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Chapitre | PRESENTATION DE L’OUVRAGE

Introduction:

Le projet qui j’ai été confié en vie de I’obtention du diplome du Master 02 en « génie civil »
consiste a 1’étude d’un batiment a usage d’habitation qui sera implanté a «Tissemsilt», region

correspondant a la zone (l11a), zone moyenne sismicité selon le RPA 2003.

|.1. Présentation de ’ouvrage :
Le projet consiste a I’étude et le calcul des éléments résistants d’un batiment (R+9+S/Sol)
a usage multiple constitué de :
e Le sous-sol destiné comme un parking.
e Un rez-de-chaussée (RDC) a usage commercial.

eDu ler au 9éme étage a usage d’habitation avec quatre logements par niveau: 04 F3.

Le batiment sera implanté a TISSEMSILT classé selon le reglement parasismique Algérien

(RPA 99/version2003) comme une zone de moyenne sismicité (Zone 11a)

Le batiment est considéré comme un ouvrage courant ou d’importance moyenne (groupe d'usage
2) puisque sa hauteur totale ne dépasse pas 48m.
Le site est considéré comme meuble (S3).

I.2. Description du batiment :

- La batisse est composée de « 09 » étages identiques a usage d’habitation et un rez de chaussée
commercial avec un s/sol utilise comme parking
| .2.1.Plancher :

C’est une aire généralement plane destinée a séparer les niveaux, on distingue :
e Plancher a corps creux.

e Plancher a dalle pleine.

I .2.1.1. Planchers corps creux :

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

épaisseur de 5 cm.
Ce type de planchers est généralement utilisé pour les raisons suivantes :
o Facilité de réalisation ;

o Lorsque les portées de I’ouvrage ne sont pas importantes ;
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o Diminution du poids de la structure et par conséquent la résultante
de la force sismique.

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

Figure 1.1: Plancher a corps creux
I .2.1.2.Planchers dalle pleine :

Pour certaines zones, j’ai opté pour des dalles pleines et ceci dans le but de rigidifier la structure

comme les balcons.

| .2.2. Escaliers :

La structure comporte deux types d’escaliers réalisés en béton armé coulé sur place

e Le premier type d'escalier démarre du RDC jusqu'au dernier étage il est composé de trois
volées et deux paliers de repos
e Le deuxiéme type d'escalier démarre de sous sol jusqu’a RDC il est constitué de deux

volées et un paliers de repos

|1 .2.3. Local d’ascenseur

L’ascenseur est un appareil élévateur permettent le déplacement vertical (elle fait le mouvement
de Vas et Vien) et acces aux différents niveaux du batiment, il est composé essentiellement de la

cabine et de sa machinerie.

| .2.4. Revétement :
- Carrelage pour les planchers et les escaliers.
- Mortier de ciment pour les murs extérieurs.
- Enduit de platre pour les plafonds et les murs intérieurs.

>[5 1<
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I .2.5. Magonnerie :
La magonnerie de notre structure sera exécutée en briques creuses.
- Murs extérieurs : ils sont constitués en deux rangées
Brique creuse de 15 cm d’épaisseur.
L’ame d’air de 5 cm d’épaisseur.
Brique creuse de 10 cm d’épaisseur.
- Murs intérieurs (cloisons de répartition): ils sont constitués par une cloison de 10 cm
d’épaisseur.
I. 2.6. Caractéristique géométrique :
L'architecture de 1'ouvrage a étudier est constituée d’un seul bloc de forme irréguliere en plan,

les caractéristiques géométriques de I'ouvrage sont récapitulées dans le tableau suivant:

Tableau 1.1 : Caractéristiques géométriques

Hauteur des étages courants 3 23

| .3. Conception structurelle:

La construction est structurée en portiques au nombre de (06) dans le sens transversal et de 05
dans le sens longitudinal.

Le contreventement de ’immeuble est constitué¢ d’éléments verticaux assurant la stabilité sous
I’action des sollicitations horizontales (vent ou forces d’origine sismiques). Ces éléments (refonds
pleins, portiques) transmettent également les charges verticales aux fondations. L’ effet des charges
verticales est généralement estimé d’une maniérée simple, au prorata des surfaces de plancher. Les
résultats ainsi obtenus sont suffisamment proches de la réalité.

Pour les sollicitations horizontales, le probleme peut se résumer a :
- La connaissance les efforts horizontaux engendrés par le séisme.

- Déterminer leur répartition entre les différents éléments de contreventement.
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I .3.1. Choix du systeme de contreventement :

Notre batiment dépasse quatre niveaux (14 meétres) et est situé en zone lla. Le contreventement par
portique est donc écarté (Art. 1-b du RPA99/version 2003) et le choix va se porter sur un

contreventement mixte (voiles et portiques).
Pour un systeme de contreventement mixte, il y a lieu de vérifier ce qui suit :

e Les voiles de contreventement ne doivent pas reprendre plus de 20 % des sollicitations

dues aux charges verticales.

e Les charges horizontales sont reprises conjointement par les voiles et les portiques
proportionnellement & leurs rigidités relatives ainsi que les sollicitations résultant de leurs

interactions a tous les niveaux.

e Les portiques doivent reprendre, outre les sollicitations dues aux charges verticales, au

moins 25 % de I’effort tranchant d’étage.

I .3.2. Caractéristiques des matériaux de construction

Le béton armé se compose de béton et d’armatures. Il ne représente pas une bonne résistance a
la traction ou au cisaillement, 1’acier offre une bonne résistance aux efforts de traction, de
I’association de ces deux matériaux, il résulte un matériau composite dans lequel chacun répond au

mieux aux sollicitations auxquelles il est soumis.

1.3.2.1. Le béton :
a) Définition :

Le béton est obtenu en mélangeant en quantité et en qualité convenable du ciment, des granulats
(gravier, sable) et de 1’eau selon le type d’ouvrage a réaliser.
On choisira les différentes proportions a donner pour chaque composant, I’ensemble de ces
composants est basé avant tous sur I’expérience et sur les résultats obtenus apres les essais des
éprouvettes a la compression et a la traction.

Donc le probléme posé est de définir les pourcentages des différents granulats, dont on dispose
pour obtenir le béton avec un dosage approprié en ciment.

Le béton est connu par sa bonne résistance a la compression mais d’autre part a la mauvaise
résistance a la traction, pour cela on introduit des armatures pour palier & cet inconvénient pour

avoir un béton armé résistant a la compression et a la traction.
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b) Composition du béton :

On appelle béton le matériau constitué par le mélange, dans les proportions convenables de
ciment, de granulats (sables et pierraille) et d’eau et éventuellement des produits d'addition
(adjuvants). C’est le matériau de construction le plus utilisé au monde, que ce soit en batiment ou
en travaux publics.

e La qualité du ciment et ces particularités dépendent des proportions de calcaire et d’argile ou
de bauxite et la température de cuisson du mélange.

e Le béton est constitué de deux types de granulats :
- Sable de dimension inférieure a 5 mm.
- Gravier de dimension inférieure a 25 mm

e L’eau utilisée doit étre propre, elle ne doit pas contenir des matieres organiques qui influent
sur le durcissement et la cohésion du béton

c) Préparation du béton :
On appelle dosage le poids du liant employé pour réaliser un métre cube de béton.

» La composition ordinaire pour un métre cube du béton est :
¢ 350Kg/m? de ciment CPA325
¢ 400 L de sable Dg < 5mm
¢ 800 L de gravillon Dg <25 mm
210 L d’eau.

Il existe plusieurs méthodes de préparation basées sur la granulométrie parmi lesquelles la
méthode de DREUX-GORISSE.

d) Caractéristiques physiques et mécaniques du béton :

™ La masse volumique : La masse volumique des bétons est comprise entre 2200 et 2400

kg/m>.Cette masse volumique peut augmenter avec la modalité de mise en ceuvre, en particulier

avec la vibration.

™ | e retrait : C’est la diminution de longueur d’un élément de béton. On peut I’assimiler a

I’effet d’un abaissement de la température qui entraine un raccourcissement.

= |_a dilatation : puisque le coefficient de dilatation thermique du béton est évaluer a 107, pour
une variation de £ 20°C on obtient : AL =+ (2/1000) x longueur
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™ Le fluage : C’est le phénomeéne de déformation provoquée dans le temps sous une charge fixe

constamment applique.

