement dans deux directions horizontales orthogonales selon la formule 4.1 des
RPA99/Version 2003 :

V_AxDxQxW
B R

AVec :

» Coefficient d'accélération de zone «A »

Z ismi II
{ one sismique a:> A = 015

Groupe d'usage 2
» Facteur d’amplification dynamique moyenne« D»
Est fonction de la catégorie de site, du facteur de correction d’amortissement (n) et de la

période fondamentale de la structure (T) selon formule :

2,57 0<T<T,
T\%
D= 2,577(%) T, <T<3,0sec
% a\%
2,51 T2 (ij T >3,0sec
3,0 T

¢ Pourcentage d’amortissement critique«§ »
Est en fonction du matériau constitutif du type de structure et de I’importance des remplissages.
Portique en béton armé.
£=10% :
Remplissage dense.

e Le facteur de correction d’amortissement « 1 »

Est donnée par la formule suivante :

n=A712+8)>07
n=171(2+10)=0,764>0,7

e Lavaleur de la période fondamentale« T»
De la structure peut étre estimée a partir de formules empiriques ou calculée par des méthodes

analytiques ou numeériques.
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La formule empirique a utiliser selon les cas est la suivante :

T = Cchy /4

hy : Hauteur mesurée en métres a partir de la base la structure jusqu’au dernier niveau ;
C, : Coefficient en fonction du systéme de contreventement et du type de remplissage ;
& : pourcentage d'amortissement critique ;

Q: Facteur de qualité ;

T1, T, : périodes caractéristiques associées a la catégorie du site,

Ona:

(T, , T,) : Période caractéristique associé la catégorie du sol :

- TypeO1:

Sol rocheux — site 1 donc T; = 0,15 sec et T, = 0,30 sec.
Ona:T,<T<3s—0,30<0,354<3

T : Lavaleur de la période fondamentale T

hny=18,36m

C=0,05

Ctx(h,):
T =min h
0,09x —~

Np)

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

Ctx(h, ) =0,05x(18,36)" = 0,443s
D, =21,80m = T, =min h, 18,36

0,09
" JD, /21,80

= 0,09 x

=0,354s

=T, =0,354s

C, x(h, ) =0,05x(18,36)" = 0,443s
Ny _ 00y 1836

JD, V23,10

D, =1233m=T, = min
y y 0,09 x

= 0,354s
=T, =0,443s

On prend :
T=0,354s

T,V 030 \*
D=25n 2| =D=25x0764 ~=2 | = D=150
T 0,354

Etude Sismique
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-Type 02 :

Sol ferme —, site 2 donc T, = 0,15 sec et T, = 0,40 sec.
Ona: 0<T<T, — 0< 0,354 < 0,40
D=25n=D=25%x0,764=D=1,91

-Type 03 :

Sol meuble —, site 3 donc T; = 0,15 sec et T, = 0,50 sec.
Ona: 0<T<T, — 0< 0,354 < 0,50
D=25n=D=25%x0,764=D=1,91

-Type 04 :

Sol trés meuble —, site 4 donc T; = 0,15 sec et T, = 0,70 sec.
Ona: 0<T<T, — 0<0,354 <0,70
D=25n=D=25%x0,764=D=1,91

» Coefficient de comportement de la structure« R»
Mixte portiques/voiles =R = 5.

> Le facteur de qualité de la structure est fonction de « Q »
Q= 1+XPq=1 + (0,05+0,05+0,00+0,00+0,05+0,10) = 1,25.

La masses de la structure «\W»

La valeur W a prendre en compte est égale a la somme des poids W; calculés a chaque niveau
de lastructure. W=) W; avec W;=G;+B P;

G; : Poids du aux charges permanente et a celle des équipements fixés éventuelles solidaires de
la structure.

Pi : Charge d’exploitation.

¢ Ceefficient de pondération«f3»

Est fonction de la nature et de la durée de la charge d’exploitation.

Pour notre projet (cas des batiments d’habitation, bureaux ou assimilés) = p =0,2

Le tableau suivant résume le poids en (KN) aux différents niveaux :

Avec : S = 241,76 m?
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Etude Sismique

Tableau V.1: Détermination des poids des différents niveaux W(KN).

Eléments Poids (KN) R.D.C 1er-3éme geme Terrasse
Acrotere Gy X Zl / / / 127,88
Plancher GXxS 958,66 958,66 958,66 1417,56
Poteaux n X b X h Xy, X H; 293,76 224,91 165,24 82,62

Poutre principale b X h Xy X Zl 214,15 214,15 214,15 214,15

Poutre secondaire b X h Xy, X Zl 181,96 181,96 181,96 181,96

Murs extérieurs 0,8 X Gy, X Hy X Zl 451,65 451,65 451,96 228,37
Murs voiles e X Hy X yp Z | 279,99 279,99 279,99 140

Escaliers GXxS 79,64 79,64 79,64 /
Balcons GXS 88,75 88,75 88,75 /
Charge

Z G; 2548,56 2479,71 2420,04 2392,54
permanente
Charge
o P=QxS; 375,16 375,16 375,16 218,76
d'exploitation
Poids total w; G+BxP 2623,59 2554,74 2495,07 2436,29
Poids totale de la
Z w; 15219,17
structure
We = 2436,29
W5 = 2495,07 KN
W, = 2554,74 KN
W3 = 2554,74 KN
W, = 2554,74 KN
W; = 2623,59 KN
 r— —

Figure V.2:Poids de chaque étage.
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V.7.Définition des masses

Etude Sismique

On définit chaque masse ou moment d'inertie massique affectée aux nceuds de chaque niveau

(\Voir tableau V-1 ci-apres).
. M
D’ou: I, =§(ng +1,,)

Im : inertie massique (KN.m?) ;

M: masse sismique qui égale au rapport W/g ;
W, le poids de chaque niveau i ;

g : l'accélération de pesanteur 10 ;

S : surface du plancher ;

lxg : inertie du plancher suivant l'axe X ;

lyg : inertie du plancher suivant l'axe Y.

Xe= Xg+0,05L max

Y 6= Ygt0,05L max

X et Yg: coordonnées de I'excentricité fictive de 5% de la longueur max.

Xg €t yq: coordonnées du centre de gravité.

Tableau V.2: Masse ou moment d'inertie massique affectée aux nceuds de chaque niveau.

Niveau | W(KN) | S(m?) | xy(m) | y(m) | Xe(m) | Yo(m) | bg(m®) | Lg(m?) | M(KN) | Lu(KN.m?)
Geme 2436 ,29 | 218,76 11 4 11,16 4,21 | 5868,71 | 35530,04 | 243,63 | 46105,22
4ome 2495,07 | 190,21 11 4 11,16 4,21 | 5657,63 | 33490,47 | 249,51 | 51354,15
3eme 2554,74 | 190,21 11 4 11,16 4,21 | 5657,63 | 33490,47 | 255,47 | 52580,84
geme 2554,74 | 190,21 11 4 11,16 4,21 | 5657,63 | 33490,47 | 255,47 | 52580,84
1* 2554,74 | 190,21 11 4 11,16 4,21 | 5657,63 | 33490,47 | 255,47 52580,84
R.D.C | 2623,59 | 190,21 11 4 11,16 4,21 | 5657,63 | 33490,47 | 262,36 | 53998,94

V.8.Disposition des voiles

Nous avons essayé plusieurs dispositions qui ont abouti, soit a un mauvais comportement de la

structure, soit au non vérification de 1’interaction voiles-portiques.

La meilleure disposition c’est elle qui vérifier touts les articles des régles parasismique

algériennes
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(RPA 99 V.2003) tel que période, déplacements, participation de la masse et 1’effort tranchant a la
base.

Apres plusieurs essais, on a retenu la disposition représentée en figure V.3.

e B g i B - =l
=== g e g B

E

B

= >—1i i s - s -

Figure V.4:Vue en 3D du modele obtenu par logiciel ETABS 9.6.0.
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Les trois premiers modes de vibration sont comme suit

PR e
- " \ 1
= il
» S
1
i EN
I AN ANA N
ST T
" i
- - LT
bt 1
W -1t}

i__,‘_—-———'
l e ———

Figure V.5. Premiere mode principal de vibration suivant x.

Figure V.6. Deuxieme mode principal de vibration suivant y.

T

AULE

Figure V.7. Troisieme mode principal de vibration en torsion.

1 110

= — |
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V.9.Vérifications
V.9.1.Calcul de la force sismique
AXDXQxW
- R
On doit vérifier que la résultante des forces sismiques a la base «V» obtenue par combinaison

des valeurs modales ne doit pas étre inférieur a 80% de la résultant des forces sismiques déterminee
par la méthode statique équivalente.

Telle que :

A=0,15

Typel—-> D =1,50

{Type(Z— 4)—>D=1091

Q=1,25

W=15219,17KN

Tableau V.3: Vérification des forces sismiques

Types Vérification
Vst (KN)
de sol Sens longitudinal (KN) Sens transversal (KN)
. 856,08 V,, = 760,62 >80%V,, = 684,86 de =1000,79 > 80%V,, = 684,86
, Condition vérifiée. Condition vérifiée.
V,, =886,13>80%V, =872,06 de =101317 > 80%V,, = 872,06
2 1090,07
Condition Vérifiée. Condition vérifiée.
V,, =925,32 > 80%V,, =872,06 de =1013,44 > 80%V,, =872,06
3-4 1090,07
Condition Vérifiée. Condition vérifiée.

V.9.2.Calcul des coefficients de participation modale

On doit vérifier que: ) @, >90%
n 2
[Sweo)
K=1

2 W@ > Wy
K=1 K=1

W =" W, =38488,35KN

AvVec: o =

Le logiciel ETAPS V9.6.0 peut déterminer directement les valeurs des ccefficient de

participation modale, les valeurs données sont :
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Tableau V.4: Participation massique cumulée.

Mode Période UX Uy SumuUX SumuyY
1 0,430656 63,4677 0 63,4677 0
2 0,295536 0 69,4585 63,4677 69,4585
3 0,219233 6,1866 0 69,6543 69,4585
4 0,099599 18,5847 0 88,239 69,4585
5 0,068585 0,0001 21,7204 88,2391 91,1789
6 0,050714 2,5028 0,0001 90,7418 91,1789
7 0,044452 5,1598 0 95,9017 91,179
8 0,032228 0,0001 5,7108 95,9018 96,8898
9 0,028119 2,4465 0,0001 98,3482 96,8899
10 0,024019 0,0512 0 98,3994 96,8899
11 0,023133 0,3601 0 98,7595 96,8899
12 0,023052 0 0,0038 98,7595 96,8937

a- Sens longitudinal:
Zax >90% =>98,76% =909 .. ..veiie e Condition Vérifiée.

b- Sens transversal:

D by 290% =96,89% > 90% .........oiiiiiii e Condition vérifiée.

V.9.3.Vérification de la période

On doit vérifier aussi que la période dynamique (Tqn) ne doit pas étre supérieure a la
majoration de 30% de période statique fondamentale "T".

Tayn =0,4305eCc < 1,30 X Tt=1,30x 0,354 = 0,46 8€C .....uvvvvniieeerninnnnenn. Condition vérifiée.

Tableau V.5: Tableau des modes et des périodes.

Mode Période (S)

1 0,430

0,295
3 0,219
4 0,099
5 0,068
6 0,050
7 0,044
8 0,032
9 0,028
10 0,024
11 0,023
12 0,023
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V.9.4. Vérification des déplacements

Sous l'action des forces horizontales ; la structure subira des déformations horizontales. Pour
éviter l'augmentation des contraintes dans les systéemes de contreventement, les déplacements
doivent étre calculés pour chaque élément de contreventement, les déplacements relatifs latéraux
d'un étage par rapport aux étages qui lui sont adjacents ne doivent pas dépasser 1% de la hauteur de
I'étage.

A =8, =8, , <5, ;Avec:5, =Rx3,,

R : coefficient de comportement ; R = 5.

. - Déplacement du aux forces sismiques F, (y compris I'effort de torsion).

Les tableaux suivants résument les déplacements relatifs aux différents niveaux dans les deux
sens longitudinal et transversal.

Tableau V.6: Les déplacements relatifs de chaque niveau dans les deux sens (Site 1).

Sens longitudinal (m) Sens transversal (m)
Niveau Ax (m) | Ay (m)
8ex 6K 89)/ 6K
5 0,0063 0,0315 0,0037 0,018 0,0065 0,004
4 0,005 0,025 0,0029 0,014 0,0065 0,0035
3 0,0037 0,0185 0,0021 0,010 0,0065 0,003
2 0,0024 0,012 0,0014 0,007 0,0055 0,004
1 0,0013 0,0065 0,0007 0,003 0,0045 0,002
RDC 0,0004 0,002 0,0002 0,001 0,002 0,001

Tableau V.7: Les déplacements relatifs de chaque niveau dans les deux sens (Site 2).

Sens longitudinal (m) Sens transversal (m)
Niveau Ax (m) | Ay (m)
8e>< 8K 89)’ 6K
5 0,0076 0,038 0,0038 0,02 0,008 0,0045
4 0,006 0,03 0,0030 0,0155 0,008 0,004
3 0,0044 0,022 0,0022 0,0115 0,0075 0,004
2 0,0029 0,0145 0,0015 0,0075 0,007 0,0035
1 0,0015 0,0075 0,0008 0,004 0,005 0,0025
RDC 0,0005 0,0025 0,0003 0,0015 0,0025 | 0,0015
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Tableau V.8: Les déplacements relatifs de chaque niveau dans les deux sens (Sites 3et4).

Sens longitudinal (m) Sens transversal (m)
Niveau Ax (m) | Ay (m)
Oy Oy Oy Oy
5 0,008 0,04 0,0038 0,02 0,0085 0,0045
4 0,0063 0,0315 0,0030 0,0155 0,008 0,004
3 0,0047 0,0235 0,0022 0,0115 0,008 0,004
2 0,0031 0,0155 0,0015 0,0075 0,0075 | 0,0035
1 0,0016 0,008 0,0008 0,004 0,0055 0,0025
RDC 0,0005 0,0025 0,0003 0,0015 0,0025 | 0,0015

On remarque que tous les déplacements relatifs ne dépassent pas les 1,0% de la hauteur d'étage
1,0% h,=0,0306; donc la condition est vérifiée.
V.9.5.Vérification de I’effet P-Delta

Les effets du seconde ordre (ou effet P-A) peuvent étre négligés dans le cas des batiments si la

condition suivante est satisfaite a tous les niveaux :

V. xh
Avec :

P, :Poids total de la structure et des charges d’exploitation associées au-dessus du

niveau« K » ;
n

PK = Z(Wsi +[3qu)

i=k

V :Effort tranchant d’étage au niveau "K" ;

V, =F + ) Fi
i=k
F, : Force concevtrée au sommet de la strucrure donnée par la formule suivante:
F =0,07xTXV.orirenns si:T>0,7sec
Fo=0 si:T<0,7sec

Dans notrestructure( F, =0) puisque: T =0,354Sec <0,7Sec

Les forces F, sont distribuées sur la hauteur de la structure selon la formule suivante:
F=(V-R).W.h/> 1, W,.h,
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AVec:

F, :effort horizontal revenant au niveau i

h; :niveau du plancher ou s'exerce la force i

h; :niveau d'un plancher quelconque.