= |arésistance :

1-Résistance du béton a la compression :

Pour I’établissement des projets, dans les cas courants ; un béton est défini parla valeur de la
résistance a la compression mesurée en décroisant des éprouvettes cylindriques de 200cm? de
section d=16cm ; h=32cm
La résistance est mesurée a 1’age de 28 jours

Selon les régles [BAEL91] la résistance du béton & la compression peut étre estimée suivant la loi :
0.6857¢28 .10Z (+1)eeeeveerrrernennnnnnnnnns [BAEL91]
Sij= 28_’fcj =f c28

La réalisation du projet en étude fait normalement 1’objet d’un contrdle régulier ; la résistance
caractéristique du béton a adopter sera ainsi :

f s =25MPA. (Valeur adoptée pour les constructions civiles et industrielles).
2-Résistance du béton a la traction :
La résistance caractéristique a la traction du béton a « j »jours notée f ; est

conventionnellement définie par la relation :
f;=0.6+0.06 f; pour f ;< 40MPA.

o= 25MPA—F =2 IMPA......ooooiin, [BAELO1]

™ Module de déformation longitudinale du béton :

Sous des contraintes normales d’une durée d’application inférieure a 24 heures ; on admet a
défaut de mesures qu’a ’age de « j »jours le module de déformation longitudinale instantanée du

béton « E,; »estégale :
E;=11000(f , )**...................... BAEL91
E;=32164.2MPA
Le module de déformation différée « E; »a « j »jours du au fluage est donnée par la formule :
E,; =3700(f ;) **
E,=10819MPA

et sous les mémes actions le module de déformation transversale est donnée par la relation :



Chapitre | PRESENTATION DE L’OUVRAGE

G =E 2*(1+v).
v : coefficient de poisson
E : Déformation relative transversale au longitudinale.
Selon les régles [BAEL91] les valeurs de ce coefficient :
v=0.20; dans le cas des états limites de service.
v =0.00; dans L’E.L.U.
e) caractéristiques limites du béton :
1-Contrainte ultime du béton en compression :
Ona: fou= 0.85f /vyv ; en pratique ; on aura : fcj=fcs
Avec : fou : contrainte limite ultime de compression.
yb : coefficient de sécurité.
vb=1.15 ; pour les situations accidentelles.
= fo=18.47TMPA.
vo=1.50 ; pour les situations durables.
= fow=14.2MPA.

2-Contrainte ultime du béton au cisaillement :
Ona:
7u=min (0.2fcj/yb ; SMAP) ; si la fissuration non préjudiciable.
7,= min (0.15f/yb ; 4AMAP) ; si la fissuration préjudiciable.
3- Contrainte de service du béton en compression :

6, =0.6fcs pour onc=25MPA

4-Diagramme contrainte déformation :
Pour la vérification a 1’état limite ultime, on utilise pour le béton un diagramme non linéaire
dit « parabole-rectangle » ou bien, dans un but de simplification le diagramme rectangulaire qui en

est début b

C

fbu

v

S

Figure.l.2 : diagramme parabole-rectangle des contraintes déformation d’un béton comprimé
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1.3.2.2. Pacier :

.a) Définition :

L’acier est un alliage fer-carbone en faible pourcentage, son role est d’absorbé les efforts de
traction, de cisaillement et de torsion, on distingue deux types d’aciers :

e Aciers doux ou mi-durs pour 0.15 a 0.25 7 de carbone.

e Aciers durs pour 0.25 & 0.40 7 de carbone.
Le module d’¢lasticité longitudinal de I’acier est pris égale a :E =200 000 MPa.
. b) Types d’acier :

e Barres lisses (RL) —— Fe E 235
e Barre a hautes adhérences (HA) —— Fe E 40

e Treillis soudé de diamétre 6 hautes adhérences —» Fe E 215

c) Caractéristiques mécaniques :

Tableau 1.2 : Valeur de la limite d’élasticité garantie f,

Type Nuance f.(MPa) | Emploi
F.E22 o15 Emploi courant
Ronds lisses Epingle de levage des
F.E24 235 . o
piéces préfabriquées
F.TE 40 400
Barre HA Type 3 Emploi courant
F.TE 50 500
Emploi sous forme de
o F. TE40 400 Barres droites ou de
Fils tréfiles HA type 3 o
F.TE 500 treillis

TL504 > 6 mm TL | 500 Treillis soudés
Fil tréfiles lisses type 4 uniquement emploi
52 ¢< 6 mm 520
courant

Dans notre cas on utilise des armatures a haute adhérence, un acier de F , E40 type 1,

fe =400 MPa
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.d) Contraintes limites :

1. Contraintes limites a 1 ’ELU :

os =fe fys » aciers naturels
os=11fe/ys ———— aciers écrouis

Avec : vs: Coefficient de sécurité dépend de type de situation.
{ys =1.15 ensituation courante  os = 348 MPa

ys=1 en situation accidentelle os =400 MPa

2. Contrainte limite de service :
Les contraintes limites de 1’acier os sont données en fonction de I’état limite d’ouverture des

fissures.
Fissuration peu nuisible de la contrainte. } os =Min (2fe/3;150u)
Fissuration préjudiciable
Fissuration tres préjudiciable ........................ os= (fe/2 ; 110u)

M : Coefficient de sécurité dépend de I’adhérence

M : Lpour les aciers (RL).

M:1,6 pour lesaciers (HA).

3. Diagramme de déformation - contrainte :

G 4

-10%o Allongement

-
»

. Raccourcissement €

o = T 1Y

Figure. 1.3 : Diagramme de déformation - contrainte

» L’allongement est donné par os = fe / (ys * Es)
Dans notre cas, la fissuration sera considérée comme étant peut nuisible. Nous aurons donc cs =

fe /Ys =400/1.15=2348 Mpa.

-10 -
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1.3.3. Les Actions :

a) définition : les actions sont des forces appliquées aune construction soit :
e directement : action permanentes ; action variables d’exploitation ; action climatiques et
action accidentelles.

e indirectement : effet de retrait et de fluage, variation de température et tassement

b) les actions permanentes (G) :

Elles ont une intensité constante ou trés peu variable dans le temps, elles comprennent :
e poids propre de la structure.
e poids des éléments (remplissage en magonnerie, cloisonnement, revétement)
o efforts (poids, poussée des eaux et des terres)

o efforts dues a des déformations permanentes (mode de construction, tassement retrait)

c) les actions variables (Q) :
Elles varient de fagcon importante dans le temps :
e les charges d’exploitation
e les charges climatiques
e explosion (gaz, bombes)
e séismes
1.3.1. Les Sollicitations :

Les sollicitations sont définis comme étant les efforts provoquées en chaque point et sur chaque
section de la structure, par les actions qui s’exercent sur elles ; les sollicitations sont exprimees
sous formes des forces ;d’efforts (normaux ou tranchants) de moment (de flexion, de torsion
...etc.)

1.3.2. Contrainte Limite De Calcul :
a) L’E.L.U :

Ona: o, =fely,

fe i limite d’élasticité

v : Coefficient de sécurité de I’acier

7. =1.15 cas courant

7, =1.00 cas accidentel

-11 -
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b) L’E.L.S :

Ona:
e fissuration non préjudiciable :

o,= MIN (2/3 fe; 150n)
e fissuration trés préjudiciable :
= MIN (0.5 fe; 110n)
Avec : n= coefficient de fissuration

n=1.0 : pour les ronds lisses.
n=1.6 : pour les hautes adhérences

I’allongement relatif de I’acier :

Ona: Cs= (fe/]/s )/Es
Avec : Es-module d’¢lasticité longitudinale « Es=200000MPA »

-12 -
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1.4. hypotheses de calcul des sections en béton armé :
1.4.1.Calcul aux états limites de services :
e Les sections droites restent planes, et il n’y a pas de glissement relatif entre les armatures et
le béton.
e La résistance de traction de béton est négligée.
e Le béton et I’acier sont considérés comme des matériaux linéairement élastiques.
e Le rapport des modules d’¢lasticités longitudinaux de 1’acier et de béton est pris égal a

E . :
15(n= E—s ), n : est appelé coefficient d’équivalence.
b

1.4.2. calcul aux états limite ultimes de résistance :
e Les sections droites restent planes, et il n’y a pas de glissement relatif entre les armatures et
le béton.
e Le béton tendu est négligé.
e Le raccourcissement relatif de I’acier est limite a : 10%o.
e Le raccourcissement ultime du béton est limité a

=35%0 ceuuiiiiiiinn... en flexion
=2 %0 e en compression centrée

. La regle des trois pivots qui consiste a supposer que le domaine de sécurité est défini par
un diagramme des déformations passant par I’un des trois pivots A, B ou C définis par la
figure -1- Tel que :

A : correspond a un allongement de 10x107 de I’armature la plus tendue, supposée concentrée.
B : correspond & un raccourcissement de 3.5x107 du béton de la fibre la plus comprimée.
C : correspond a un raccourcissement de 2x10° du béton de la fibre située a 3/7h de la fibre la

plus comprimée.
@) 2% 3.5%o

Cc
’
’
/
7
’
’
’
’
’
’
’
’

Y-

10%o0

Figure. 1.4 : Régle de trois

-13-
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Introduction :

Le pré-dimensionnement a pour but " le pré calcul " des sections des différents éléments
résistants. 1l sera fait selon les regles du BAEL 91 et le RPA 99 modifié 2003, pour arriver a
déterminer une épaisseur économique afin d’éviter un sur plus d’acier et du béton.. Les résultats

obtenus ne sont pas définitifs, ils peuvent étre augmentés aprés vérifications dans la phase du

dimensionnement.
I1.1.Prédimensionnement :

11.1.1 : les poutres :
Les poutres sont des éléments porteurs en béton avec des armatures en acier incorpore, servant
de base a transmettre les charges aux poteaux.

Le redimensionnement des poutres est effectué selon les formules de BAEL91 et vérifié selon le
RPA99-2003.

e Selon BAEL91

L <h<1
15 10

0.3h<b<0.7h

e Vérification d’aprés RPA99 version 2003 :
b=20cm
h>30cm

h_
b =4
Avec: L: laportée de la poutre.
h: la hauteur de la poutre.

b: la largeur de la poutre.
11.1.1 1. Les poutres longitudinales : L = Limax = 650cm

e Selon BAEL91

L£h££:>43.33£h£60.5
15 10
15<b <35 Onprend: h=50cm

b=30cm

15
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e Vérification d’aprés RPA99 version 2003 :

b=30cm>=20CM ......ovvveeannnn. vérifier
h=50cm...>30CM ......cooveeiiieaann... vérifier

h s e
E =167 <4 veérifier

——  PBonc on choisi une poutre de section *>30x50°’
11.1.1 2. Les poutres transversales : L= Lmax =375cm

e Selon BAEL91

Lghs£:>25£h£37.5
15 10
12<b<28
On prend : h=40cm

b=30cm

e Veérification d’aprés RPA99 version 2003 :

b=30CM>=20CM .....veeeeiiiiei e, vérifier
h=40>30CM ... oo, vérifier
E = 4—0 =1.833< 4 . vérifier
b 30

——Donc on choisi une poutre de section *’30x40”’

h=40cm h=50cm
—> —>
b=30cm b=30cm
Poutre transversale Poutre lonaitudinale

16
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11.1.2 : les poutres Les poutrelles (plancher a corps creux) :

Figure 11.1 Dalle en corps creux
11.1.2 .1. Résistance au feu :
» e=07cm: pour une (01) heure de coup de feu.
» e=11cm: pour deux (02) heures de coup de feu.
» e=17,5 cm : pour quatre (04) heures de coup de feu.
11.1.2 .2. Isolation phonique :

La protection contre les bruits aériens exige une épaisseur minimale de 16 cm (e>16 cm)

11.1.2 .3.Résistance a la flexion :
» Dalle reposant sur deux appuis : Lx/35<e<Lx/30
> Dalle reposant sur trois ou quatre appuis : Lx /50 <e < Lx /40
» Lx : est la petite portée du panneau le plus sollicité.
Dans notre cas les dalles reposent sur quatre (04) appuis pour une portée Lx égale a :
Lx =4.15-0.30 =3.85m=385cm
385/35<e<385/30 = 11<e<12.383
11.1.2 .4. Condition de fléche :

La hauteur de la poutrelle sera déterminée comme suit :

(Calcul des ouvrages en BA) [BELAZOUGUI]

L : la plus grande portée dans le sens des nervures entre nus.
Dans notre cas : L =4.15-0.30 =3.85m =385cm

38 <h < % = 15.40cm < h, <17.50cm

25
Suivant la standardisation nous adoptons un plancher (16+5) cm

= h=21cm
Nous avons ainsi : h=16 cm , ho=5cm
(les blocs de I’hourdis sont standard de : 16 ; 20 ;25 ;30 ;35, et la dalle de compression 16+5 ;
2045 ; 25+5; 30+5)

17
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e Pour la largeur de la nervure nous avons : bo= (8 +14) cm ; on adopte : bp=10cm

e La largeur de la table de compression a prendre en compte est déterminée en tenant

compte des conditions :

@ b1s|—:>bl S%:38.5cm
10 10

< blSIEn:>bl 35—25=27.5cm

(_6ho< Db, <8h, = 24cm <b, <32cm

= Onprenddonc: bi=27.5cm ............ (1a plus faible valeur)
Etona: b=2bi1+bo=2%27.5+10=65cm = b=65cm

b=65cm

ho=5 cm

hi=21 cm
h=16 cm

D1=27.50m 10 crobi=27.50m

11.1.3. poteaux :

Selon les prescriptions du PRA 2003 les dimensions des poteaux doivent vérifier les

conditions :

+min (b,h)> 25cm

b,h)zicm « Zone lla»
20

11.1.3.1. condition de non flambement :

Considérons une section rectangulaire de dimensions b x<h avec : b<h

~T

N

L’élancement A= ——

/ |
Avec: 1= E nous avons :

- | : moment d’inertie.

~NT

18
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- B : section du béton.

- Lt : longueur du flambement

N.B : dans notre cas : 1r=0.7lo; poteau encastré dans se fait paralléle au cote « b » :

I=h b3/12 \
L
B=hxb = iA=L, li=—V12.
r b
i- |1 -0
B" Vi2

N.B : il est préférable de prendre A <35 « pour faire participer a la résistance du poteau, tous les

barres d’acier de la section »

Lf
Donc: b>+12 Gp avec : Lf=0.7Lo= 0.7*374=261.8 cm

b> 122618/

b >25.91cm

Soit: b =40cm.
e calcul ‘By’ :

Ona: Br=(a-0.02) (b-0.02)
B: : est la section réduite du béton

Calcul la section réduite du béton :

Nu< 0B, I T P | [BAEL 91]
0.97, 7B,

Ou:

Y - Coefficient de sécurité du béton tel que
Yp = 1,5 situation durable ou transitoire.

yb =1,15 situation accidentelle.

A Coefficient de sécurité de 1’acier tel que .

19
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ys = 1,15 situation durable ou transitoire.

Vs =1 situation accidentelle.

Nu: est I’effort normal ultime. ........... Nu=135G +15Q

G : poids propre des éléments qui sollicitent le poteau considéré
Q : surcharge d’exploitation qui sollicite le poteau

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

I’excentricité additionnelle

~ 0,85
o = 'x‘ Pour A< 50
1+02 (3)2
5

o =06 (%7 Pour 50 = A < 70

A< 50 = «=0.708

50 - 2 < 70 = «a=0.603
A : L’élancement du poteau considéré
As: section d’acier minimale.
fcos : contrainte de compression du béton a 28 jours(Ici en prend fczs= 25 MPa)
fe : contrainte limite élastique des aciers (Ici en prend fe = 400 MPa)

Br: la section réduite d’un poteau obtenue en déduisant de la section réelle 1cm d’épaisseur sur tout

son périphérique tel que :

Poteaux rectangulaires .................... Br= (a-0,02) (b—0,02) m?

On a le pourcentage d’armature est de 0.8% = % =08 1

Donc : Nu< oB, fezs + 081,
0.9y, 100y,

00
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. N 1
Etenfin: Br> 4
e |t , 0.008f,

0975 }/s

Ona: f_,, =25MPA, f, = 400MPA, », =15,7, =1.15
Pour: A<35 —  Br>6.63 E-07Ny

e [’effort normal ultime s’obtient a partir de la descente des charges

e nous considérons 1’effort normale correspondant a un poteau central «C-4» ((le poteau le
plus sollicité)) :....... Nu=454 113 Kg
Br>6.63 E-07 X454113 = 0.30 m?
Etona: Br=(a-0.02) (b-0.02)

Si on choisit un poteau de (40 80) cm?

B, =(0.40-0.02)0.80-0.02) = 0.30cm?