W, ; W, :poids revenant au plancheri; j

Etude Sismique

A : Déplacement relatif du niveau «K » par rapport au niveau « K-1 » ;

h ‘Hauteur de I’étage « K».

0, <0,1= Effet P- A peutetre négligé.

Si 10,0, <0,2Amplifiant les effets de

(l_eK).

0,)0,2 = Structureinstable et doit etre redimensionnée.

Tableau V.9: Vérification a I’effet P-A (Type 1).

Sens x Sensy
Niveau | hauteur Pk
A Vi 0 A Vi 0
5 18,36 2436,29 | 0,0065 | 260,94 0,003 0,004 | 312,01 0,0017
4 15,3 2495,07 | 0,0065 | 422,45 0,003 0,0035 | 560,91 0,0010
3 12,24 2554,74 | 0,0065 | 539,50 0,003 0,003 | 724,65 0,0009
2 9,18 2554,74 | 0,0055 | 635,18 0,002 0,004 | 852,85 | 0,0013
1 6,12 2554,74 | 0,0045 | 711,22 0,002 0,002 | 947,55 0,0008
RDC 3,06 2623,59 | 0,002 | 760,62 0,002 0,001 | 1000,79 | 0,0008
Tableau V.10: Vérification a I’effet P-A (Type 2).
Sens X Sensy
Niveau | hauteur Pk
A Vi 0 A Vi 0
5 18,36 2436,29 | 0,008 | 297,75 0,004 0,0045 | 334,55 0,0018
4 15,3 2495,07 | 0,008 | 498,29 0,002 0,004 | 564,13 0,0011
3 12,24 2554,74 | 0,0075 | 645,33 0,002 0,004 | 728,36 0,0011
2 9,18 2554,74 | 0,007 | 757,91 0,003 0,0035 | 857,42 0,0010
1 6,12 2554,74 | 0,005 | 838,73 0,002 0,0025 | 954,98 0,0010
RDC 3,06 2623,59 | 0,0025 | 886,13 0,002 | 0,0015 | 1013,17 | 0,0013
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Tableau V.11: Vérification a I’effet P-A (Type 3et4).

Etude Sismique

Sens x Sensy
Niveau | hauteur Pk
Ay Vi 0 Ax Vi 0
5 18,36 2436,29 | 0,0085 | 309,40 0,004 | 0,0045 | 334,61 | 0,0018
4 15,3 2495,07 | 0,008 | 521,81 0,003 0,004 | 564,27 0,0011
3 12,24 2554,74 | 0,008 | 677,89 0,002 0,004 | 728,555 | 0,0011
2 9,18 2554,74 | 0,0075 | 795,71 0,002 | 0,0035 | 857,66 | 0,0010
1 6,12 2554,74 | 0,0055 | 878,26 0,002 | 0,0025 | 955,24 | 0,0010
RDC 3,06 2623,59 | 0,0025 | 925,32 0,002 | 0,0015 | 1013,44 | 0,0013

<+ Remarque:

D’apreés les résultats obtenus (6<0,10) dans les deux sens. Les effets du deuxieme ordre peuvent
étre négligés pour notre cas. Apres ces resultats obtenus dans notre étude dynamique et sismique on
peut dire que la structure peut résister aux chocs extérieurs tels que le séisme. Pour cela, nous allons
continuer les calculs avec les efforts développés et qui sont déduits du logiciel de modélisation
ETABS V 9.6.0.

1000 -
900 -
800 -
700 ~
600 -

m Vx(S1)

500 -
B VX(S2)KN

400 -  Vx(53-S4)KN

300 -
200 -

100 -

RDC étage 1

étage 2

étage 3 étage 4 étage 5

Figure V.8. Force dynamique (inter-étage) pour les différents sites selon x.
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Etude Sismique
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m Vy(S2)KN
 Vy(S3-S4)KN

Figure V.9. Force dynamique (inter-étage) pour les différents sites selon y.
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Figure V.10. Force dynamique (max) pour les différents sites selon x et y.
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Etude Sismique
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== 5X (M)
8y (m)

Sitel Site2 Site3 Site4

Figure V.11. Déplacement (max) pour les différents sites selon x et y.

Hauteur (m)

18,36 -
15,30
12,24
| —=—(S1)
9,18 (S2)
1 —a—(S3)
6,12 - —v—(S4)
3,06 -
0,00 —

T T T T T T T T T T T T T T T
0,000 0,001 0,002 0,003 0,004 0,005 0,006 0,007 0,008 0,009
Déplacement(m)

Figure V.12. Déplacements horizontaux pour les différents sites.
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Figure V.13. Effort tranchant pour les différents sites.

» Commentaires et interprétations :

- la période fondamentale de la structure est constante quelque soit la catégorie de site
d’implantation de celle-ci (Tableau V.5).

-La Force dynamique inter-étage (sens X et sens y) dans le méme site diminuent avec
I’augmentation de la hauteur (Figure V.8, Figure V.9).

-La Force dynamique inter-étage (sens x et sens y) augmente avec le changement du type de
site « sol » (Figure V.8, Figure V.9).

-La Force dynamique (max) dans le sens x et pour le site (S1) est (260,94), avec le changement
du site, le déplacement (max) atteint une valeur plus grande (309,40) dans les sites 3et 4(Figure
V.10).

-La Force dynamique (max) dans le sens y et pour le site (S1) est (1000,79), avec le
changement du site, le déplacement (max) atteint une valeur plus grande (1013,44) dans les sites
3et 4(Figure V.10).

- le déplacement (max) dans le sens x et pour le site (S1) est (0,0063), avec le changement du
site, le déplacement (max) atteint une valeur plus grande (0,008) dans les sites 3et 4(Figure V.11).

- le déplacement (max) dans le sens y et pour le site (S1) est (0,0037), avec le changement du
site, le déplacement (max) atteint une valeur plus grande (0,0038) dans les sites 3et 4(Figure V.11).

- le déplacement relatif de la structure augmente pour les sites 1,2 et 3 a partir du site 3 ’effet
de site est nul (Figure V.11).

- le déplacement de la structure augmente en fonction de la hauteur dans les quatre sites
(Figure V.12).
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- I’effort tranchant a la base de la structure ne subissent aucun changement dans les différents
sites (Sy, Sy, S3, S4).
V.10. Conclusion

Le déplacement a la base est nul ; La réponse du batiment a la base fixe montre une bonne
atténuation dynamique. Les efforts tranchants de la structure diminuent en fonction de la hauteur
dans les quatre sites.

Pour notre cas la période fondamentale de vibration, le déplacement relatif et 1’effort
tranchant a la base de la structure ne subissent aucun changement, ce qui indique que ’effet de

site est nul pour les site 1,2,3 et 4.
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VI.1.Introduction
La structure est un ensemble tridimensionnel des poteaux, poutres et voiles, liés rigidement et

capables de reprendre la totalité des forces verticales et horizontales (ossature auto stable).

Pour pouvoir ferrailler les éléments de la structure, on a utilisé 1’outil informatique a travers le
logiciel d’analyse des structures (ETABS V9.6.0), qui permet la détermination des différents efforts

internes de chaque section des éléments pour les différentes combinaisons de calcul.

V1.2.Etude charges verticales et horizontales
L’¢étude charges verticales et horizontales nous permet de déterminer tous les efforts qui

sollicitent les éléments (poteaux et poutres, voiles) dans les déférents nceuds et travées.

Pour Déterminer les sollicitations on a utilisé le programme ETABS V9.6.0ce qui nous a

permet de Calculer les portiques.

V1.3.Les combinaisons de calcul

Les combinaisons des actions sismiques et les actions dues aux charges verticales sont données
ci-dessous, les éléments de la structure doivent étre dimensionnés par les combinaisons des charges
sur la base des reglements [BAEL 91 et R.P.A 99 (version 2003)].
V1.3.1.Poutres

- Sollicitation du 1* genre (BAEL 91)

1,35G +15Q
- Sollicitation du 2°™ genre [RPA 99 (version 2003)]

0,8G +E
G+Q+E

V1.3.2.Poteaux
- Sollicitation du 1* genre (BAEL 91)
1,35G +1,5 Q
- Sollicitation du 2°™ genre [RPA 99 (version 2003)]

0,8G +E
G+Q+1,2E

Avec : G : Charge permanente ;
Q : Charge d’exploitation ;

E : Effort sismique.
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V1.4. Ferraillage des poutres
V1.4.1. Méthode de calcul

En cas général, les poutres sont sollicitées par un moment de flexion et un effort normal et un
effort tranchant. Par conséquent le calcul doit se faire en flexion composée, mais 1’effort normal

dans les poutres est tres faible donc on fait le calcul en flexion simple.
Les sections des armatures seront déterminées sous les sollicitations du 1% et du 2°™ genre.

e Sollicitation du 1* genre  Sp;=1,35G+1,5Q = Moment correspondant Msp;.

Sp2 = 0,8G*E.
e Sollicitation du 2°™¢ genre = Moment correspondant Msp2.
Spz = G+ Q+E.

v" Si Msp,/Msp;<1,15 on détermine les armatures sous Sp; -

V' Si Msp,/Msp;>1,15 on détermine les armatures sous Sp,.

Dans le calcul relatif au « ELU » on introduit des coefficients de sécurités (s, 7, )
Pour situation accidentelle :

v=1 = 0,=400 MPa.

Yp=1,15 = 0,=18,48 MPa.
Pour les autres cas :

Ys=1,15 = 0,=348MPa.
Yp=1,5 = 0,=14,17 MPa.

V1.4.2. Les armatures minimales
D’apres le R.P.A 99 (version 2003) on a :

v" Section d’armature minimale : A ;, = 0,5%b.h,;
v" Section d’armature maximale : A, = 4%b.h, (Zonecourante) ;

A, =6%D.h,(Zonede recouvrement).

max2
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V1.4.3. Poutre principale (30x35) cm?
Calculons d’abord les sections min et max des aciers qui devraient conditionner la section a

adopter, on a:

0,5x30x35

=5,25cm?
100

A, =05%b.h, =

4x30x35
=4%b.h, = —— """ — 42cm?
o — 00.11 100

6x30x35
A —6%bh, = 27X gaim?
2 =2 T T 00

On présente un seul exemple de calcul pour un seul niveau et les résultats des autres niveaux

seront donnés dans un tableau.
V1.4.3.1.Exemple de calcul :(RDC)

v En travée

(Spl) = MtSpl = 4‘2,71 KN. m.
(Spz) = Mispz = 43,63 KN.m.

— P2 =1.02<1,15 donc le calcul se fait sous (Spa)

tspl

Données :

= Largeur de la poutre b=30cm ;

= Hauteur de la section h=35¢cm ;

= Hauteur utile des aciers tendus d=0,9xh;=31,5 cm ;
= Contrainte des aciers utilisés fe=400 MPa ;

= Contrainte du béton a 28 jours f.23=25 MPa ;

= Contrainte limite de traction du béton fis=2,1MPa ;

= Fissuration peu préjudiciable.
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Tableau VI1.1: Exemple de ferraillage des poutres en travee.

Moment ultime M, M, 42,71 KN.m
Moment réduit p=Mu/(bxd*xfyc) 0,101 pn=0,101<p=0,392
Etat limite de compression pas d’acier
Hl=0,392 .
du béton comprime
Coefficient p =0,947 A’=0
Section d’aciers A My /(osx B x d) 4,11 cm?
v Sur appuis

(Sp1) = Mysp;s = 58,86 KN.m.
(sz) = MtSpZ = 60,32 KN. m.

tsp2

=1,02<1,15 donc le calcul se fait sous (Spj)

tspl

Données :
= Largeur de la poutre b=30cm ;

= Hauteur de la section h=35cm;

= Hauteur utile des aciers tendus d=0,9xh=31,5 cm ;
= Contrainte des aciers utilisés fe=400 MPa ;

= Contrainte du béton a 28 jours f.2s=25 MPa ;

= Contrainte limite de traction du béton fi,5=2,1MPa ;
» Fissuration peu préjudiciable.

Tableau V1.2 : Exemple de ferraillage des poutres sur appuis.

Moment ultime M, M, 58,86 KN.m
Moment réduit u=Mu/ (bxd*xfi) 0,139 n=0,139<u;=0,392
Etat limite de compression pas d’acier
nl=0,392 w
du béton comprime
Coefficient p B =0,925 A’=0
Section d’aciers A, My /(osx B x d) 5,8 cm?




Chapitre VI Etude des portiques

V1.4.3.2. Tableaux récapitulatif du ferraillage des différents niveaux

Tableau V1.3:Ferraillage des différents niveaux (poutres principales de rives et
intermédiaires).

- Moments A A
es | i
P Niveau | Section (KN.m) “ mr Aadopte (CM?) | As (cm?)
de sol (cm?) | (cm?)
Mspl Mspz
Travée 42,71 | 31,63 4,11 3T1+2T 1o 5,65
RDC 5,25
Appuis | 58,86 | 49,20 5,8 3T1+3Tp 6,79
) Travée 47 34,84 4,55 3T1+2T 1o 5,65
S; 1%-3°m¢ 5,25
Appuis 78,60 | 68,62 8 3T14+3T1 8,01
4or géme Traveée 52,32 | 38,61 | 511 5 o 3T+2T 5,65
Appuis | 85,03 | 71,18 | 8,74 ’ 3T14+3T14 9,24
Traveée 42,71 | 31,63 | 4,11 3T+2T 5,65
RDC i 5,25
Appuis | 58,86 | 49,99 5,8 3T1,+3Ty 6,79
) Travée 47 34,84 | 4,55 3T+2T 5,65
S 1%-3°m¢ i 5,25
Appuis 78,60 | 70,49 8 3T14+3Ty 8,01
4or géme Travée 52,32 | 38,61 | 5,11 & o 3T1+2Ty, 5,65
Appuis 85,03 | 72,80 | 8,74 ’ 3T14+3T14 9,24
Travée 42,71 | 31,63 | 4,11 3T1+2Ty, 5,65
RDC 5,25
Appuis | 58,86 | 50,25 5,8 3T1+3T 6,79
) Travée 47 34,84 | 4,55 3T+2T 5,65
83_84 1er_3eme - 5’25
Appuis 78,60 | 71,06 8 3T14+3Ty 8,01
) Travée 52,32 | 38,61 | 5,11 3T+2T 5,65
4er_5eme 5125
Appuis 85,03 | 73,30 | 8,74 3T14+3T14 9,24

Les résultats obtenus par le tableau cité ci-dessus montrent que les sollicitations en 2°™ genre

augmentent avec le changement du site, apres vérification et calcul le rapport (Mtspz/Mtspl) est
toujours inférieur a 1,15 donc le calcul se fait pour les quatre sites sous (Sp1) c’est-a-dire dans le 1%
genre, et on adopte le méme ferraillage des poutres principales.