2

B, =0.30m? >0.30m

e Vérification vis-a-vis du flambement :

D’apres les regles de BAEL 91, I’élancement A est donné par la relation suivante :

i=L,

Avec : i:JI . Ly =0.7L,
B

Donc: A4 :(0.7L0\/E)/b= 22.67
A=122.67 < 35 cv

e Veérification vis-a-vis de RPA 2003 :

D’apres RPA 2003 nous avons pour la zone (Ila)

h=80 Cm = 25 CIMl connee e, CV
h
b=40 cm>_==18.7CM .. ..ot CV
20
1£D£4:>l£2<4 .............................................. CVv
4 b 4
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Donc on adopte un poteau de (40X 80) cm? au RDC et les différents étages. Pour les poteaux

intermédiaires telque «C-2» «C-3» «C-4» «C-5» «C-6» «D-2» «D-3» «D-4» «D-5» «D-6»

h=80cm

—>

b=40cm

Et pour les autres poteaux centrales telque «B-1» «B-2» «B-3» «B-4» «B-5» «B-6» «B-7»

«E-1» «E-2» «E-3» «E-4» «E-5» «E-6» «E-7»

Donc on adopte un poteau de (40X 70) cm?au RDC et

e ((le poteau la plus sollicité)) «B-4» : ................ Ny= 369 699 Kg

Br>6.63 E-07 X 369699 = 0.25 m?
Etona: Br=(a-0.02) (b-0.02)
Si on choisit un poteau de (40 < 70) cm?

B, =(0.40-0.02)(0.70-0.02) = 0.26cm?

2

B, =0.26M2 > 0.25M .......occcoioioroiereeeeeeeeeeee. cv

o Vérification vis-a-vis du flambement :

D’apres les régles de BAEL 91, I’élancement A est donné par la relation suivante :

AL,

Avec : i:\/I . L =0.7L,
B

Donc : 4 =(0.7L,412)/b = 22.67
A= 22,67 € 35ummmmsossosossssososssossseosoeso cv

e Veérification vis-a-vis de RPA 2003 :

D’apres RPA 2003 nous avons pour la zone (Ila)

h=70cm> 25Cm ....coooiiiiiiiiii e CcVv
b=40 cm>—==18.7cm ...l Cv
1SDS4:>ES1,75£4 .......................................... Ccv
4 b 4
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Donc on adopte un poteau de (40X 70) cm?au RDC et les différents étages. Pour les poteaux
intermédiaires

h=70cm

P

b=40cm

v

Et pour les autres poteaux de rives et angles tel que «A-1» «A-2» «A-3» «A-4» «A-5»
«A-6» «A-T» «F-1» «F-2» «F-3» «F-4» «F-5» «F-6» «F-7»

on adopte un poteau de (40X 60) cm?au RDC et les différents. Etages

e ((le poteau le plus sollicité)) «A-4: ................... Nu= 306626Kg
Br> 6.63 E-07 X 369699 = 0.20 m?

Etona: Br=(a-0.02) (b-0.02)
Si on choisit un poteau de (40 < 60) cm?

B, =(0.40-0.02)(0.60—0.02) = 0.22cm?

2

B, =0.26M% > 0.25M .....oooioooeoeeeeeeeeeee, cv

o Vérification vis-a-vis du flambement :

D’apres les régles de BAEL 91, I’élancement A est donné par la relation suivante :

i=L,

Avec : i:JI . Ly =0.7L,
B

Donc: A :(0.7L0\/E) b= 22.67
A=22.67 < 35 Cv

e Veérification vis-a-vis de RPA 2003 :

D’apres RPA 2003 nous avons pour la zone (Ila)

h=60cm = 25 CmM ..oooiii CV
h
b=40 cm>—==18.7CM ... CV
20
lSDS4:1SL5S ............................................... CV
4 Db 4
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Donc on adopte un poteau de (40X 60) cm? au RDC et les différents étages. Pour les poteaux

intermédiaires

h =60cm

P »

b=40cm

11.1.4. Les voiles:
Les voiles sont des éléments porteurs en béton armé ayant deux fonctions principales :
e Prendre et transmette une partie des charges.
e Transmette les efforts horizontaux diies au séisme et au vent. C’est-a-dire participer au
contreventement de la structure.
I’épaisseur doit étre déterminée en fonction de la hauteur libre d’étage he et des conditions de

rigidité des extrémités comme indiqué a la figure .

7

—~—

i

e
-

—

Figure 11.2 : Coupe de voile en élévation
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D’aprées RPA99V2003, 1’épaisseur minimale « e » est de 15 cm ; il doit vérifier les conditions

suivantes :
e>h,/20 /h, =368cm

e he/20:368=18.4cm
20

e >15cm

Avec he la hauteur libre d’étage donc on adopte e= 20 cm pour tous les voiles.

Tableau IL.1:epaisseir des voiles pour chaque niveau d’étage

le sous-sol RDC Etage courantue
he (cm) 1306 408 323
a (cm) 13.3 18.4 14.15
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11.2. EVALUATION DES CHARGES ET DES SURCHARGES :

11.2.1. INTRODUCTION:

Pour I’obtention d’une bonne résistance et d’une bonne stabilité de 1’ouvrage il est nécessaire
d’uniformiser la distribution des charges au niveau de touts les éléments porteurs de charges des

planchers.

11.2.2. EVALUATION DES CHARGES :

La descente de charge a pour but de déterminer les charges et les surcharges revenant a chaque

élément porteur au niveau de chaque plancher.

11.2.2.1. LES PLANCHERS :

PLANCHER ETAGE
PLANCHER TERRASSE

Figure 11.3 : Plancher étage Figure 11.4 : Plancher terrasse
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Al) Plancher terrasse :

Tableau 11.2 : Charge permanente et charge d’exploitation

I - | Protection en gravillon roulé (5 cm) | 0,05 x 2000= 100 Kg/m2
- Etanchéité multicouches (2 cm) 0,02 x 600 =12 Kg/m2

Forme de pente 1 % (9cm) 0,09 x 2200 =198 Kg/m2

Isolation thermique en liége (4 cm) 0,04 x 400 = 16 Kg/m2

I Plancher a Corps-creux (16+5 cm) | 300 Kg/m2 |

I 6 - | Enduit en platre (1,5 cm) | 0,015 x 1000 = 15 Kg/m2

A2) Plancher étage courant :

Tableau 11.3 : Charges permanentes et charge d’exploitation

| | Cloisons légeres (10 cm) 100 Kg/m?
| | | Y= 540 Kg/m?
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A3). Plancher sous-sol : (Commercial):

Tableau 1.4 : Charges permanentes et charge d’exploitation

1- || Revétement en carrelage (2 cm) 0,02 x 2000 = 40 Kg/m?

Mortier de pose (3 cm) 0,03 x 2000 =60 Kg/m?

3- Lit de sable 25 Kg/m?

E Plancher & Corps-creux (16 + 5) cm 300 Kg/m?

5 Enduit en platre (1,5cm) 0,015% 1000 = 15 Kg/m

I Cloisons légeres (10 cm) 100 Kg/m2

B) les balcons :
B1) balcon terrasse :

Tableau I1.5 : Charges permanentes et charge d’exploitation

| Protection en gravillon roulé (5 cm) 0,05 x 2000= 100 Kg/m?
| Etanchéité multicouches (2 cm) 0,02 x 600 = 12 Kg/m?
3-

| Forme de pente 1 % (9cm) 0,09 x 2000 = 180 Kg/m?

| Isolation thermique en liége (4cm) 0,04 x 400 = 16 Kg/m?
| Dalle (15 cm) 0 ,15% 2500=375 Kg/m?

| Enduit de ciment (1,5 cm) 0,015x 2000= 30 Kg/m?
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B2) Balcon d’étage courant :

Tableau 11.6 : charges permanentes et charge d’exploitation

‘ 1- Revétement en carrelage (2 cm) 0,02 x 2000 =40 Kg/m2
| Mortier de pose (3 cm) 0,03 x 2000=60 Kg/m

Lit de sable 25 Kg/m

4 - DaIIe en béton armé (15cm) 0, 15 x2500 = 375Kg/m

| 5- Enduit en ciment (1,5cm) 0,015 x 2000 = 30Kg/m?

C). L’acroteére :

10

d5—» <€gx

yy ;
b:
G
60 6

10

v A 4

L

Figure 11 .5 : L’acrotére
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On fait les calculs pour 1m de longueur
Charge permanente :
Gacr = 25 Sacr (’acrotere est fait en B.A)

0.03x0.1

Gacr = [(0.6x0.1)+ (0.05x0.1)+ + (0.0?xO.l)}XZS

G= 183.7 (Kg/ml)

D). lesmurs:

Figure 11 .6 : Murs extérieurs Figure 11 .7 : Murs intérieure
D1) Cloison extérieur:

Tableau Il .7 : Cloison extérieur

I 1- | Enduit extérieur (2 cm) | 0,02 x 2000 =40 Kg/m?
Brique creuses (15 cm) 0,15 x 900 = 135 Kg/m?
ﬂ Vide ame d’air (10 cm) =0 Kg/m2

Enduit intérieur (1.5 cm) 0,015 x1000= 15 Kg/m

. Brique creuses (10 cm) 0,1 x 900 =90 Kg/m

®
I

280 (Kg/m?)
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D2) Cloison intérieur de 10 cm:

Tableau I1 .8 : Cloison intérieur de 10 cm

I 1- Enduit extérieur (1,5cm) 0,015x 1000 =15 Kg/m?
Brique creuses (10cm) 0,1 x 900= 90 Kg/m?