V1.4.4. Poutre secondaire (30x30) cm?

V1.4.4.1. Armatures minimales
Calculons d’abord les sections min et max des aciers qui devraient conditionner la section a

adopteron a:
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~ 0,5x30x30

=0,5%b.h, = """ — 4 5cm?
A‘mm 0 t 100
4x30%x30
=4%b.h, =——""" —36cm*
Arraxl 0 t 100
6x30x30
=6%b.h, = ——— """ — 5Acm?
Amaxz 0 t 100

V1.4.4.2. Tableaux récapitulatif du ferraillage des différents niveaux

Tableau V1.4: Ferraillage des différents niveaux (poutres secondaires de rives et
intermédiaires).

- Moments A A
es | i
P Niveau Section (KN.m) « e Aadopte (CM?) | As(cm?)
p
de sol (cm?) | (cm?)
Mspl l\/lspz
Travée 7,87 | 11,82 1,11 3T12+2T10 4,96
RDC 4,5
Appuis | 11,06 | 13,58 | 1,28 3T12+2T10 4,96
) Travée 21,24 31 2,99 3T12+2T10 4,96
Sl 1er_3eme . 4’5
Appuis 24,93 | 36,91 | 3,59 3T12+2T10 4,96
4or géme Travée 20,96 | 26,71 | 2,56 45 3T12+2T10 4,96
Appuis | 23,88 | 33,44 | 3,24 ’ 3T12+2T10 | 4,96
Travée 7,87 | 12,86 | 1,21 3T12+2T10 4,96
RDC 4,5
Appuis | 11,06 | 15,37 | 1,45 3T12+2T10 4,96
S Lo qéme Travée 21,24 | 33,95 | 3,29 15 3T12+2T10 4,96
2 = )
Appuis 2493 | 40,47 | 3,96 3T12+2T10 4,96
4o géme Travée 20,96 | 28,89 | 2,78 e 3T12+2T10 4,96
Appuis 23,88 | 36,47 | 3,55 ’ 3T12+2T10 4,96
Travée 7,87 | 13,20 | 1,24 3T12+2T10 4,96
RDC 4,5
Appuis | 11,06 | 15,92 | 1,50 3T12+2T10 4,96
) Travée 21,24 | 34,86 | 3,38 3T12+2T10 4,96
83'84 1er_3eme 4’5
Appuis 2493 | 41,57 | 4,08 3T12+2T10 4,96
4or géme Travée 20,96 | 29,56 | 2,85 e 3T12+2T10 4,96
Appuis 23,88 | 37,40 | 3,64 ’ 3T12+2T10 4,96
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Les résultats obtenus par le tableau cité ci-dessus montrent que les sollicitations en 2°™ genre

augmentent avec le changement du site, aprés vérification et calcul le rapport (MtSpZ/M ) est

tspl

toujours supérieur a 1,15 donc le calcul se fait pour les quatre sites sous (Sp2) c’est-a-dire dans le

2éme

genre, et on adopte le méme ferraillage des poutres principales.

V1.4.5. Calcul les armatures transversales
V1.4.5.1. Diameétre des armatures transversales
®; <min (h/35 ;b/10 ; D) ;

®; < min (10; 30 ; 14) ;
O=8mm.
On adopte : Oy = 8mm.

V1.4.5.2. Calcul de L’espacement
Selon le RPA 99 version 2003

{St < min (0,9d; 40cm) <30
S, < min (28,35; 40cm) — "

v' Zone nodale:

. h
{St < min (1201 ;Z;) = St = 8cm.

S, < min (16,8; 8,75)

v' Zone courante:
Si<h/2=17,5cm

V1.4.6. Ancrage des armatures tendues
T =0,6 ys? fi23=0,6(1,5)? 2,1=2,84 MPa.

La longueur de scellement droit = ®.fe/4.15
Avec: @ : diamétre d’une barre.
Is =1,4x400/ (4x2,84) = 49,30cm

Cette longueur dépasse la largeur d’appuis « selon les dimensions des poteaux », donc il faut

courber les barres avec un rayon : r =5,5 ®1=5,5%x1,4 = 7,7 cm.

V1.4.7. Calcul des crochets

Crochets courants angle de 90°
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L,=d—(c+g/2+r); Profondeur utile d = 31,5cm.
L, —219r-L
> S ’ 2
- 187
¢, =1,2cm ) L, =19,7cm ; Li=6,81lcm
¢ = 1,4cm ; L, =19,6cm ; Li=6,86cm

V1.4.8. La longueur de recouvrement
D’apres le R.P.A 99 (version 2003), la longueur minimale de recouvrement est de 40 ® en zone
lla.

®=14cm— |=56cm
®=12cm — |=48cm

V1.4.9. Les vérifications
V1.4.9.1. Vérifications des contraintes(ELS)

a) Poutre principale (30x35) cm?

Condition de non fragilité :

Anin = 0,23bXxdx—= 0,23 X30 X 31,5 X —= 1,14cm?
fe 400
AABOPE™ AAMIN - e et Condition vérifiée.
e Entravée

Il faut vérifier que :

Y — 1 fc28 Mu

<— Avec: =

o< > +100 vec: Yy M...

Le moment maximum en travée Mpax = 38,43 KN.m

M, = 52,32KN.m

=017 ety= 2'32—136
¢ =S Y= 35437

<1,36—1+ 25 Conditi frifid
[0 S 2 100 W mwe wee wes ses mes mee wes wes ses nne wee wee wee see sne wne wee aee aen s aee e 0« GONAITION VeEririee.

e Sur appuis
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Le moment maximum sur appuis M, nmax = 62,39 KN.m

M, = 85,03KN.m

= 0,28 et y = 85,03 =1,36
= Bee Y =039 T

<1’36_1+ 25 Conditi < rifid
o s 2 100 wee wee wee waw wee wee wee e w ees wee wee nae wee nee wne eee aee ene aee e e e eee s s WONALITION VeErlllee.

b) Poutres secondaire (30x30) cm?

Condition de non fragilité :

fizg 2,1
Apin = 0,23bxd X —= 0,23 x30 X 27 X = 0,98cm?
fe 400
AABOE™ AN - et et Condition vérifiée.
e Entravée
Il faut vérifier que :
y—1 feg M,
<— Avec: y =
o< > +100 vec: Yy M...
Le moment maximum en travée Myax = 15,53 KN.m
M, = 30,99 KN.m
= 0,10 et y = 30’99—199
R T B
1,99 -1 25
a< + R 010) 110 18 () s /<) gl i (1D

2 100

e Sur appuis

Le moment maximum sur appuis M, max = 18,26 KN.m

M, = 36,91KN.m

=012 et y = =2,
o et y 18.26 2,02

<2,02—1+25 Conditi frifid
o< > Q0 T e e s et et s ondition vérifiée.
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V1.4.9.2. Vérification de I’effort tranchant
a) Vérification de I’effort tranchant : (poutre principale)
L'effort tranchant maximal T,,,x = 107,31 KN.

T, 107,31.10°

T, =—L = =112 MPa
bd  030x0,32

Fissuration peu préjudiciable: T,, = min (0,13 f.,g ; 5Mpa) = 3,25Mpa.
T, =112 MPa< Ty =3,25MPa....oveeiiiiiieciiee e Condition vérifiée.

Pas de risque du cisaillement.
b) Veérification de I’effort tranchant : (poutre secondaire)

L'effort tranchant maximal Ty, = 39,29 KN.

T, 39,29x10

L=t = =0,49MPa
bd  0,30x0,27

T

Fissuration peu préjudiciable: 7,, = min (0,13 f.g ; 5Mpa) = 3,25Mpa.
1, =0,49 MPa< Tu = 3,25MPa. .o Condition vérifiée.

Pas de risque du cisaillement.

V1.4.9.3. Vérification de la fleche

La vérification de la fleche est nécessaire si I’'une des conditions suivantes n’est pas vérifiée

BAEL91 (Art B.6.5).

hiL >1/16
hiL > M /10M,
Asl(bx d) < 4,2/fe

a)Poutres principales

2
M, . =3843KN.m;M, = @ =62,39KN.m

- (2aI’ELS)
As=9,24cm

hWL>1/16 ... 0,084>0,063...ccveeieeiaine i, Condition vérifiée.
h/L>M,/10M, ............... 0,084>0,061......ccuvnininininiiininaienn, Condition vérifiée.
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As/(bxd)<42ffe............. 0,009 <0,0105...cccceiiiiiiiiiii Condition Vérifiée.

b)Poutres secondaires

2
Mmm:155$<Nn1;MozggfgaL:ﬂBJ6KNJn

- (aI’ELS)
As=4,96
hWL>1/16...................... 0,096 >0,063....c.cviiiniiiiiiii e Condition vérifiée.
h/L>M.,/10M, ............... 0,096 >0,085.....ccciuiviiiiiiiiiii e, Condition vérifiée.
As/(bxd)<42/fe............. 0,006 <0,0105...cceeeeeeeee i, Condition vérifiée.
Poutres principales (30x35) cm?
RDC 1°7 3™ étage 45,55 gtage
3T12fil 3T141il 3T14 fil
F:Ei 3T12chap m 3T12chap 3T14chap
@8 @8 @8
2T12renf 2T12renf 2T12renf
3T12 il 3T121il 3T12 11l
Poutres secondaires (30x30) cm?
RDC 1°7 3™ étage 45,55 &tage
3Ti2 11l 3Ti2 41l 3TI2 il
m 2T10chap m 2T10chap m 2T10chap
@8 @8 @8
2T10renf 2T10renf 2T10renf
iTi2 14l iTi2 fil iTi2 fil

Figure VI.1: Ferraillage des sections des poutres principales et secondaires.
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V1.5. Ferraillage des poteaux
V1.5.1. Méthode de calcul

En général, les poteaux sont des éléments verticaux soumis & des efforts normaux et des
moments fléchissant a la téte et a la base dans les deux sens. Leur ferraillage se fait a la flexion

composée avec une fissuration peu nuisible ; il est déterminé selon les combinaisons suivantes :

La section des armatures doit étre égale au maximum des sections données par les 6

combinaisons suivante :

Nmax ; Mcoresp - Ay

v 1%Genre: 1,35G+1,5Q Nmin ; Mcoresp - A,
Mmax ; Ncoresp - A3

Nmax ; Mcoresp - Ay
v Zeme Genre : G+Q +E ; O,SG + E. Nmin H Mcoresp - AS
Mmax ; I\Icoresp - Ag

Dans le calcul relatif aux « ELU », on introduit des ccefficients de sécurité(ys, )
rs=1 = o, = 400 Mpa.

v" Pour situation accidentelle :
yb =115 = o0, = 18,48 Mpa.

rs =1,15= 0, = 348 Mpa.
v" Pour les autres cas :
yb =1,5 =0, = 14,17 Mpa.

V1.5.2. Ferraillage exigé par R.P.A 99(version 2003)

- Les armatures longitudinales doivent étre & haute adhérence droites et sans crochet.

- Le pourcentage minimal des aciers sur toute la longueur sera de 0,8% (zone 11a).

- Le pourcentage maximal des aciers sur toute la longueur sera de 4 % en zone courante, 6 %
en zone de recouvrement.

- Le diamétre minimum est de 12mm

- Lalongueur minimale de recouvrement est de 40 & (zone lla)

- Ladistance dans les barres verticales dans une face du poteau ne doit pas dépasser 25 cm en

(zone lla).
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- Les jonctions par recouvrement doivent étre faites si possible a I’extérieur des zones

nodales.

On fait un seul exemple de calcul pour un seul niveau et les résultats des calculs des autres seront

mis dans un tableau

La zone nodale est définie par et h’.

I’=2h

h' = max(%;bl;hl;60cmj

-

A
h
P 77

WA SIS SIS

hl

Figure V1.2 : Zone nodale.

Etude des portiques

Tableau V1.5: Les sections minimales et maximales imposeées par le R.P.A 99(version

2003).

Famille des poteaux

Am|n:0,8 %bht (sz)

40x40) cm? 12,8 64 96

( )

(35%35) cm? 9,8 49 73,5
(30%x30) cm? 7,2 36 54

V1.5.3. Sollicitations de calcul

Les sollicitations de calcul selon les combinaisons les plus défavorables sont extraites

directement du logiciel ETABS 9.6.0, les résultats sont résumés dans les tableaux V1.6 et V1.7




Chapitre VI

Tableau V1.6: Les sollicitations défavorables du 1°" genre.

Etude des portiques

Combinisons Famille (40x40) cm? |  (35x35)cm? | (30x30) cm?
Nimax(KN) 272,68 17,62 28,32
@ Meorr(KN.m) 2,26 2,31 3,20
Ninin(KN) 1280,49 837,05 1053,40
® Meorr (KN.m) 3,17 8,04 7,25
Mmax(KN.m) 17,47 29,41 31,23
© Neorr(KN.m) 986,70 438,61 191,61
Tableau VI.7: Les sollicitations défavorables du 2°™ genre.
ggggf Combinisons Famille (40x40) cm? (35%35) cm? (30%x30) cm?
Nmax(KN) 529,41 276,84 62,10
@ Mecorr(KN.m) 13,03 4,65 3,58
Nimin(KN) 1622,68 795,98 319,74
®) Meorr (KN.m) 29,45 13,90 10,95
> © Minac(KN.m) 29,50 30,52 31,53
Neorr(KN) 1610,23 265,21 139,61
Nimax(KN) 532,74 290,08 68,39
@ Mecorr(KN.m) 13,70 6,13 1,23
Nmin(KN) 1750,11 800,79 322
®) Meorr (KN.M) 29,49 16,03 12,93
> © Minax(KN.m) 29,55 30,53 31,54
Neorr(KN) 1737,48 139,57 264,4
Nmax(KN) 533,89 309,55 70,33
@ Mecorr(KN.m) 13,92 6,18 4,78
Nimin(KN) 1790,10 802,07 322,69
‘ ®) Meorr (KN.M) 29,51 16,66 13,54
534_ Mnax(KN.m) 29,56 30,53 31,55
© Neorr(KN) 1777,42 139,56 264,12
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V1.5.4.Exemple de calcul
Poteau (RDC) de Section (40x40) cm?2.

V1.5.4.1. Calcul les armatures longitudinale

Données :

e Largeur du poteau b=40cm ;
e hauteur de la section hy =40 cm ;
e Enrobagec=25cm;
e Hauteur utile des aciers tendus d = h-c= 37,5 cm ;
e Contrainte des aciers utilisés f, =400 Mpa ;
e Contrainte du béton a 28 jours fcg=25 Mpa ;
e Contrainte limite de traction du béton fg=2,1Mpa ;
e Fissuration peu préjudiciable.
a) Combinaison du 1°" genre

1% cas :

N ., =272,68KN; M =2,26KN.m

corresp

» Détermination le centre de pression :

M 226

N 272,68

=0,008m.

M, =N, (d -h—2t+e) = 272,68><(0,38-0’—:O+0,008) = 46,90 KN.m.

> Vérification si la section est surabondante :

N, <0,81xf, xbxh

M, <N xd(1—0,514bNU J

*'be

N, =272,68KN < 183643 KN.m.........coooiiiiiiiiiiiiii .

M, =4690KN.m < 96,88 KN.m........c....cooiiiiiiiiiii.

Les deux conditions sont vérifiées donc la section est surabondante, les armatures ne sont pas

nécessaires (A;=A’;=0).

2°M€ cas

N ., =1280,49KN; M =317KN.m

corresp

Etude des portiques

..Condition vérifiée.

...Condition vérifiée.
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» Détermination le centre de pression :

M 317

= =0,002m.
N 1280,49

M, =N, (d -h—2t+e) =1280,49 % (0,38-0'—;10 +0,002) = 227,93 KN.m.

> Vérification si la section est surabondante :

N, <0,81xf,  xbxh

M, <N, xd(1—0,514 Ny ]

" be

N, B = 1280,49KN < 1836,43 KN, =+ oo rrmsomsesmsseeees Condition vérifiée.

M, @ = 227,93 KN.m < 337,89KN.m e Condition vérifiée.

Les deux conditions sont vérifiées donc la section est surabondante, les armatures ne sont pas
nécessaires (A,=A’,=0).

3™ (as

Neomesp = 986,70KN; M, =17,47KN.m

» Determination le centre de pression :

M 17,47

= =0,018m.
N 986,70

Mu= Nu(d h—zt +e) = 986,7 x (0,38-0’—;10 +0,018) =159,85 KN.m.
> Vérification si la section est surabondante :

N, <0,81xf,  xbxh

M, <N, xd(1—0,514 Ny ]

*"be

N, =986,7KN < 1836,43 KN.m.......ccooeiiiiiiiiininininininean, Condition Vérifiée.

M, =159,85 KN.m < 286,66 KN.m.........ccoeiviiiiiiiiiiinn... Condition vérifiée.
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Les deux conditions sont vérifiées donc la section est surabondante, les armatures ne sont pas
nécessaires (As=A’3=0).

b) Combinaisons du 2eme genre

1% cas :

N ., =529,41KN; M =13,03KN.m

corresp

» Détermination le centre de pression :

M 13,03

N 52941

=0,025m.

Mu= Nu (d h—zt +6) = 529,41 (0,38-0'—;10 +0,025) = 82,06 KN.m,

> Vérification si la section est surabondante :

N, <0,81xf, xbxh

M, <N, xd[1—0,514 Ny ]

" be

Ny B = 529,41KN < 2395 KN.m s Condition vérifiée.

M, =485,04KN.m < 807,33 KN.m............oooiiiiiiiiiiiin. Condition vérifiee.

Les deux conditions sont vérifiées donc la section est surabondante, les armatures ne sont pas
Nécessaires (A4=A’4=0).
2°™ cas

N o =1622,68KN; M., = 29,45KN.m
> Détermination le centre de pression :

e=M_ 245 _518m
N 162268

Mu= Nu (d -h—2t+e) = 1622,68><(0,38-0’—;0 +0,018) = 262,87 KN.m.
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» Vérification si la section est surabondante :

N, <0,81xf, xbxh

M, <N, ><d(1—o,514 Ny J

Foe

Ny B = 1622,68KN < 2395 KN, e, Condition vérifiée.

M, =262,87KN.m < 433,53 KN.m......cccoeviviiiiiiii. Condition Vérifiée.

Les deux conditions sont vérifiées donc la section est surabondante, les armatures ne sont pas
Nécessaires (As=A’s5=0).

3™ (as:

Negresp =1610,23KN; M, = 29,50KN.m

»Détermination le centre de pression :

M 2950

=—= =0,018m.
N 1610,23

Mu= Nu (d -h—2t+e) =1610,23x (0,38-0’—30 +0,018) = 260,86 KN.m.

> Vérification si la section est surabondante :

N, <0,81xf, xbxh

M, <N, ><d(1—o,514 Ny J

*'be

N, = 1610,23KN < 2395 KN.M..o.iuiiiiiiniiiiiiiiiniceccceene Condition vérifiée.

M, =260,86 KN.m < 431,60 KN.m .............coooiiiiin, Condition vérifiee.

Les deux conditions sont vérifiées donc la section est surabondante, les armatures ne sont pas
Nécessaires (Ag=A’6=0).

»Section adoptée
Anin=0,008x 40x.40=12,80 cm?
Aadopre = Max(Aq, Az, Az, Ay, As, Ay, Amin ) =max (0; 0; 0; 0; 0; 12,80 )

Aadopte =12,80cm?
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Tableau VI. 8:Tableau récapitulatif du ferraillage des poteaux.

Type 1*genre 2°™genre A A
de | Famille | Combs | Ny Mo | A Nu My | Al (CI’T]IZH) (Z‘;%‘;t)ee
sol (KN) | (KNm) | em?) | (KN) | (KN.m) | (cm?)
= @ | 27268 | 4690 | 0 | 52041 | 13,03 | O
3 (b) | 1280,49 | 227,93 | 0 |1622,68| 2945 | 0 |12.:80 4;@3122(1)4
N c) | 986,70 | 159,85 | 0 |1610,23| 2950 | O
= @ | 1762 | 042 | 0 | 27684 | 465 | 0
] AT14+4T12
% (b) | 83705 12137 | 0 | 79598 | 1095 | 0 | 980 | A cliqgn
~ () | 43861 | 3860 | O | 139,61 | 3052 | O
St = @ | 2832 | 048 | 0 | 6210 | 358 | O
%) 8T12
& (b) | 105340 129,57 | 1,06 | 319,74 | 1390 | 0 | 720 | A<_gos
= (c) | 19161 | 632 | 0 | 26521 | 3153 | 0
= @ | 27268 | 4690 | 0 | 53274 | 1370 | O
X 1280 | 4T16+4T14
g (b) |1280,49| 22793 | 0 |1750,11| 29,49 | O 80 | " ps=14.20
~ () | 986,70 | 159,85 | 0 |1737,48| 2955 | O
= @ | 1762 | 042 | 0 | 29008 | 613 | 0
% (b) | 837,05 | 121,37 | 0 | 800,79 | 1603 | 0 | 980 4;?18‘2%2
e c) | 43861 | 3860 | 0 | 139,57 | 3053 | 0 !
S = @ | 2832 | 048 | 0 | 6839 | 123 | O
% (b) | 105340 | 129,57 | 1,06 | 322 | 1293 | 0 | 720 A58I19205
e (c | 191,61 | 632 | 0 | 264,40 | 31,54 | 3,97 ’
5 @ | 27268 | 4690 | 0 | 53389 | 1392 | 0 AT16+4
X (b) |1280,49 | 227,93 | 0 |[1790,10| 2951 | 0 |1280| Ti4
g As=14,20
(©) | 986,70 | 159,85 | 0 |1777,42| 2956 | 0
5 @ | 1762 | 042 | 0 | 30955 | 618 | O AT14+4
X (b) | 837,05 | 121,37 | 0 | 802,27 | 1354 | 0 | 9.80 T12
) As=10,68
(c) | 43861 | 3860 | O | 139,56 | 3054 | 0
SeSel @ | 2832 | 048 | 0 | 7033 | 478 | O
S 8T12
g (b) |1053,40 | 12057 | 1,06 | 322,69 | 1666 | 0 | 720 | A _gos
~ () | 19161 | 632 | 0 | 26412 | 3155 | O

Anin, donc on adopte le méme ferraillage des poteaux pour les quatre sites.

Les résultats obtenus par le tableau cité ci-dessus montrent que le ferraillage c’est toujours avec
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V1.5.4.2. Calcul des armatures transversales
a)Diametre des armatures transversales
Oy > 9)/3
d, >16/3
®; =8mm
Les armatures transversales des poteaux sont calculées a lI'aide de la formule :

A _ paV
St hfe

e I, : Effort tranchant de calcul ;

e h; : hauteur totale de la section brute ;

e f,: Contrainte limite élastique de I'acier d'armature transversale ;

e p,: estun coefficient correcteur égale a 2,5 si I'élancement géométrique Ay> 5 et a 3,5 dans
le cas contraire.

e S, : Espacement des armatures transversales.

b)Calcul de I’espacement

D’apres le R.P.A 99 (version2003) on a :
-Enzone nodale: S; < min (10 @;; 15cm) = 15cm  SoitS; = 10 cm.
-En zone courante : S; < 150, = 24 cm SoitS; = 15 cm.

c)Calcul de I’élancement géométrique A4
Ag = L¢/b

Avec :

L¢ : Longueur de flambement du poteau.

b : Dimension de la section droite du poteau.
Le = 0,7 L,

oy ke 07 X306
g = VYT T o040 0™

hg = 5365 p, = 2,5 (D’aprés le RPA.99 "Art 7.4.2.2").

S.p,.V, 15x25x 87,66
h,f, 40x 235

donc: A, = =0,35cm?
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d)Quantité d’armatures transversales minimales
A,/S,.b: En % est donnée comme suit :

%=03%— A, = 536=5
{Zone nodale: A,=0,003 x 10 x 40 = 1,20 cm?.
Zone courante: A; = 0,003 X 15 x 40 = 1,80 cm?.

Ay = 8¢y = 4,02 cm?/ml.

Le choix :{St — 15 em

e)Vérification de la section minimale d’armatures transversales

Ate, max(x 10,4MPa)=04Mpa

b.S,
A, = 0,4.S;.b/f.; Ronds lisses = f, = 235 MPa
A =2 04Xx15%x40/235 = 1,02cm? < 4,02cm?........cccevennnnn. Condition vérifiée.

f) Détermination de la zone nodale

La zone nodale est constituée par le nceud poutre-poteau proprement dit et les extrémités des

. h'= max(h; b,; hl;GOij = max[@;40;40;60c mj =60cm
barres qui y concourent 6 6

L'=2h=2x40=80cm

V1.6. Les veérifications
V1.6.1.Vérification a I’état limite ultime de stabilité de forme

Les €léments soumis a la flexion composée doivent étre justifiés vis-a-vis du flambement;
I’effort normal ultime est définit comme étant 1’effort axial maximal que peut supporter un poteau

sans subir des instabilités par flambement.

B, X f f
Ny =a X L 28 Ay x —
09 xvy Yo
AVec :
a: Coefficient fonction de 1’élancement;

B, : Section réduite du béton ;

A : Section d’acier comprimée prise en compte dans le calcul.

0,85
| 102+(%)
0,6X(A/35)2 co. co e e e e ee e e ee ee et et ee et enn e e e e SIA S 50
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= Exemple de calcul (RDC)

Longueur de flambement :  L{=0,7xlp= lf=2,14 m.

Rayon de giration :i = \/; =>i= \/% =i=0,12 m.

Ll 214
= - = =
i 0,12

= A=1853 = o= 0,80.

La section réduite : B, = 1444 cm?

Donc:
N, = 0,80 x (0'1444 X 25 +14,20.107% x 400) 103 = 2476,80 KN
us 0,9 x 1,5 o 1,15/° B ’
On a Npax =1280,49KN < N,;=2476,80 KN ..........ccceiviiiiinnnn. Condition vérifiée.

Il n’y a pas de risque de flambement.

Le méme calcul s’applique pour tous les autres poteaux, et les résultats sont représenté dans le

tableau VI1.9.

Tableau V1.9: Vérification au flambement des poteaux des différents étages.

- . AS Br Numax NU H
Etage i A a @) | cm) | (KN) (KN) Observation

RDC 0,12 | 18,53 | 0,80 | 14,20 | 1444 | 2476,80 | 2476,80 | Condition Vérifiée

1°—3*™ 10,10 | 21,40 | 0,80 | 10,68 | 1089 | 837,05 1913 | Condition Vérifiée

4™ 5™ 10,09 (24,71 0,77 | 9,05 | 784 | 105340 | 1411,83 | Condition vérifice

La condition est vérifiée pour tous les niveaux donc il n’ya pas de risque de flambement.

V1.6.2. Vérification de la contrainte de cisaillement
« Le poteau le plus sollicité (40x40) cm? »

Toax = 87,66 KN

Contrainte tangentielle :
T 87,66

T bxd) (40 x 38)

= 0,58 Mpa

Contrainte tangente admissible : t, = min (0,13 f .,5; 5SMpa) = 3,25 Mpa.
Ty =058 S tu=325Mpa...ccccviiiiiiiiiii Condition verifiée.

Pas de risque de cisaillement.
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RDC 1°7 3™ étage 45 55 &tage
(40x40) (35%35) (30%30)
2T 16 2T 14 8T 12
Cadre ¢ 8 Cadre ¢ 8 Cadre ¢8
| i 2T 16 : F 2T 14

Figure V1.3: Dessin de ferraillage des sections des poteaux.

V1.7. Conclusion

Nous avons présentés le calcul et le ferraillage des portiques (poteaux, poutres), ou nous avons
déterminé des différents efforts internes de chaque section des éléments pour les différentes
combinaisons de calcul avec la variation de site.
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VIl.1.Introduction

Le voile ou le mur en béton armé est un élément de construction vertical surfacique coulé dans
des coffrages a leur emplacement définitif dans la construction.

Ces éléments comprennent habituellement des armatures de comportement fixées
forfaitairement et des armatures prises en compte dans les calculs.