Enduit intérieur (1,5cm) 0,015x1000= 15 Kg/m?
G= 120 | (Kg/m?)

E) Les Escaliers :

E1l) Paillasse :

Tableau Il .9 : Charges permanentes et charge d’exploitation

I %

E2) Palier :
Tableau 11 .10 : Charges permanentes et charge d’exploitation

| 1- || Poids propre (16cm) 0, 16 x 2500 = 400 Kg/m?
| 2- || Carrelage (2 cm) 0,02 x 2000 = 40 Kg/m?
| 3- [IMortier de pose (3c m) 0,03 x 2000 =60 Kg/m2

| 4- EndU|t de cimecnt (1 5cm) 0,015x2000 = 30Kg/m
| | Carde corps meétallique | 10Kg/m?

Y =540 Kg/m?
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Tableau 11 .11 :Tableau récapitulatif

Charge permant]] Surcharge d’exploit

s (1] 2
Elément Kg/m Q "Kg/m?"

Plancher terrasse 641,00 100,00

Plancher étage courant 540,00 150,00

Plancher sous sol | 540,00 250,00

i

Mur extérieur | 280,00 -

|

Balcon accessible 530,00 @
Acrotére 183.70 @

11.3. Descente de charge :

La descente des charges consiste a calculer pour chaque élément vertical les charges
reprises, en partant de I'étage le plus haut et de calculer jusqu'aux fondations. Ce calcul doit
étre fait pour les catégories de charges suivantes :

Charge permanente "G"
Charge d'exploitation "Q™
11.3.1. La dégression des charges (D.T.R.B.C article 63) :
Elles s'appliquent aux batiments a grand nombre ou les occupations des divers niveaux
peuvent étre considérées comme indépendantes. C'est le cas de batiments a usage d'habitation
ou d'hébergement :

On adoptera pour le calcul : Sous terrasse Qo.
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eSousdernier étage .........ocooiiiiiiiii e Qo + Qu.

e Sous étage immédiatement inférieur ................. Qo+ 0,95 (Q1 + Qo).

e Sous troisieme étage ..............cocoiiiiiiiiiiiiil, Qo+ 0,9 (Q1 + Q2 + Qz).

e Sous le quatrieme étage ................cooooiiinil. Qo + 0,85 (Q1 + Q2 + Q3 + Qa).
e Sous le cinquiéme étage et les suivants .......... Qo+(3+n)/2n+(Q1+Q2+...+Qn).

11.3.2.Evaluation des charges :

11.3.2.1. poteau d’angle ( A-7) :

T

B0

Figure 11.8 : poteau d’angle (A-7)
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Tableau 11.12 : Evaluation des charges de poteau d’angle

Plancher terrasse 0.641*(2.50*1.45)=2.324

Poutre
(0.3%0.5%2.20%2.5)+(0.3*0.4*1.35%2.5)=1.

rincipale+secondai
p p 23

re

Poids propre sur les
0.341*0.20*(2.20+1.35)=0.242
poutres
Acrotere 0.184*(2.80+1.65)=0.819

Poteau 0.40*0.60*2.5*3.23=1.938

0.1%(2.70%1.65)=0.4

Surcharge
46

Plancher courant 0.540*(2.5*%1.45)=1.958

Poutre
(0.3*0.5*2.20*2.5)+(0.3*0.4*1.35*2.5)=1.

rincipale+secondai
P P 223

re

Poids propre sur les
0.240*0.20*(2.20+1.35)=0.170
poutres
Poteau 0.40*0.60*3.23*2.5=1.938

Mur ext 0.280*(2.83*1.45+2.73*2.70)=3.213

0.15*(2.7*1.65)=0.6
68
Revenant 0-0 0.446

Surcharge

Plancher courant 0.540*(2.5*1.45)=1.958

Poutre

(0.3%0.5*2.20%2.5)+(0.3*0.4*1.35*2.5)=1.
223

principale+secondai

re

Poids propre sur les
0.240*0.20*(2.20+1.35)=0.170
poutres
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0.40*0.60*3.23*2.5=1.938

Mur ext

0.280*(2.83*1.45+2.73*2.70)=3.213

Surcharge

0.15%(2.7%1.65)=0.6
68

Revenant 1-1

1.114

TOTAL 23 570 1 715

Plancher courant

0. 540*(2 5*1.45)=1.958

Poutre
principale+secondali

re

(0.3%0.5%2.20%2.5)+(0.3*0.4*1.35%2.5)=1.
223

Poids propre sur les

poutres

0.240*0.20*(2.20+1.35)=0.170

Poteau

0.40*0.60*3.23*2.5=1.938

Mur ext

0.280*(2.83*1.45+2.73*2.70)=3.213

Surcharge

0.15%(2.7%1.65)=0.6
68

Revenant 2-2

TOTAL 32.079

Plancher courant

0.540*(2.5%1.45)=1.958

1.715

2.250

Poutre
principale+secondali

re

(0.3%0.5*2.20%2.5)+(0.3*0.4*1.35*2.5)=1.
223

Poids propre sur les

poutres

0.240*0.20*(2.20+1.35)=0.170

Poteau

0.40*0.60*3.23*2.5=1.938

Mur ext

0.280*(2.83*1.45+2.73*2.70)=3.213

Surcharge

0.15%(2.7%1.65)=0.6
68

Revenant 3-3

i Plancher courant

10.540%(2.5*1.45)=1.958 i

2.250
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Poutre
principale+secondai

re

(0.3%0.5*2.20%2.5)+(0.3*0.4*1.35*2.5)=1.
223

Poids propre sur les

poutres

0.240*0.20*(2.20+1.35)=0.170

Poteau

0.40*0.60*3.23*2.5=1.938

Mur ext

0.280%(2.83*1.45+2.73*2.80)=3.289

Surcharge

0.15%(2.7*1.65)=0.6
68

Revenant 4-4

Plancher courant

0.540%(2.5*1.45)=1.958

2.718

Poutre

principale+secondai

re

(0.3%0.5*2.20%2.5)+(0.3*0.4*1.35*2.5)=1.
223

Poids propre sur les

poutres

0.240*0.20*(2.20+1.35)=0.170

Poteau

0.40*0.60*3.23*2.5=1.938

Mur ext

0.280%(2.83%1.45+2.73*2.70)=3.213

Surcharge

0.15%(2.7*1.65)=0.6
68

Revenant 5-5

3.119

TOTAL 57.605 3.453

-7

Plancher courant

0.540*(2.5*1.45)=1.958

Poutre
principale+secondai

re

(0.3%0.5*2.20%2.5)+(0.3%0.4*1.35*2.5)=1.
223

Poids propre sur les

0.240*0.20*(2.20+1.35)=0.170

poutres
Poteau 0.40*0.60*3.23*2.5=1.938
Mur ext 0.280*(2.83*1.45+2.73*2.70)=3.213
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10.15%(2.7*1.65)=0.6
68
57.605 3453

Surcharge

' Revenant 6-6

TOTAL 66.114 3.785

Plancher courant 0.540*(2.5*1.45)=1.958

Poutre
(0.3%0.5%2.20%2.5)+(0.3*0.4*1.35%2.5)=1.

rincipale+secondai
P P 223

re

Poids propre sur les
0.240*0.20*(2.20+1.35)=0.170
poutres
Poteau 0.40*0.60*3.23*2.5=1.938

Mur ext 0.280*(2.83*1.45+2.73*2.70)=3.213

0.15*(2.7*1.65)=0.6
68
Revenant 7-7 3.785

TOTAL 74.623 4118

Plancher courant 0.540*(2.5*1.45)=1.958

Surcharge

Poutre
(0.3%0.5*2.20%2.5)+(0.3*0.4*1.35*2.5)=1.

rincipale+secondai
P P 223

re

Poids propre sur les
0.240*0.20*(2.20+1.35)=0.170
poutres
Poteau 0.40*0.60*3.23*2.5=1.938

Mur ext 0.280*(2.83*1.45+2.73*2.70)=3.213

0.15*(2.7*1.65)=0.6
68
Revenant 8-8 4.118

TOTAL 83.131 4.457

Plancher courant 0.540*(2.5*1.45)=1.958

10-10 i Poutre (0.3*0.5*2.20*2.5)+(0.3*0.4*1.35*2.5)=1.
principale+secondai i 268

Surcharge
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re

Poids propre sur les
0.240*0.20*(2.20+1.35)=0.175
poutres
Poteau 0.40*0.60*4.08*2.5=2.244

Mur ext 0.280*(3.24*2.70+3.34*1.45)=3.805

0.5*(2.7*1.65)=0.66
8
Revenant 9-9 4.457

Surcharge

Plancher courant 0.540*(2.5*1.45)=1.958

Poutre
(0.3*0.5*2.20*2.5)+(0.3*0.4*1.35*2.5)=1.

rincipale+secondai
P P 230

re

Poids propre sur les
0.240*0.20*(2.20+1.35)=0.170
poutres
Poteau 0.40*0.60*3.06*2.5=1.836

Mur ext 0.280*(2.56*2.70+2.66*1.45)=3.008

0.5*(2.7*1.65)=2.22
8
Revenant 9-9 4.789

TOTAL 100.740 6.112

Surcharge

4 =1.35G+1.5Q
= 1.35x100.74+1.5x6.112
= 145.167 Ton
Nser = G+Q
=100.954+6.112
=106.852 Ton

N.B : Ces résultats doivent etre majorés de 10% suivant les regles BAEL91.

Nu=145.167 x1.1 = Nu=159.684 Ton
Nser= 106.852 x1.1 = Nser=117.537 To
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11.3.2.2. poteau de rive (A-4):

1875

1873

A Sl =Sy 000000

Figure 11.9 : poteau de rive (A-4)
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Tableau 11.13 : Evaluation des charges de poteau de rive

Plancher terrasse 0.641*(1.93*2.5*2)=6.186

Dalle  pleine(Balcon
0.713*(1.93*1.00*2)=2.752

terrasse)

Poutre (0.3%0.5%3.20%2.5)+(0.3%0.4*3.76%2.5)=

principale+secondaire 2.328

Poids propre sur les
0.341*0.20*(3.20+3.76)=0.475
poutres
Acrotere 0.184*4.15=0.764

Poteau 0.40*0.60*2.5*3.23=1.938

0.1*(4.06*2.50)+0.
Surcharge 1*(4.05*0.90)=1.3
80

TOTAL 14.442 1.380

Plancher courant 0.540*(1.93*2.5*2)=5.211

Dalle  pleine(Balcon
0.530*(1.93*1.00*2)=2.046
courant)
Poutre (0.3*0.5*3.20*2.5)+(0.3*0.4*3.76*2.5)=

principale+secondaire ;2.328

Poids propre sur les
0.240*0.20*(3.20+3.76)=0.334
poutres
Poteau 0.40*0.60*3.23*2.5=1.938
Mur ext 0.280*(2.83*1.93*2)=3.059

Mur int 0.12%(2.73*2.5)=0.819

0.15*(4.06*2.50)+
Surcharge 0.350*(4.05*0.90)
=2.798

Revenant 0-0 1.380
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Dalle  pleine(Balcon
0.530*(1.93*1.00*2)=2.046
courant)
o (0.3*0.5*3.20*2.5)+(0.3*0.4*3.76*2.5)=
Poutre principale
2.328
Poids propre sur les
0.240*0.20*(3.20+3.76)=0.334
poutres
Poteau 0.40*0.60*3.23*2.5=1.938
Mur ext 0.280*(2.83*1.93*2)=3.059
Mur int 0.12*(2.73*2.5)=0.819
0.15*(4.06*2.50)+
Surcharge 0.350*(4.05*0.90)
=2.798
Revenant 1-1 30.177 4.178
TOTAL 45,911 6.696
Plancher courant 0.540*(1.93*2.5*2)=5.211 '

Dalle  pleine(Balcon
0.530*(1.93*1.00*2)=2.046
courant)

(0.3%0.5%3.20%2.5)+(0.3%0.4%3.76%2.5)=

Poutre principale
P P 2.328

Poids propre sur les
0.240*0.20*(3.20+3.76)=0.334
poutres
Poteau 0.40*0.60*3.23*2.5=1.938
Mur ext 0.280*(2.83*1.93*2)=3.059

Mur int 0.12%(2.73%2.5)=0.819

0.15*%(4.06*2.50)+
Surcharge 0.350*(4.05*0.90)
=2.798

Revenant 2-2 6.696

Plancher courant 0.540*(1.93*2.5*%2)=5.211
Dalle  pleine(Balcon:0.530*(1.93*1.00*2)=2.046
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courant)
o (0.3*0.5*3.20*2.5)+(0.3*0.4*3.76*2.5)=
Poutre principale
2.328
Poids propre sur les
0.240*0.20*(3.20+3.76)=0.334
poutres
Poteau 0.40*0.60*3.23*2.5=1.938
Mur ext 0.280*(2.83*1.93*2)=3.059
Mur int 0.12*(2.73*2.5)=0.819
0.15*(4.06*2.50)+
Surcharge 0.350*(4.05*0.90)
=2.798
Revenant 3-3 61.646 8.935

TOTAL 77.380 10.894

Plancher courant 0.540*(1.93*2.5*2)=5.211

Dalle  pleine(Balcon
0.530*(1.93*1.00*2)=2.046
courant)

o (0.3*0.5*3.20*2.5)+(0.3*0.4*3.76*2.5)=
Poutre principale

2.328

Poids propre sur les

poutres 0.240*0.20*(3.20+3.76)=0.334

Poteau 0.40*0.60*3.23*2.5=1.938

Mur ext 0.280*(2.83*1.93*2)=3.059

Mur int 0.12*(2.73*2.5)=0.819
0.15*(4.06*2.50)+

Surcharge 0.350*(4.05*0.90)
=2.798

Revenant 4-4 10.894

Plancher courant 0.540*(1.93*2.5*2)=5.211 '

6-6 Dalle  pleine(Balcon

0.530*(1.93*1.00*2)=2.046
courant)
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o (0.3*0.5*3.20*2.5)+(0.3*0.4*3.76*2.5)=
Poutre principale
2.328
Poids propre sur les
0.240*0.20*(3.20+3.76)=0.334
poutres
Poteau 0.40*0.60*3.23*2.5=1.938
Mur ext 0.280*(2.83*1.93*2)=3.059
Mur int 0.12*(2.73*2.5)=0.819
0.15*(4.06*2.50)+
Surcharge 0.350*(4.05*0.90)
=2.798
Revenant 5-5 93.115 12.573

TOTAL 108.849 13.972

Plancher courant 0.540*(1.93*2.5*%2)=5.211

Dalle  pleine(Balcon
0.530*(1.93*1.00*2)=2.046
courant)

T (0.3%0.5%3.20%2.5)+(0.3%0.4%3.76%2.5)=
Poutre principale

2.328

Poids propre sur les

soutres 0.240*0.20*(3.20+3.76)=0.334

Poteau 0.40*0.60*3.23*2.5=1.938

Mur ext 0.280*(2.83*1.93*2)=3.059

Mur int 0.12*(2.73*2.5)=0.819
0.15*(4.06*2.50)+

Surcharge 0.350*(4.05*0.90)
=2.798

Revenant 6-6 108.849 13.972

Plancher courant 0.540*(1.93*2.5*%2)=5.211 '

8-8 Dalle pleine(Salcon 0.530*(1.93*1.00*2)=2.046
courant)
Poutre principale (0.3*0.5*3.20*2.5)+(0.3*0.4*3.76*2.5)=

43



Chapitre 11 PREDIMENSIONNEMENT

2.328

Poids propre sur les

soutres 0.240*0.20*(3.20+3.76)=0.334

Poteau 0.40*0.60*3.23*2.5=1.938

Mur ext 0.280*(2.83*1.93*2)=3.059

Mur int 0.12*%(2.73*2.5)=0.819
0.15*(4.06*2.50)+

Surcharge 0.350*(4.05*0.90)
=2.798

Revenant 7-7 124.584 15.365

Plancher courant 0.540*(1.93*2.5*2)=5.211 )

Dalle  pleine(Balcon
0.530*(1.93*1.00*2)=2.046
courant)

(0.3%0.5%3.20%2.5)+(0.3%0.4%3.76%2.5)=

Poutre principale
P P 2.328

Poids propre sur les
0.240*0.20*(3.20+3.76)=0.334
poutres
Poteau 0.40*0.60*3.23*2.5=1.938
Mur ext 0.280*(2.83*1.93*2)=3.059

Mur int 0.12%(2.73*2.5)=0.819

0.15%(4.06*2.50)+

Surcharge 0.350*(4.05*0.90)
=2.798
Revenant 8-8 140.318 16.759

TOTAL 156.053 18.177

Plancher courant 0.540*(1.93*2.5*%2)=5.211
(0.3*0.5*2.20*2.5)+(0.3*0.4*3.76*2.5)=
1.953

Poutre principale

Poids propre sur les
0.240*0.20*(2.20+3.76)=0.286

poutres
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Poteau 0.40%0.60%4.08*2.5=2.244
Mur ext 0.280%(3.34%1.93*2)=3.610
Mur int 0.12%(3.24%2.5)=0.972

0.1500%*(4.06*2.50)

Surcharge
=1.523

Revenant 9-9 156.053 18.177

TOTAL 170.329 18.739

Plancher courant 0.540*(1.93*2.5*2)=5.211
(0.3*0.5*2.20*2.5)+(0.3*0.4*3.76*2.5)=
1.953

Poutre principale

Poids propre sur les
0.240*0.20*(2.20+3.76)=0.286
poutres
Poteau 0.40*0.60*3.06*2.5=1.836

Mur ext 0.280*(2.66*1.93*2)=2.875

Surcharge
0.500*(4.06*2.50)=/§.075

Revenant 9-9 170.329

TOTAL 182.490 21.593

Nu= 1.35G + 1.5Q
=1.35x182.49+1.5x21.593
=278.751 Ton

Nser= G + Q

=182.49+21.593
=204.083 Ton

N.B : Ces résultats doivent étre majorés de 10% suivant les regles BAEL91.