On utilise les voiles dans tous les batiments quelle que soit leurs destination (d'habitations, de
bureaux, scolaires, hospitaliers, industriels,...).
VI1.2.Le systeme de contreventement

Les systéemes de contreventement représentent la partie de la structure qui doit reprendre les
forces horizontales dues aux vents "action climatique™ ou aux séismes (action geologique).

Dans notre construction, le systéme de contreventement est mixte (voile - portique); ce systéeme
de contreventement est conseillé en zone sismiques car il a une capacité de résistance satisfaisante.

Mais ce systeme structural est en fait un mélange de deux types de structures qui obéissent a
des lois de comportement différentes.de l'interaction portique — voiles, naissent des forces qui
peuvent changer de sens aux niveaux les plus hauts et ceci s'explique par le fait qu'a ces niveaux les
portiques bloquent les voiles dan leurs déplacement .Par conséquent une attention particuliere doit
étre observée pour ce type de structure:
VI11.2.1. Conception

- Il faut que les voiles soient placés de telle sorte gu'il n'y ait pas d'excentricité (torsion).

- Les voiles ne doivent pas étre trop éloignés (flexibilité du plancher).

- L'emplacement des voiles ne doit pas déséquilibrer la structure (il faut que les rigidités dans
les deux directions soient trés proches).
VI11.3. Calcul du systeme de contreventement

Dans les calculs, on doit considérer un modele comprenant I'ensemble des éléments structuraux
(portique-voiles) afin de prendre en considération conformément aux lois de comportement de
chaque type de structure
VI11.3.1.Principe de calcul du voiles

L'étude des voiles consiste a les considérer comme des consoles sollicitées par un moment
fléchissant, un effort normal, et un effort tranchant suivant le cas le plus défavorable selon les
combinaisons suivantes :

a) G+ Q=zxE (vérification du béton)

b) 0,8G + E (calcul des aciers de flexion).

Le calcul des armatures sera fait a la flexion composée, par la méthode des contraintes et

vérifier selon le reglement R.P.A 99(version 2003).
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Les murs en béton armé comportent trois catégories d'armature :
- armatures verticales
- armatures horizontales (paralléles aux faces des murs)
- armatures transversales
VI11.3.2.La méthode de calcul du voiles
On utilise la méthode des contraintes (la formule classique de la R.D.M) :

M.V 0,85.fc,,

olzzﬂi—g}: =18,48 MPa
A

Avec:
N : Effort normal appliqué.
M : Moment fléchissant appliqué.
A : Section du voile.
V : Distance entre le centre de gravité du voile et la fibre la plus éloignée.
I : Moment d'inertie.
On distingue 3 cas :
-1% cas:
Si: (o1 et o) >0 = la section du voile est entierement comprimée ™ pas de zone tendue *.
La zone courante est armée par le minimum exigé par le R.P.A 99 (version 2003)
Anin=0,15.a.L
-2°™ cas :
Si: (o1 et 02)< 0 = la section du voile est entiérement tendue " pas de zone comprimée"
On calcul le volume des contraintes de traction, d’ou la section des armatures verticales :
A, = F¢/ f. ; on compare Av par la section minimale exigée par le R.P.A 99 (version 2003).
Si: Ay <Anmin=0,15% a.L, on ferraille avec la section minimale.
Si: Ay > A min, On ferraille avec A,.
- 3°™ cas:
Si : (o7 et o) sont de signe différent, la section du voile est partiellement comprimée, donc on
calcul le volume des contraintes pour la zone tendue.
VI1.4.Les recommandations du R.P.A99 (version 2003)
VI11.4.1. Armatures verticales
Ils sont disposés on deux nappes paralleles servant a répondre les contraintes de flexion
composeée, le R.P.A 99 (version 2003) exige un pourcentage minimal égal a 0,15% de la section du

béton.
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Le ferraillage sera dispose symétriquement dans le voile en raison du changement de direction
du séisme avec le diameétre des barres qui ne doit pas dépasser le 1/10 de I'épaisseur du voile
VI1.4.2. Armatures horizontales

Les armatures horizontales paralléles aux faces du mur sont distribuées d'une fagcon uniforme
sur la totalité de la longueur du mur ou de I'élément de mur limité par des ouvertures; les barres
horizontales doivent étre disposé vers I'extérieure.

Le pourcentage minimum d'armatures horizontales donné comme suit :

- Globalement dans la section du voile 0,15%.

- En zone courante 0,10 %.

VI11.4.3. Armatures transversales

Les armatures transversales perpendiculaires aux faces du voile sont a prévoir d'une densité de
4 par m? au moins dans le cas ou les armatures verticales ont un diameétre inférieure ou égal a 12
mm. Les armatures transversales doivent tenir toutes les barres avec un espacement au plus égal a
15 fois le diametre des aciers verticaux.

Les armatures transversales peuvent étre des épingles de diametre 6mm lorsque les barres
longitudinales ont un diamétre inférieure ou égal & 20mm, et de 8mm dans le cas contraire.

VI1.4.4. Armatures de couture

Le long des joints de reprise de collage, 1’effort tranchant doit étre pris par la section des aciers

de couture doit étre calculée par la formule suivante :

Avj =1,1Vv/fe Avec:V=1,4Vu

Cette quantité doit s’ajouter a la section tendue nécessaire pour équilibrer les efforts de traction
dus aux moments de renversement.
VI11.5.Calcul ferraillage des voiles
VI11.5.1.Exemple de calcul (sitel)
A=1,07m?
| =226 m* 0.40m
V =2,28m il
N = 2370,02 KN.
M = 4837,64 KN.m
T =478,49 KN.

0,4 0m
-—
e

=
[
E

VI11.5.1.1.Détermination des contraintes

M.V
I

N
Gl:X
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_2370,02.10°° N 2,28x 4837,64.10°°

o =7,09 MPa
1,07 2,26
N MV
G,=———
A |
-3 -3
5, = 2370,02.10 B 2,28x4837,64.10 _ 267 MPa
1,07 2,26

G,,0, Sont de signes différent, donc la section est partiellement comprimée.

On Calcul la longueur de la zone de traction.

VI11.5.1.2.Vérification des contraintes de compression (G+Q+E)

N=2815,01KN
(o) _
M= 4941,99KN.m
+ (o2}
N MV X ;
o, :X+T = o, =1,62Mpa 4—,<y—,
0, =7,62Mpa <0, =18,48MPA. ........ovvveereeeeeeeeeeeeeseeeseeeees e condition vérifiée.
N MV
oy =~ ——— = &, =-236Mpa
A |
0, =—2,36Mpa < 0, =18,48MPA .......coooveerrrerreeeeeeeeeesreeeseeeeereee. condition vérifiée.
VI11.5.1.3.Longueur de la zone tendue
F
ool ) o 26T es_iaam o, A F,
CARREA 7,09+ 2,67
T3
Y=L-X=Y=455-1,23=332m
X : la longueur de la zone tendue LU

1,23m

1

L 4

y : la longueur de la zone comprimée

VI11.5.1.4.Calcul de la contrainte 05

o o, o,|(X —0,4)
o _ e

=X =1,80Mpa
X X-04
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VI11.5.1.5.Détermination des armatures verticales

Fl _ (02 +G;)Xb><h =(2’67;1’8()})(0,4O><0,40X103 =357,6KN

E :F 10 100—727cm /ml

-_1
Al o, 400 123

0y x(x=b)xe _180{L,23-0,40)x0,20 2 1.0 4

F = =
? 2 2
/\,Zzi:F 10 l00—304cm /mi
o, 400 123
Avj = 1lix£:111’4\/ ><L(loo 1114><47849><10 1,23 100—4,05cm2/ml
fe L fe L X 400 455 123

A. = Av, + AV, + Avj = 7,27 + 3,04 + 4,05 = 14,36cm>
D'aprés le R.P.A 99 (version 2003) on a :

A min =0,2%.a. Liendu

A min =0,2%x 20 x 123 = 4,92cm?

A =14,36cm’ > A, =4,92cm’

Le diamétre

1xa
10
1x 200

D<

D< = Onadopte: D =12 mm.

D<20cm

L'espacement

v Selonle BAEL 91,0na:

Si<min {2.a, 33 cm}
SEmin {40,33cm} = St<33CMuiiiiiiiiiiiece s (D).

v Selon le R.P.A 99 (version 2003) on a:

St<min {1,5xa; 30 cm}
St<min {30,30cm} = St<30CMuciiiiiiiiiiiciceee e (2).
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Donc: Si< min {StgaeL; Strp.ag}

St<30cm

On adopte un espacement de 20cm.

Le choix de la section des armatures verticales est (5T12) = 5,65 cm?/ml.
VI11.5.1.6.Calcul des armatures horizontales

D'aprés le R.P.A 99 (version 2003), on adopte le méme ferraillage que les armatures verticales
soit (5T12) = 5,65 cm?/ml avec un espacement de 20cm.
VI1.5.1.7.Calcul des armatures transversales

D'aprés le D.T.R-B.C-2,42 et le BAEL 91, dans le cas ou le diameétre des aciers verticaux est
inférieur ou égal a 12 mm, les armatures transversales sont a prévoir a raison d'une densité de 4/m?2

au moins; on prend donc 4¢ 8 par m2.

VI11.5.1.8.Vérification de la contrainte de cisaillement T,

T
On calcul la contrainte de cisaillement T, = ﬁ

Avec: T =14 T, [leffort tranchant de calcul majoré de 40%
a : Epaisseur du voile

d : hauteur utile, d = 0,9h

h : hauteur totale de la section brute, h=271cm

Cette contrainte est limitée par: © =0,2.f ,,=5 MPa
T, :lzwxlm =1,37 Mpa
ad 200x2439
Tp = 1,37 MPa < 0,2fCo8 =5 MPa .....coiiiiiiiccccc condition vérifiee.

« Donc pas de risque de cisaillement ».

Tableau VI1.1: Tableau récapitulatif du ferraillage des voiles.

Types Acal Aadopté An Ay
N(KN) | M(KN.m)
de sol (cm#/ml) (cm#/ml) (cm&/ml) (cm#/ml)
(5T12) (5T12) 468
S1 2370,02 | 4837,64 3,04
As=565 | As=565 | Ag=201
(5T12) (5T12) 4¢ 8
S, 2501,76 | 5097,54 3,22
As =5,65 As=565 | As=2,01
(5T12) (5T12) 4¢ 8
S3-S4 2543,65 | 5183,44 3,27
As =5,65 As =5,65 As=2,01
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Epingle 4@8 2(5T12)

40cm = *’

L 4
3
r

40cm 415cm | 40cm

Figure VI1.2 : Schéma de ferraillage du mur voile.

VI11.6. Conclusion
Les résultats obtenus par le tableau ci-dessus montrent que "Aca presque identique" dans les
différents types de sol et le choix du ferraillage des voiles c'est le méme, on peut dire que le site

n'influe pas sur le choix du ferraillage des voiles de la superstructure de notre projet.
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VII1l.1.Calcul du voile périphérique
V111.1.1.Définition

Le voile périphérique est un organe enterré cloture le périphérique souterrain d’un ouvrage
Mais on doit séparer entre voile périphérique dans le cas d’un dallage sur terreplein et le cas d’un

étage sous-sol.

Le 1%cas le voile est stable sous I’action de poussé de terre extérieure et butée de remblais

compacte sous dallage.

Le 2°™ cas c’est le cas d’un mur de souténement parce que la poussé de terre est exercer d’une
seul cotée, c’est le cas de notre projet .On peut le considére le voile périphériqgue comme un comme

un panneau de dalle encastré aux poteaux de vide sanitaire soumis a une pression trapézoidale

Afin de donner plus de rigidité a la partie sous-sol de la construction et une capacite de
reprendre les efforts de poussée des terres a ce niveau, il est nécessaire de prévoir un voile

périphérique armé d’un double quadrillage d’armatures.

D’aprés le R.P.A 99 (version 2003), le voile doit avoir les caractéristiques minimales
suivantes :

- L’épaisseur > 15cm.

- Les armatures sont constituées de deux nappes.

- Le pourcentage minimal des armatures est de 0,1°, dans les deux sens (horizontal et
vertical).

On fait le calcul pour une bande de 1 m largeur :
- Q : surcharge d’exploitation Q = 1,5 KN/m?;

- Ka: Coefficient de poussée des terres Ka = tgz[%—%]

Ka' = Ka/cos(B—A) avec (B=i=0°

: T g
Ka'=Ka=tg =-2
{3

VI1I11.1.2.Dimensionnement

D’apres le R.P.A 99 (version 2003) ; 1’épaisseur doit étre supérieure ou égale a 15cm.
On adopte : ep = 20 cm.

VI111.1.3.Calcul des charges (exemple de calcul : Type 1)

@ : angle de frottement interne du sol ¢ =48°
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T Q@ m 48
Ka=tt] —— - |=>Ka=t@¢| ——— [ =0,147
92(4 2) 92(4 ZJ

Ka'= Ka=0,147
VI111.1.3.1.Poussée des terres

P, : poussé des terres.
P, = %ka.;/.h2 avec : <y :poids spécifique des terresy =18 KN/m®
h :hauteur du voile.

P, = %x 0,147x18x1,50% = 2,98 KN/ml

osom} || ]
F,

h=150m

A A A A AA A

Figure VII1.1: Schéma de la distribution des charges sur de voile périphérique.
VI111.1.3.2.Poussée supplémentaire due a la surcharge

P, =K}.q.h =0,147 x1,5x1,50 = 0,33 KN/ml.

Le diagramme des pressions correspondant a P, est alors un rectangle de hauteur h et de base

K. .@, et la résultante P, passe au milieu de la hauteur du mur.

VI111.1.3.3.La charge pondérée
Q =1,35P1+1,5P2 = 1,35X2,98 + 1,5X0,33 = 3,39 KN/ml.

Q= 4,52 KN/ml.