Nu=278.751x1.1 = Ny =306.626 Ton
Nser= 204.083x1.1 = Nser=224.491 Ton
Vérification :
ocal’ ELU:
6=% =(306.626x1072)/(0.4x0.6)= 12.776 MPa { fc2e=25 MP....... CV
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ocal’ ELS:

6 = N7 _ 994, 491x10°2)/(0.4x0.6)= 9.354 MPa ( 0.6 fezs=15 MPa....C.V

bxh

11.3.2.3. Poteau intérieur (central)(C-4):

=
=
= = = = 1
P
=
=5 'ﬂl =a s

Figure 11.10 Poteau intérieur (central)(C-4)
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Tableau 11.14 : Poteau intérieur (central)(C-4)

Plancher terrasse 0.641*(2.13*3.18*2+2.76*2.08*2)=16.043
Poutre (0.3%0.5*5.64*2.5)+(0.3*0.4*4.26*2.5)=3.

principale+secondaire {393

Poids propre sur les

. 0.341*0.20*(5.64+4.26)=0.675
poutres

Poteau ) 0.40*0.80*2.5*3.23=2.584

0.1%(6.14%4.46)=2.7
38

TOTAL 22.695 2.738

Plancher courant 0.540*(2.13*3.18*2+2.76*2.08*2)=13.515
Poutre (0.3*0.5*5.64*2.5)+(0.3*0.4*4.26*2.5)=3.

principale+secondaire {393

Surcharge

Poids propre sur les
0.240*0.20*(5.64+4.26)=0.475
poutres
Poteau 0.40*0.80*3.23*2.5=2.584

Mur int 0.12%(2.73*5.64+2.83%4.26)/2=1.647

0.15*(6.14*4.46)=4.
108
Revenant 0-0 2.738

Surcharge

Plancher courant 0.540*(2.13*3.18*2+2.76*2.08*2)=13.515
(0.3*0.5*5.64*2.5)+(0.3*0.4*4.26*2.5)=3.
393

Poutre principale

Poids propre sur les
0.240*0.20*(5.64+4.26)=0.475
poutres
Poteau 0.40*0.80*3.23*2.5=2.584

Mur int 0.12%(2.73*5.64+2.83%4.26)/2=1.647

Surcharge 0.15*(6.14*4.46)=4.10
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i Revenant 1-1

0.540%(2.13%3.18*2+2.76*2.08*2)=13.
515
(0.3%0.5%5.64*2.5)+(0.3%0.4*4.26%2.5)
=3.393

Plancher courant

Poutre principale

Poids propre sur les
0.240*0.20*(5.64+4.26)=0.475
poutres
Poteau 0.40*0.80*3.23*2.5=2.584

Mur int 0.12*(2.73*5.64+2.83*%4.26)/2=1.647

0.15*(6.14*4.46)=4.10
8
Revenant 2-2 10.543

TOTAL 87.540 13.829

0.540%(2.13*3.18*2+2.76*2.08*2)=13.
515
(0.3%0.5%5.64%2.5)+(0.3%0.4%4.26%2.5)
=3.393

Surcharge

Plancher courant

Poutre principale

Poids propre sur les
0.240*0.20*(5.64+4.26)=0.475
poutres
Poteau 0.40*0.80*3.23*2.5=2.584

Mur int 0.12*(2.73*5.64+2.83*%4.26)/2=1.647

0.15%(6.14%4.46)=4.10
8

Surcharge

Revenant 3-3

TOTAL 109.154 16.704

10.540%(2.13*3.18*2+2.76*2.08*2)=13.
55 Plancher courant £
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(0.3*0.5%5.64*2.5)+(0.3*0.4*4.26*2.5)

Poutre principale
P P =3.393

Poids propre sur les
0.240*0.20*(5.64+4.26)=0.475

poutres
Poteau 0.40%0.80*3.23*2.5=2.584
Mur int 0.12%(2.73%5.64+2.83*4.26)/2=1.647

0.15*(6.14*4.46)=4.10
8

Revenant 4-4 109.154 16.704

TOTAL 130.769 19.169

0.540%(2.13*3.18*2+2.76%2.08*2)=13.
515
(0.3%0.5%5.64%2.5)+(0.3%0.4%4.26%2.5)
=3.393

Surcharge

Plancher courant

Poutre principale

Poids propre sur les
0.240*0.20*(5.64+4.26)=0.475
poutres
Poteau 0.40*0.80*3.23*2.5=2.584

Mur int 0.12*(2.73*5.64+2.83*%4.26)/2=1.647

0.15*(6.14*4.46)=4.10
8

Revenant 5-5 130.769 19.169

TOTAL 152.384 21.223

0.540*(2.13*3.18*2+2.76*2.08*2)=13.

Surcharge

Plancher courant

515
o (0.3*0.5*5.64*2.5)+(0.3*0.4*4.26*2.5)
Poutre principale
=3.393
7.7 Poids propre sur les
- 0.240*0.20*(5.64+4.26)=0.475
poutres
Poteau 0.40*0.80*3.23*2.5=2.584
Mur int 0.12*(2.73*5.64+2.83*4.26)/2=1.647
Surcharge 0.15*(6.14*4.46)=4.10
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Revenant 6-6 152.384 21.223

173.998

0.540%(2.13*3.18*2+2.76*2.08*2)=13.
515
(0.3%0.5%5.64%2.5)+(0.3%0.4%4.26*2.5)
=3.393

Plancher courant

Poutre principale

Poids propre sur les
0.240*0.20*(5.64+4.26)=0.475
poutres
Poteau 0.40*0.80*3.23*2.5=2.584

Mur int 0.12*(2.73*5.64+2.83*4.26)/2=1.647

0.15*(6.14*4.46)=4.10
8
Revenant 7-7 173.998 23.269

195.613

0.540%(2.13*3.18*2+2.76*2.08%2)=13.
515
(0.3%0.5%5.64%2.5)+(0.3%0.4%4.26*2.5)
=3.393

Surcharge

Plancher courant

Poutre principale

Poids propre sur les
0.240*0.20*(5.64+4.26)=0.475
poutres
Poteau 0.40*0.80*3.23*2.5=2.584

Mur int 0.12*(2.73*5.64+2.83*4.26)/2=1.647

0.15*(6.14*4.46)=4.10
8
Revenant 8-8 195.613 25.314

Surcharge

0.540*(2.13*3.18*2+2.76*2.08*2)=13.
515
Poutre principale (0.3*0.5*5.64*2.5)+(0.3*0.4*4.26*2.5)

Plancher courant
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=3.393

Poids propre sur les
0.240*0.20*(5.64+4.26)=0.475
poutres
Poteau 0.40*0.80*4.08*2.5=2.992

Mur int 0.12*(3.24*5.64+3.34*4.26)/2=1.950

0.15*(6.14*4.46)=13.6
92
Revenant 9-9 217.228 27.397

239.553

0.540%(2.13%3.18*2+2.76*2.08*2)=13.
515
(0.3%0.5%5.64*2.5)+(0.3%0.4*4.26%2.5)
=3.393

Surcharge

Plancher courant

Poutre principale

Poids propre sur les
0.240*0.20*(5.64+4.26)=0.475
poutres

Poteau 0.40*0.80*3.06*2.5=2.448

0.5*(6.14*4.46)=13.69
2

Revenant 9-9 239.553 29.438

TOTAL 259.385 37.571

Nu=1.35G+1.5Q

=1.35x259.385+1.5x37.571 = Nuy=406.526 Ton
Nser= G+Q

=259.385+37.571 = Nser =296.956 Ton

Surcharge

N.B : Ces résultats doivent etre majorés de 10% suivant les regles BAEL91.