Tableau VI11.1: La charge pondérée pour chaque type de sol.

e | ntm) KNm) | @ Ka (KNpllmI) (KNPIZmI) (Kl\%ml)
S; 1,50 18 48° 0,147 2,98 0,33 4,52
S, 2 18 2066 | 0478 | 17,21 1,43 25,38
Ss 1,80 17 20°53 | 0481 | 13,25 1,30 19,84
Sy 2,50 17 15° 0,589 | 31,29 2,21 45,56
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VII1l.1.4.Ferraillage du voile périphérique (exemple de calcul : Type 1)

L’étude se fait pour le cas d’une dalle uniformément chargée.
Ly =150 — 040 = 1,10 m; Ly = 415 — 0,40 = 3,75 m.
L

« 2110 599204

L, 3,75

y

La dalle travaille dans un seul sens.

q.L2 4,52x1,10°
Mo, === Mg, = ———— =068KN.m

M,, =0

VI11.1.4.1.Les valeurs des moments en travée sont

M, =0,8M _=0,54 KN.m

VI11.1.4.2.Calcul du Ferraillage

e Sens (X)

M, =054 KN.m; b=100cm; h=20cm; d=0,9h=18 cm
3

pe My 0SXI0° a0 03925 A0,

bd2o,, 100x(18)?x14,17

£ =0,999
3

A = My 0,54x10 =0,09 cm?/ml.

p.d.c,  0,999x18x 348

VI11.1.4.3.Condition de non fragilité

e Sens(y)
D’apres R.P.A 99 (version 2003) on a:

Ay min = 0,10%.b.h = 0,001 x100x 20 = 2,00 cm?/ml.
Et d’apres B.ALE.L.91on a:
Aymin=8.nh,=8 x 0,20 = 1,6 cm?/ml.

DonC: Aadoptée = Mmax {Acalculée’ Amin R.P.A2003 Amin B.A.E.L91 }

=max {0;2,00;1,6 |
= 2,00 cm2/ml.

A
A

adoptée

adoptée

On prend : 5T10/ml soit une section de 3,93cm?/ml et un espacement de 20cm.

Etude de l'infrastructure
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e Sens (X)

D’aprés R.P.A 99 (version 2003) on a :
AX min = 2,00 szlm.

D’aprés B.ALE.LL91,0na:

Axmin :Aymin 3__0« :1!6 3_0’29 :2,17 szlml.
2 2

donc: A

A

adoptée — max {0,09 ;2,00; 217 }
=217 cmz/ml.

adoptée

On prend : 5T10/ml soit une section de 3,93 cm?/ml et un espacement de 20 cm.

VI111.1.5.Les vérifications

VII1.1.5.1.Vérification de I’effort tranchant

1 1,10 1
= 4,52 x x 0.29

1+ 2 1+
2 2

o = Vi _ 2,17 x10°
“  b,d 100x18x10?

1— Ty = 0,07.F e/, = 0,07 x 25/1,5 =1,17 MPa.

Vax =q><LX X

= 2,17 KN

= 0,01 MPa.

Tutimt = L17 > Ty = 0,00 oo ces s et e e oo e e e e et e e
Donc la dalle est bétonnée sans reprise.

VI111.1.5.2. Vérification des contraintes a L’E.L.S

Qser = Pl + Pz = 3,31 KN/ml.

q.L.2 3,31x1,10?
Moy = =225 M = =————— = 0,50KN.m

M,, =0

M, =0,8M , = 0,40 KN.m

e Sens (X)

M., =0,40 KN.m

A= 393 cm?

we.v ... Condition vérifiée .




Chapitre VIII Etude de l'infrastructure

-Position de ’axe neutre :

b 2
%— nA(d-y)=0 < 50y>—5895y+ 1061,1 =0 =y =4,05cm

- Moment d’inertie :

by3
| = % +n.A (d —y)? = 13686,16 cm*

-Contrainte maximal dans le béton comprimeée oy :

=Ky= Mser Xy = 0,40.107% X 4,05.10 = 1,18.107* M
Obe =Y =TT T 1368616 0 pa
0'_bC = 15 Mpa
Obe = 1,18.107% < 0y, = I5MPA .ovveeieieeeeee o] Condition vérifiée.

os = Mmin [ %fe ;110 4nf e j (Fissuration préjudiciable).

G = min ( %400 1110,/1,6x2,1 j: min ( 266,67;201 ,63 ).

o, =201,63 MPa.

o, =15xkx(d-y)=15x Nllser x(d-y)

X
4
o, =15x 22010 15 4 05)=4,08x10* MPa
13686,16 x10
65 = 4,08x10*MPa < 0, = 201,63 Mpa .......ccceeoceevvee e e eee ... ..CONdiition Vérifiée.

Donc les armatures a L’.E.L.U.R conviennent. Le voile sera ferraillé en deux nappes avec

5T10 =3,93cm?/ml avec un espacement Si=20cm.
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Tableau VII1.2:Tableau récapitulatif du ferraillage des voiles périphériques pour chaque

site.
Sens(x) Sens(y)
Types
de a Mix Acai | Arra | ABaEL | Aadopt My Acai | Arra | ABAEL Aadogt
sol (KN.m) (Cm? | (Cm?) | (Cm? | (Cm°) (KN.m) (Cm? | (Cm% | (Cm?) | (Cm?)
5T10 4T10
S1 0,29 | 0,54 0,09 2 2,17 Ax=3,93 0 0 2 1,6 Ar=3,14
5T10 5T10
S, 0,43 | 5,18 0,83 2 2,06 Ax=3.93 1,30 0,21 2 1,6 Ay=3,93
5T10 4T10
Ss |037| 389 | 062 | 2 | 210 |\ aga| 0 | 0 | 2 | L6 |\ on,
5T10 5T10
S, 0,56 | 13,26 | 2,15 2 1,95 Ax=3,93 3,32 0,53 2 1,6 Ay=3,93

VI11.2.Calcul des fondations
VI11.2.1.Introduction

Les fondations d'une construction sont constituées par les parties de l'ouvrages qui sont en
contact avec le sol, auquel elles transmettent les charges de la superstructure, elles constituent donc
la partie essentielle de I'ouvrage puisque de leurs bonne conception et réalisation découle la bonne

tenue de I'ensemble.

Il est important donc pour déterminer les dimensions de connaitre d'une part le poids total de
I'ouvrage entierement achevée, et d'autre part la force portante du sol.

v" Pour qu'il n'y ait pas de chevauchement entre deux fondations, il faut au minimum une
distance de 40 cm.

v’ Le béton de propreté prévu pour chaque semelle aura 10 cm d'épaisseur.

v" Le calcul des fondations se fait comme suit :
- Dimensionnement a I’E.L.S Ng,= G+Q ;
- Ferraillage a’E.LUNu=135G+15Q;

0,8G+ E
- Vérification de la stabilité et des contraintes a I'état accidentel :
G+Q+E
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v’ Le choix du type des fondations dépend de :
- Type d’ouvrage a construire ;
- Lanature et ’homogénéité du bon sol ;
- La capacité portante du terrain de fondation ;
- Laraison économique ;
- Lafacilité de réalisation.
VI111.2.2.Choix du type de fondations

Le choix du type des fondations dépend essentiellement, des facteurs suivants :

La capacité portante du sol ;

v

v' Les charges transmises au sol ;

v La distance entre axes des poteaux ;
v

La profondeur du bon sol.
Pour le choix du type de fondation, on vérifie dans 1’ordre suivant: les semelles isolées, les

semelles filantes et le radier général et enfin on opte pour le choix qui convient.

VI11.2.2.1.Vérification des semelles isolées (exemple de calcul : Type 1)

La vérification a faire est: N < O
S

N
*+—a
A A
A >
Vue en plan Coubne AA°

Figure VI11.2:Schéma d’une semelle isolée.
Pour cette vérification on prend la semelle la plus sollicitée.
N: I’effort normal agissant sur la semelle obtenu par ’ETABS 9.6.0 ;

S: surface d’appui de la semelle ;
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o, - Contrainte admissible du sol.
Le poteau le plus sollicité a une section carrée (Bx B), donc S= B2.

Ne= 937,96 KN , o, =280 KN/m2

:>&SO'SO|:>BZZ£:>B: E :\/937’96 AN:B>183m
S o o 280

sol sol

+ La hauteur de la semelle :
d>Max [ (A-a)/4 ; (B-b)/4 ]..oneeeiiii e (Condition de rigidité)
et hhy>d+5cm
Nous supposons les semelles carrées, donc A = /s
h; doit étre supérieura 6 F + 6 cm
F: Diametre de la plus grosse barre utilisée sans la semelle
F=1,2cm — h;>13,2cm
On prend h;=20 cm
hyest déterminer a partir de la relation suivante

ht-CzB_b

On prend : h=50 cm
«+ Veérification des semelles isolées :
Les fondations superficielles seront vérifiées selon les combinaisons accidentelles suivantes :
0,8GxE = Pour la vérification de la stabilité de la semelle.
Ni, My : Effort normal et moment fléchissent sous la sollicitation du ler genre.
G+Q+E = Pour la vérification des contraintes dans le sol.

N1, M1 : Effort normal et moment fléchissent sous la sollicitation du 2eme genre.

K/
L X4

Vérification de la stabilité au renversement :

Pour que la semelle isolée doit étre stable, il suffit de vérifie la condition suivante :

A> 4de; tel que e;= My1/N;
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Tableau VI11.3:Vérification de la stabilité au renversement 1°" genre.

Poteau Semelle gz
(cm?) (m?) N1 (KN) M1 (KN.m) e1(m) 4e;(m) veérifiée
40x40 2%2 909,51 4,75 0,005 0,02 oui
% Vérification des contraintes :
30 T o,
Omax = <20,
4
N, 6 e,
o, =—7 (A x—) |
Tableau VI1I11.4:Vérification des contraintes 2°™ genre.
Poteau N, M e, | Semelle o1 ) Gmoy 20, Vérifice
(cm?) (KN) | (KN) | (m) (m? (KN/m2) | (KN/m?) | (KN/m?) (KN/m2)
40x40 | 1228,46 | 6,71 | 0,005 2x2 488,86 470,87 484,36 560 oui

VI11.2.2.2.Calcul du ferraillage

€y =—

S

=0,005m

N/ = (1+ %)x N, = (1+&2'005Jx1280,49 =1284,33KN.

N; x(A-a) _1280,49.10° x (2000 - 400)
8x450x% 348

A = =16,35cm’

8xdxoy

On adopte : 15T12 = 16,96cm2.

VI111.2.2.3.Vérification des semelles filantes

Choisissons une semelle filante, de largeur B et de longueur L situé sous un portique formé de

3 poteaux.




Chapitre VIII Etude de l'infrastructure

i 415 m
- >

Figure VI11.3:Schéma d’une Semelle filante.

B: Largeur de la semelle.

L: Longueur de la file considéreée.

N

=
L X Osol

S=BxL

e Selon (X)

Tableau VI11.5:Section des semelles filantes dans le sens longitudinal.

Files N (KN) L (m) B(M) | B choisie(M) S (m?)
1 6093,37 21,80 1 1 21,80
2 5357,79 21,80 0,88 1 21,80

e Selon (Y)
Tableau VI11.6:Section des semelles filantes dans le sens transversal.

Files N (KN) L (m) B (m) Behoisie(M) S (m?)
1 1654,71 8,20 0,72 1 8,20
2 1645,75 8,20 0,71 1 8,20

La surface des semelles doit étre inférieure a 50% de la surface totale du batiment ;
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Ssemlle
— = <50%.

Sbatiment

La surface du batiment est : S patiment = 219,40 m.

Ssemlle — 60 =0,27 = 27 % < 50%.

Sbatiment 219’40

Seente _ 3423 _ () 065 _ 6,50 06<50% ...,
Sbatiment 519’33

« Pré-dimensionnement :

¥N;=1654,71 kN >M;=4,42 KN.m

e, =M _0,002m
N

£=0,002m< % = 1,36 m —Répartition trapézoidale
Ni
B> Z_(lﬁj _ %(H 3X0’°°2j _0.72m
oL L 280x 8,20 8,20

On prend B=1,20 m.

N > BT_b +0,05=0,20m
On prend hpmin=0,25 m

o,

+» Poids propre de la semelle :

Semelle= L.B.hmin. yp=1,20x8,20x25x0,25= 61,50 KN
+«» Détermination de la résultante des charges :

R=X Fi=% Ni+Semelle = 1716,21 KN

Xi= X+ Xt Xn

Tel que : X;=D; Xo=Dy+ly
D : débord de la semelle D = D;= D,=0,6 m
“« 2 XiF; _ 681557

>R 171621

X3=Dq+li+l,

=3,97m

s Calcule de Pexcentricité :

e, :L_x =0,03m
2

......................... condition vérifiée
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+«+ Verification de contrainte moyenne :

¥ N; 6€,
Omax= 5 (1+ 3 )=170,62 KN/m?

» N, 6€,
Gmin:E (1 — T):165,70 KN/m2

30t O,

Omoy— %z 171,85
Omoy=169,39 KN/M? < 654=280 KN/M?2 ... ... ..o, condition vérifiée

VI11.2.2.4.Calcul du ferraillage
Le ferraillage de fait par la méthode des bielles, nous avons :

3e
As=———
8.d.0
AsxB
Ar =
4

« L’espacement :

e>60+6cm
e>13,2cmon prend e =16 cm
Les résultats son motionnés dans le tableau suivant

Tableau VII1.7:Tableau récapitulatif des semelles filantes.

Semelle | N(KN) | b(m) | B(m) | h(m) | ?njz) A(gdr;gt)ée (cAr;;Z) A(g‘:;rg)ée
SF, | 831591 | 04 | 1,20 | 025 | 011 | 5T12 169 | 5T12
SF, | 732112 | 04 | 120 | 025 | 010 | 5T12 169 | 5T12
SFs | 223862 | 04 | 1,20 | 025 | 003 | 5T12 169 | 5T12
SF, | 225086 | 04 | 1,20 | 025 | 003 | 5T12 169 | 5T12
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0.4m
5T12
] g ~ 0.25m
[ L 3 [ ]
5T12 _—
0.6 m 1.20m 0.6 m

Figure VII11.4: Schéma de ferraillage de Semelle filante.

VI111.2.2.5.Détermination de la hauteur de la poutre de libage

Pour pouvoir assimiler le calcul du radier a un plancher infiniment rigide, la hauteur de la
poutre de libage doit vérifier la condition suivante :

L<h<
g=h=

o

= 46,11 < h <€69,17 cm.

Onprend:b=40cm; h=60cm ;d=54 cm.

X/

% La longueur élastique :

La longueur élastique de la poutre est donnée par :

Avec :

| : Inertie de la poutre : | =bh*/12 = 0,40x(0,60)°/12 = 0,007m*.
E : Module d’élasticité du béton, E = 32164200 KN/m2.
b : Largeur de la poutre b=0,40 m.

K : Coefficient de la raideur de sol k = 8000 KN/m?®.

L, = 4x 32164200 % 0,007 _409m
8000x 0,40
Limax = 3,75m < g X Lo = 6,340 ... cov ces e cee eee e eee s eve eee e eee e eee - oo CONdItiONVETifiée.

Lmax : La longueur maximale entre nues des poteaux.

VI111.2.2.6.Ferraillage des poutres de libages

La poutre de libage doivent étre calculée pour résister a la traction sous I’action d’une force

égale a:
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IN; 223862
BL  1,2x8,20

Q= = 227,50KN /m?
Résultat obtenu par logiciel RDM6

En travée =253 KN.m

Sur appuis=398 KN.m

v' En travée :
M, = 253KN.m
M 3
P t 253107 _ 061< 1 = A" =0

T bxdZxf,, 100x547x1417
41=0,061=> /3 = 0,968
M, 253x10°

A, = = =13,90cm? /ml
pxdxo, 0,968x54x348
1 lit : 4T 14
On adopte:< 2™ it : 4T12 = A =15,20cm?
3™ it : 4T 12
v' Sur appuis :
M, =398KN.m
3
p M, 398x10" _ _096< 4 = A, =0

T bxd?xf,, 100x54%x1417
42=0,096 = /3 = 0,950
M,  398x10°

A, = = =22,29cm? /ml
pxdxo, 0,950x54x348
1 it : 4T 16
Onadopte: 2™ it : 4T16 = A = 24,12cm?
3*™ it : 4T16

VI1I1.2.2.7.Armature de peau

Selon le BAEL 91 la hauteur de I’ame de la poutre : ha > 2(80-0,1 fe)=80cm. Dans notre cas
ha =60cm, donc notre poutre est de grande hauteur, dans ce cas Il n'est pas nécessaire d'ajouter des

armatures supplémentaires sur les parois de la poutre (armatures de peau).
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VI111.2.2.8.Contrainte de cisaillement
T =34,53 KN

o Tom _ 34,53x10°
“ bd  400x540

=0,16MPa.
Ty =min(0,10f ,, ;4MPa) = 2,50M Pa.
1, =0,16MPa< 1, = 2,50MPa

Pas de risque de cisaillement.

VI111.2.2.9.Armatures transversales
e Diamétre :

¢, <min(h/35;¢, ;b/10) = min(17,14; 10; 40) =10 mm
onprend ¢, =10 mm

e Espacement:
S, = min(%,lZ(pl) =min(15;12)=12cm

onprendS, =15cm.

Donc on utilise des armatures : HA, Fe400, soit 4T10, A=3,14cm2.

A f

—t"¢ > max(z,/2 ;0,4 MPa) = max(0,08; 0,4MPa) = 0,4 MPa

b,.S,

3,14 %400

=2,09 > 0,4 MPa
40x15

Etude de l'infrastructure

Condition vérifiée.

..................................................... Condition vérifiée.

Tableau VI11.8:Tableau récapitulatif de ferraillage des poutres de libage.

Poutre Moments KN.m Acaicule (CM?) Aadoptéee (CM?)

Iit;jaege Travée | Appuis | Travée | Appuis Travée Appuis

PL SF; 192 297 10,47 16,41 4T14+4T12 AT14+4T14+4T12
PL SF, 169 262 9,19 14,42 4T14+4T12 AT14+4T14+4T12
PL SF; 253 398 13,90 22,29 AT14+4T12+4T12 | 4T16+4T16+4T16
PL SF,4 254 400 13,96 22,43 AT14+4T12+4T12 | 4T16+4T164T16
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4T16 fil

211 R

4T12renf

4T14 fil

Figure VII1.5: Ferraillage de la poutre de libage (exemple PL SF3).

VI111.2.3.Vérification des radier général (Sy- S3- Sy)
Apres les vérifications nécessaires selon (RPA99/version 2003, BAEL 91) un radier général a
été opter comme type de fondation, ce type de fondation présente plusieurs avantages qui sont :

-L’augmentation de la surface de la semelle qui minimise la forte pression apportée par la

structure.
-La réduction des tassements différentiels.
-La facilité d’exécution.

VI11.2.3.1.Définition du radier
Le radier c'est une surface d'appui continue (dalles, nervures et poutres) débordant I'emprise de
I'ouvrage, elle permet une répartition uniforme des charges tout en en résistant aux contraintes de

sol.

Foteau b

hIN

Mervure — /_,f ,/’/
_,,f"/
-

ht

L Dalle du radier

Figure VI11.6: Radier général.
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VI111.2.3.2.Calcul du radier (exemple de calcul : Type 2)

Un radier est calculé comme un plancher renversé mais fortement sollicité. (Réaction de sol =
poids total de la structure).

+« Poids supporté par le radier :

Gr: la charge permanente totale.

Qr: la charge d’exploitation totale.
8

G, =G,

i-1
8

Q.= le

i-1

«» Combinaison d’actions :

E.L.U: NU = 1,35Gt +1,5Qt = 28077,97 KN.

E.L.S: Nser = Gr + Qt = 20580,32 KN.

0 =160 KN/m2.

V111.2.3.3.Pré dimensionnement du radier

«+ Surface du radier :

. ] . N
La surface du radier est donnée par la formule suivante : s <o,

r

N = Ny = 20580,32 KN.

N

Gsol

S, >

On prend un débord de 60 cm de chaque coté dans les deux directions ce qui nous donne une

surface d’assise Syagier = 259,25 m2

« Calcul de I’épaisseur du radier :

L’épaisseur nécessaire du radier sera déterminée a partir des conditions suivantes :
e 1% condition

=8 <006xf,=d>— v
bxd 0,06 xf_,;xb
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Avec .
V, : ’effort tranchant ultime d’une bande de 1 métre linéaire V,=Q.L / 2.

L : Longueur maximal d’une bande 1m ; L = 4,15 m.

_(@Q,xL) Imx(N,/S)xL 1mx(28077,97 /259,25)x 415

v, 224,73 KN
2 2 2
3
03 228 3 g it e (01)
0,06x25x1
e 2°™ condition
LsdsL. L=415cm
25 20
16,60 <d < 20,75 cm
N =04+ C=2045=25CM oot (2)

De(01)et (02) ,ona: d>20cm
Donc:h>(d+c)=h>(20+5) = h>25cm
Soit : h =40cm et d =(0,9x40) =36cm

L’¢épaisseur qui satisfait aux conditions citées ci-avant, nous amene a choisir une hauteur totale

du radier égale a h; = 40 cm.

VI11.2.3.4.Détermination de la hauteur de la poutre de libage
Pour pouvoir assimiler le calcul du radier a un plancher infiniment rigide, la hauteur de la

poutre de libage doit vérifier la condition suivante :

<h<-=4611< h £69,17 cm.

Nol oy
o

Onprend:b=40cm; h=60cm ;d=54 cm.

«»+ Veérifications de la poutre de libage :
e Des contraintes :

En tenant compte du poids propre du radier et de la poutre :

Graldier = Yb[hr XSr + hp X bp XZLi]
G i = 25[0,40% 259,25 + 0,60 x0,40x132,20] = 3385,75 KN

radier
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E.L.S:N,, =3385,75+20580,32 = 23966,07 KN.
N, _ 23966,07

= = 89,44 KN/m?

S 259,25
N

S 3T < 6501 = 89,44 KN/M? < 64) = 160KN/m? ... ... e ccs .. ... ... Condition vérifiée.
radier

% La longueur élastique :

La longueur élastique de la poutre est donnée par :

Avec :

| : Inertie de la poutre : | =bh*/12 = 0,40x(0,60)°/12 = 0,007m*.
E : Module d’élasticité du béton, E = 32164200 KN/mz2,
b : Largeur de la poutre b=0,40 m.

K : Coefficient de la raideur de sol k = 6000 KN/m®.

L, = 4% 32164200x 0,007 —440m
6000 x 0,40
Linax = 3,75M < 2 X L = 6,91 et s oe v e e e v e i e s CONGitTONVEriie.

Lmax : La longueur maximale entre nues des poteaux.

VI111.2.3.5.Evaluation des charges pour le calcul du radier
Nu, = Nu + 1»35-Gradier

N,' =28077,97 + 1,35 x 3385,75 = 32648,73KN

N, 3264873
S, 259,25

Q= Omax = = 125,93 KN/m?

Oradier = Yb X h = 10 KN/m? = 605 — Oradier = 115,93KN/m?.

Donc la charge en «m2» a prendre en compte dans le calcul du ferraillage du radier est
de :Q = 115,93 KN/m>.
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VI111.2.3.6.Ferraillage du radier

Le radier fonctionne comme un plancher renversé dont les appuis sont constitués par les voiles

qui 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.

La fissuration est considérée préjudiciable, vu que le radier peut-étre alternativement noye et

émergé en eau douce.

«+ Méthode de calcul :

Ce radier comporte des panneaux de dalle appuyés sur 4 cotés soumis a une charge

uniformément répartie. Les moments dans les dalles se calculent pour une bande de largeur unité

(Iml) et ont pour valeurs :

Dans le sens de grande portée : M,, =p, xgx1Z

Dans le sens de petite portée

K, etp, :Sont des coefficients fonction de et v ('v'prend 0 a I’ELU, 0,2 a ’ELS) (cours

béton armé BAEL 91).

Pour le calcul, on suppose que les panneaux sont partiellement encastrés aux niveaux

: l\/IOy :MyXMOx

Etude de l'infrastructure

des appuis d’ou on déduit les moments en travée et les moments sur appuis :

o,

% Calcul du ferraillage :

LI AR TR T T 1]

]
1
|
I
1
TH R T T ST TN | ...
1

2,71m

i

=,75m

r

—————— ———— —— ] ————

= TrETEITE I EIEIETE I I N e

3,11 m

-+

Figure VII1.7: Schéma du panneau le plus défavorable.

L

415m
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a) Determination des efforts :

Tableau VI11.9: les moments fléchissant suivant les deux sens.

Sens(x) Sens(y)

(m) | (m) m, Mo M M, m, Mo M M,

(KN.m) | (KN.m) | (KN.m) (KN.m) | (KN.m) | (KN.m)
2,71 | 3,75 | 0,72 | 0,0658 | 56,02 42,02 28,01 |0,4624 | 25,90 19,43 12,95
b) Calcul des armatures
b.1)Suivant L,
> Entravée:

3
P My 4202x10° __ 4023« 4 =0392= A, =0

T bxdZxf,, 100x36°x14,17
42=0,023=> =0,988

M., 42,02x10°

A = =
* PBxdxo, 0,988x36x348

=3,39cm? / ml

On adopte : 5T12 = 5,65 cm?, avec un espacement de 20 cm.

> Sur appuis :

M, 28,01x10°
T bxdZxf, 100x36%x1417
4 =0,015=> 3 =0,992
M, 2801x10°
* Bxdxo, 0,992x36x348

p =0,015< g, =0,392= A, =0

A =2,25cm? / ml

On adopte : 4T12=4,52cm?, avec un espacement de 33 cm.

b.2)Suivant L,

> En travée :

M,  19,43x10°
bxd?x f,, 100x36°x14,17

4 =0,011= /3 =0,995

M, 19,43x10°
P Bxdxo, 0,995x36x348

p =0,011< 4 =0,392 = A", =0

A =156cm? /ml
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On adopte : 3T12 = 3,39 cm?, avec un espacement de 25 cm.

> Sur appuis :

M, 1295x10°
bxd?x f,, 100x36°x14,17

4 =0,011= /3 = 0,996

M,  12,95x10°
P Bxdxo, 0,996x36x348

P = 0,007 < g4, =0,392 = A", =0

=1,04cm? / ml

On adopte : 3T12 = 3,39cm?, avec un espacement de 33 cm.

c)Vérification de ’espacement

Dans le sens le plus sollicité :

S, <min (3.h ;33cm) =S, <min (120cm ;33cm)

N B K e 1 1 TR Condition Vérifiée.

Tableau VI111.10: Tableau récapitulatif du ferraillage des radiers pour chaque site.

Type Sens(x) Sens(y)
de Radier M Acalculé Aadoptée M Acalculé Aadoptée
sol (KN.m) | (cm?) (cm?) (KN.m) (cm?) (cm?)
Travée | 42,02 3,39 5T12 19,43 1,56 3T12
Sz
Appuis | 28,01 2,25 4T12 12,95 1,04 3T12
Travée | 42,02 6,79 7T12 19,43 3,12 5T12
S3
Appuis | 28,01 4,51 5T12 12,95 2,04 4T12
Travée | 42,02 6,79 7T12 19,43 3,12 5T12
Sy
Appuis | 28,01 4,51 5T12 12,95 2,04 4T12

VI111.2.3.7.Ferraillage des poutres de libages

Le rapporta=LX/ L, pour tous les panneaux constituants le radier, donc les charges

transmises par chaque panneau se subdivise en deux charges trapézoidales et deux charges
triangulaires pour le calcul du ferraillage on prend le cas le plus défavorable dans chaque sens et on

considere des travées isostatiques.
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a)Sens longitudinale
a.1) Calcul des chargements (q”)

g': C'est la charge uniforme équivalente pour le calcul des moments.

{q ':%x qxL, =§x Q= %115,93><1,36 —105,11KN /m

1,36 136

- [ .
o -4 L

AN{jigl

/QM
T iey] |
/9 /;; l,EEI

2.71m

2,71

Figure VI111.8: Répartition des charges sur les poutres selon les lignes de rupture.

a.2) Calcul du ferraillage

» En travée :

M, =7811KN.m — tiré a patir du logiciel RDMS6.

M, 7811x10°
bxd?x f,, 100x54%x14,17

1=0,019 = A = 0,990

M,  7811x10°
* PBxdxo, 0,990x54x348

P =0,019< 1, = A, =0

A =4,20cm? / ml

Onadopte: A =4T12=452cm?

adoptir

> Sur appuis :

v 9 Ly, 10511x 2,712

. = 96,49 KN.m
8 8

Tableau VII11.11: Ferraillage de la poutre sur appui suivant le sens longitudinale.

Intermédiaire Rive
M, (KN.m) 0,5xM, = 48,25 0,2xM, =19,30
u—>p 0,012 - 0,994 0,005 — 0,997
A, (m?/ml) 2,58 1,03
A gopir(CM?) 4T12= 4,52cm? 4T12=4,52cm?
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b) Sens transversale

b.1) Calcul des chargements (qm)
2 2
gy =301 2 |1k o 1= |1y,
2 3.Ly, 3.Ly,

/Q"_tf
IETEEEEEERTY] 1
e S

3.75m

I | |ase
L33 1,00 133

3,75 »

Figure VI11.9: Répartition des charges sur les poutres selon les lignes de rupture.

L,, =1,33m
Avec : 1L, =3,75m
L, =136m

g, - est tirée du chargement de la poutre, c’est la charge uniforme équivalente pour le calcul

des moments :

2 2
Oy A1 LX12 X, +[1- LXZZ LX,
2 3.Ly, 3.Ly,
115,93 1,33 1,367
= ! 1— ’ 1,33+ 1_,— 1$36
I 2 {( 3><3,752)X ( ) }

3x3,75°
qy =148,97 KN/m

b.2) Calcul du ferraillage

> En travée :

M, =172KN.m;est tiréa partirdu logiciel de RDM6.

B M, _172x10°
bxd?x f,, 100x54°x14,17

1 =0,042= B =0,978

M, 172x10°
* Bxdxo, 0,978x54x348

Y7, =0,042< y, = A, =0

=9,36cm?/ml
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1 lit : 4T 14 )
Onadopte:y = A=10,58cm
2°™ it : 4T12

> Sur appuis :

qu x L3,  148,97x3,75°
8

M, = = 261,86 KN.m

Tableau VI11.12: Ferraillage de la poutre sur appui suivant le Sens transversale.

Intermédiaire Rive
M, (MN.m) 0,5xM, =130,93 0,2x M, =52,37
=Yy 0,032 — 0,983 0,013 — 0,994
A, (m?/ml) 7,08 2,80
A gopir(CM?) 4T12+4T12= 9,04cm’ 4T12= 4,52cm?

VI11.2.3.8.Armature de peau
Selon le BAEL 91 la hauteur de I’ame de la poutre : ha> 2(80-0,1fe)=80cm. Dans notre cas ha
=60cm, donc notre poutre est de grande hauteur, dans ce cas Il n'est pas nécessaire d'ajouter des
armatures supplémentaires sur les parois de la poutre (armatures de peau).
VI111.2.3.9.Contrainte de cisaillement
T =157,27 KN

T _157,27x10°
"7 bd  400x540

=0,73MPa.
Tu =min(0,10f ,, ;4MPa) = 2,50MPa.

1, =0,73MPa< Ty =2,50MPa.......ccveieeiiiieeiiie e Condition vérifi¢e.

Pas de risque de cisaillement.

VI111.2.3.10. Armatures transversales

a)Diameétre
@, <min(h/35;¢, ;b/10) = min(17,14; 10; 40) =10 mm
onprend ¢, =10 mm
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b)Espacement

S, = min(%,lZ(le =min(15;12)=12cm
onprendS, =15cm.
Donc on utilise des armatures : HA, Fe400, soit 4T10, A=3,14cm?.

gt ; > max(r, /2 0,4 MPa) = max(0,43; 0,4MPa) = 0,43MPa
0>t

3,14 x 400

=200 0,43 MPaA. ..., Condition vérifiée.
40x15

Tableau VI11.13: Tableau récapitulatif de ferraillage des poutres de libages pour chaque

Sens longitudinale Sens transversale
Télse Poutre de
i M A g M A g
sol libage (KN.m) (é?n'c;)'e Aadoptee (CM?) (KN.m) (é‘;ﬁg)'e Aadoptee (CM?)
Travée 78,11 | 4,20 4T12 172 9,36 4T14+4T12
S2 inter | 48,25 2,58 4T12 130,93 | 7,08 AT12+4T12
Appuis
rive | 19,30 1,03 4T12 52,37 2,80 4T12
Travée 78,11 8,40 4T12+4T12 172 18,71 | 4T16+4T14+4T14
S3 inter | 48,25 | 5,16 4T14 130,93 | 14,17 | 4T14+4T12+4T12
Appuis
rive | 19,30 2,06 4T12 52,37 5,61 4T14
Travée 78,11 8,40 AT12+4T12 172 18,71 | AT16+4T14+4T14
S4 inter | 48,25 5,16 4T14 130,93 | 14,17 | 4T14+4T12+4T12
Appuis
rive | 19,30 2,06 4T12 52,37 5,61 4T14
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4T12 fil 4T12 fil 4T12 fil
2T10 2T10 2T10
1 | | 4T121il T [ | | 4T121il T [ | | 4T121il
En travee Appui intermédiaire Appui de rive

Tableau VI111.10:Ferraillage de la poutre de libage suivant le sens longitudinale.

4T124l 4T121il 4T12fil

4T12chap
2T10 >T10 2T10
g 4T12renf
[ [ [ ]

4T1441 L [ [ ] 4T144il 4T141il

En travée Appui intermédiaire Appui de rive

Tableau VI11.11:Ferraillage de la poutre de libage suivant le sens transversale.

VI111.2.4.Conclusion

Apres calcul et vérification selon le BAEL 91et RPA99/version 2003 on remarque que le type
du site ou bien le type du sol influe sur le choix adopté du type de fondation. Pour un sol agressif on
adopte un radier général par contre dans le cas d’un sol rocheux « rigide » on adopte uniquement

des semelles isolées ou bien filantes.
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Conclusion générale

L’étude de ce projet nous a permis, d’une part d’acquérir de nouvelles connaissances

concernant le domaine du batiment et d’approfondir nos connaissances déja acquises durant

notre cursus sur la reglementation en vigueur.

Par ailleurs, cette étude nous a permis d’arriver a certaines conclusions qui sont :

v

La meilleure disposition des voiles c’est elle qui vérifier touts les articles des régles
parasismique algériennes (RPA 99 V.2003) tel que période, déplacements,
participation de la masse et I’effort tranchant a la base.

Pour notre cas la période fondamentale de vibration, le déplacement relatif et
I’effort tranchant a la base de la structure ne subissent aucun changement, ce qui
indique que I’effet de site est nul.

La détermination des différents efforts internes et les sollicitations de chaque section
des ¢léments principaux (poutres, poteaux et voiles...) pour les différentes
combinaisons de calcul montrent que le site n'influe pas sur le choix du ferraillage des
éléments.

On conclure que le type, la nature, la rigidité et 1’agressivité du sol jouent un role trés
important. Le site et le sol d’assise influent sur le choix du type de fondation.
L’implantation d’un ouvrage nécessite de prendre en compte la sismicité de la région
mais surtout de procéder a une étude de sol sérieuse permettant de dresser avec une
bonne précision la coupe géologique et les caractéristiques des différentes couches.
La qualité du sol joue un réle important.

La modification de I’action sismique est prise en compte donc par la forme du spectre
de réponse, Ilest indispensable alors, de connaitre la nature du sol de
fondation avant de choisir le spectre de réponse a utiliser dans les calculs.

La nature du sol décrite par la vitesse de propagation d’onde influe
considérablement sur la réponse dynamique des structures.

Le déplacement et la période diminuent en fonction de 1’amélioration des
propriétés mécaniques des sols de fondation.

La conception des ouvrages est fondée sur ’hypotheése d’encastrement de leurs bases.
Cette hypothése conduit a une augmentation importante de la période fondamentale
de vibration des structures et dans ce cadre, les propriétés mécaniques des sols jouent

un role primordial sur la performance dynamique.




Conclusion générale

v La construction parasismique dépend donc beaucoup de la nature du sol, et les
solutions techniques qui seront proposées pour un batiment ne seront pas toujours

transposables a d’autres batiments (des ¢tudes sont nécessaires).

Nous espérons que notre étude sera complété par une autre étude comparative par
exemple en prendre en considération ’effet de la zone sismique et la nature du sol en méme

temps et en basant sur I’influence de 1’interaction sol-structures.

Enfin, nous espérons que ce modeste travail sera une référence pour d’autres projets.
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Introduction générale

Construire a toujours été 1’un des premiers souci de I’homme et I’une de ses occupations et tres
nombreux sont les professionnelles qui se livrent a I’activité de batir dans le domaine du batiment
ou des travaux publics. Dans le but de préserver la sécurité des vies humaines et des biens matériels,
les masters et les ingénieurs en génie civil sont appelés a concevoir des structures dotées d’une
bonne rigidité et d’une résistance suffisante vis-a-vis de I’effet sismique ,tout en tenant compte des
aspects structuraux, fonctionnels, économiques, esthétiques et la viabilité de 1’ouvrage.

Dans le but de récapituler I’essentiel de ce que nous avons acquis durant notre formation,
d’approfondir nos connaissances dans le domaine de calcul des structures, nous avons procédé au
calcul d’un batiment (R+5) a usage d’habitation a contreventement mixte implanté dans une zone
de moyenne sismicité avec une variation de type du sol d’assise.

Notre travail est structuré comme suit :

Présentation de I’ouvrage et hypothéses de calcul ;
Pré dimensionnement des éléments principaux ;
Calcul des planchers ;

Calcul et ferraillage des eléments non principaux ;
Etude des portiques et calcul des voiles ;

AN NN N NN

Etude de ’infrastructure.

Nous basons dans notre projet de fin d’étude sur 1’étude technique d’un batiment en béton armé
(R+5) mais avec la variation de type de site c'est-a-dire étudier 1’influence de la nature du sol sur le
comportement statique et dynamique de notre structure.

On achéve notre travail par une conclusion générale et des perspectives pour les futurs

travaux.
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NOTATIONS ET SYMBOLES

Symboles Signification
E.L.S Etat Limite De Service,
E.LU Etat Limite Ultime,
c® Valeur Constance,
A Section D’aciers,
As Section D’aciers Comprimés,
A Auin Section D’acier Maximale Et Minimale,
AN Axe Neutre,
A Armatures Supérieures,
A Section D’un Cours D’armatures Transversales,
B, Section Réduite,
B, Section Homogene Totale,
E. Module D*élasticité,
F.. Résultante Des Efforts De Compression Dans Le Béton,
G Action Permanente,
I, Moment D’inertie De La Section Totale Homogéne,
M. Moment Sur Appui,
M ... Moment Fléchissant A L’E.L.S,
M. Moment Fléchissant A L’E.L.U,
M Moment Fléchissant Au Centre D’un Panneau De Dalle
a* Articulé,
Moment Fléchissant Au Centre D’un Panneau De Dalle
M., Articulé Pour Une Bande De Largeur Unité Parallele A |
N.. Effort Normal De Service,
N, Effort Normal Ultime,
P.. Charge Concentrée Appliquée A L’E.L.S,
P, Charge Concentrée Appliquée A L’E.L.U,
V., Effort Tranchant A L’.L.U,
a Plus Petite Dimension D’une Section Transversale,
a-b Dimensions En Plans D’un Poteau,
B Largeur D’une Table De Compression,

b,

Largeur D’une Section Rectangulaire Ou De La Nervure
D’une Section En T,




Largeur d’une aile de tension en T,

d Hauteur utile d’une section,
e, Excentricité par rapport au centre de gravité du béton,
f Résistance caractéristique du béton a la compression a j-
o jours,
f s Reésistance caractéristique du béton a la compression a 28 j,
f Limite d’¢lasticité de I"acier,
g Résistance conventionnelle a la traction du béton a j- jours,
28 Résistance conventionnelle a la traction du béton a 28 j,
h Hauteur totale d’une section,
ho Hauteur d’une table de compression,
i Rayon de giration,
Ia Portée d’ancrage,
| Hauteur de flambement,
. Portée de travée,
|, Longueur de recouvrement,
|s Longueur de scellement,
I, Longueur fictive,
h =15 Ccefficient d’équivalence,
St Espacement des armatures transversales,
Eoe Raccourcissement relatif maximal du béton comprimé
Es Allongement relatif des aciers tendus,
Esc Raccourcissement relatif des aciers comprimé,
Allongement relatif des aciers tendus lorsque leur
£ contrainte atteint la résistance de calcul
Sl
( f 9/78 )'
Tt Coefficient de fissuration,
A Elancement géométrique,
H Coefficient de frottement acier /béton,
1% Coefficient de poisson ; effort normal réduit,
Obe Contrainte de compression du béton,

Contrainte limite du béton comprimé a L’E.L.S




Contrainte de traction de 1’acier,

Contrainte d’adhérence limite,

Contrainte tangentielle conventionnelle,

Diameétre d’une barre,

Diameétre d’une barre longitudinale,

Diameétre d’une barre transversale,

Coefficient pour calculer 1’ancrage des courbes,

Coefficient de scellement,




Résumeé

L’objectif de ce travail consiste a montrer 1’effet des propriétés du sol et le site sur
la réponse sismique d’un batiment en béton armé a usage d’habitation, implanté a la
commune de TISSEMSILT, la wilaya de TISSEMSILT. L’ouvrage est classé dans le (Groupe

d'usage 2) et implanté en zone de moyenne sismicité (I1a).

L’étude de ce projet est faite avec la variation de la nature et type du sol et en utilisant les
reglements de calcul et vérifications du béton armé (B.A.E.L91) et les reglements

parasismiques algériens (RPA99/version2003).

On commence en premier lieu par donner une description détaillée du projet
(caracteéristiques géométriques, lieu d’implantation...etc.), et on cite les différents matériaux

utilisés avec leurs caractéristiques, on donne également les différentes hypothéses de calcul.

En second lieu on procéde au pré-dimensionnement des différents éléments de 1’ouvrage

(Poteaux, poutres) et les descentes de charges.
Ensuite on détermine le ferraillage des éléments secondaires (acrotére, balcon, escaliers).

Aprés ’évaluation des efforts sismique selon le RPA99-2003(grace au logiciel ETABS

VV9.6.0) , on procede a I’étude des portiques et des voiles.

Enfin ,on fait I’étude de I’infrastructure (voile périphérique, des semelles isolées ou bien

filantes et radier général) pour les différentes catégories de site (S; ; Sy ; Ss; Sa).

Mots clés : Béton armé, Site, ETABS, RPA99v2003, BAEL91 modifié 99.



Abstract

The objective of this work is to show the effect of the properties of the soil and the site on
the seismic response of a building made of reinforced concrete for residential use, the building
is located of TISSEMSILT. The structure is classified in (Group 2) and located in zone of

medium seismicity lla.

The study of this project is made with the variation of the nature and type of soil and
using the regulations for the calculation and verification of reinforced concrete (B.A.E.L91)
and the Algerian seismic regulations (RPA99 / version2003).

First of all we start by presenting general description of the project (geometric
characteristics, implantation location...), we also define the different materials utilized in this
project and their properties, then we proceed to the Pre-dimensioning of the building’s

different elements and assess all loads applied to them.
The second part aims to study secondary elements (columns, beams).

After evaluating the dynamic (according to RPA99-2003 using ETABS v 9.6.0) and the
wind efforts we proceed to the study of the structural elements (beams, columns, walls sails,
and raft ...)

At last we move to the study of infrastructure (peripheral sail, soles isolated or well

running and write off general) for the different categories of site (S;, S, S3, S4).

Key words: Reinforced concrete, Site, ETABS, RPA 99 modified 2003, BAEL
91modified 99.
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