.Nu =406.526x1.1 = Nu=447.179 Ton
Nser= 296.956x1.1 = Nser = 326.652 Ton
Vérification :
cal’ ELU:

Nu

b= = (447.179x102)/(0.4x0.8)= 13.974 MPa ( fes=25 MP.......C.V
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ocal’ ELS:

B :% = (326.652x102)/(0.4x0.8) = 10.208 MPa { 0.6x fczs= 15 MP.....C.V
X

11.3.2.4. Poteau intérieur (central) (B-4):

ol
=
F|= 4+ =
(T ]
| ]
=
2
st | B 2115

Figure 11.11 Poteau intérieur (central) (B-4)
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Tableau 11.15 : Poteau intérieur (central) (B-4)

Plancher terrasse 0.641*(2.47*1.93*2+2.45*%1.93*2)=12.173

Poutre
(0.3*0.5*4.52*2.5)+(0.3*0.4*3.76*2.5)=2.

rincipale+secondai
P P 823

re

Poids propre sur les
0.341*0.20*(4.52+3.76)=0.565
poutres

Poteau 0.40*0.70*2.5*3.23=2.261

Surcharge 0.1*(5.12*4.05)=2.074

Plancher courant 0.540*(2.47*1.93*2+2.45*1.93*2)=10.255

Poutre

(0.3%0.5%4.52*2.5)+(0.3*0.4*3.76%2.5)=2.

rincipale+secondai
P P 823

re

Poids propre sur les
0.240*0.20*(4.52+3.76)=0.397
poutres
Poteau 0.40*0.70*3.23*2.5=2.261

Mur int 0.12*(2.73*4.62+2.83*3.76)=2.790

0.15*(5.12*%4.05)=3.11
0
Revenant 0-0 2.074

Surcharge

Plancher courant 0.540*(2.47*1.93*2+2.45*%1.93*2)=10.255
(0.3%0.5*4.52*2.5)+(0.3*0.4*3.76*2.5)=2.
823

Poutre principale

2-2 Poids propre sur les
0.240*0.20*(4.52+3.76)=0.397

poutres
Poteau 0.40*%0.70*3.23*2.5=2.261
Mur int 0.12*(2.73*4.62+2.83*3.76)=2.790
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Surcharge

0.15*%(5.12*4.05)=3.11
0

Revenant 1-1

Plancher courant

0.540*(2.47*1.93*2+2.45*%1.93*2)=10.255

5.184

Poutre principale

(0.3%0.5%4.52*2.5)+(0.3%0.4*3.76%2.5)=2.
823

Poids propre sur les

poutres

0.240*0.20*(4.52+3.76)=0.397

Poteau

0.40*0.70*3.23*2.5=2.261

Mur int

0.12*(2.73*4.62+2.83*3.76)=2.790

Surcharge

0.15*%(5.12*4.05)=3.11
0

Revenant 2-2

Plancher courant

0.540*(2.47*1.93*2+2.45*%1.93*2)=10.255

7.983

Poutre principale

(0.3%0.5%4.52%2.5)+(0.3%0.4*3.76*2.5)=2.
823

Poids propre sur les

poutres

0.240*0.20*(4.52+3.76)=0.397

Poteau

0.40*0.70*3.23*2.5=2.261

Mur int

0.12*(2.73*4.62+2.83*3.76)=2.790

Surcharge

0.15*(5.12*4.05)=3.11
0

Revenant 3-3

Plancher courant

0.540*(2.47*1.93*2+2.45*%1.93*2)=10.255

10.472

Poutre principale

(0.3%0.5%4.52%2.5)+(0.3%0.4*3.76*2.5)=2.
823

Poids propre sur les

poutres

0.240*0.20%(4.52+3.76)=0.397
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Poteau 0.40*0.70*3.23*2.5=2.261
Mur int 0.12*(2.73*4.62+2.83*3.76)=2.790

0.15*(5.12*%4.05)=3.11
Surcharge

0

Revenant 4-4

91.930

12.649

TOTAL

Plancher courant

0.540*(2.47*1.93*2+2.45*%1.93*2)=10.255

TOTAL 110.458 14515

Poutre principale

(0.3%0.5%4.52%2.5)+(0.3%0.4*3.76*2.5)=2.
823

Poids propre sur les

poutres

0.240%0.20*(4.52+3.76)=0.397

Poteau

0.40*0.70*3.23*2.5=2.261

Mur int

0.12*(2.73*4.62+2.83*3.76)=2.790

Surcharge

0.15*(5.12*4.05)=3.11
0

Revenant 5-5

Plancher courant

110.458

128.985

0.540*(2.47*1.93*2+2.45*1.93*2)=10.255

14.515

16.070

Poutre principale

(0.3%0.5%4.52%2.5)+(0.3%0.4*3.76%2.5)=2.
823

Poids propre sur les

poutres

0.240%0.20*(4.52+3.76)=0.397

Poteau

0.40*0.70*3.23*%2.5=2.261

Mur int

0.12*(2.73*4.62+2.83*3.76)=2.790

Surcharge

0.15*%(5.12*4.05)=3.11
0

Revenant 6-6

Plancher courant

128.985

0.540*(2.47*1.93*2+2.45*1.93*2)=10.255

16.070

Poutre principale

(0.3%0.5*4.52*2.5)+(0.3%0.4%3.76%2.5)=2.
823
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Poids propre sur les
0.240*0.20*(4.52+3.76)=0.397
poutres
Poteau 0.40*0.70*3.23*2.5=2.261

Mur int 0.12*(2.73*4.62+2.83*3.76)=2.790

0.15*(5.12*4.05)=3.11
0
Revenant 7-7 147.512 17.619

166.039

Plancher courant 0.540*(2.47*1.93*2+2.45*1.93*2)=10.255
(0.3*0.5*4.52*2.5)+(0.3*0.4*3.76*2.5)=2.
823

Surcharge

Poutre principale

Poids propre sur les
0.240*0.20*(4.52+3.76)=0.397
poutres
Poteau 0.40*0.70*3.23*2.5=2.261

Mur int 0.12*(2.73*4.62+2.83*3.76)=2.790

0.15*(5.12*4.05)=3.11
0
Revenant 8-8 166.039 19.168

184.566

Plancher courant 0.540*(2.47*1.93*2+2.45*1.93*2)=10.255
(0.3*0.5*%4.52*2.5)+(0.3*0.4*3.76*2.5)=2.
823

Surcharge

Poutre principale

Poids propre sur les
0.240*0.20*(4.52+3.76)=0.397
poutres
Poteau 0.40*0.70*4.08*2.5=2.618

Mur int 0.12*(3.24*4.52+3.34*3.76)=3.264

0.15*(5.12*4.05)=3.11
0

Surcharge

Revenant 9-9 184.566 20.745

TOTAL 203.924 22.291

11-11 |Plancher courant 0.540*(2.47*1.93*2+2.45*1.93*2)=10.255
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(0.3%0.5%4.52*2.5)+(0.3%0.4*3.76%2.5)=2.

Poutre principale
P P 823

Poids propre sur les
0.240*0.20*(4.52+3.76)=0.397
poutres

Poteau 0.40*0.70*3.06*2.5=2.142

Surcharge 0.5*(5.12*4.05)=3.110

Revenant 9-9 203.924 22.291

TOTAL 219.542 26.472

Nu=1.35G+1.5Q

= 1.35x219.542+1.5x26.472 = Nu=336.09 Ton
Nser= G+Q

=219.542+26.472

=246.014 Ton

N.B : Ces résultats doivent etre majorés de 10% suivant les regles BAEL91.

.Nu =336.09x1.1 = Nu = 369.699 Ton
Nser=246.014x1.1 = Nser = 270.615 Ton
Vérification :
oal’ ELU:
6=t')\)|(—l:] =(369.699x1072)/(0.4x0.7)= 13.204 MPa ( fc2s=25 MPa................ CV
oal’ ELS:
Nser _ 2 _
6=W =(270.615x10)/(0.4x0.7)= 9.665 MPa ( 0.6x fc2s=15 MPa.............. CV
X
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INTRODUCTION :

Dans toute structure on distingue deux types d’éléments :

e Les éléments porteurs principaux qui contribuent aux contreventements directement.
e Les éléments secondaires qui ne contribuent pas au contreventement directement.

Ainsi I’escalier et I’acrotére sont considérés comme des éléments secondaires dont 1’¢tude est
indépendante de 1’action sismique (puisqu’ils ne contribuent pas directement a la reprise de ces

efforts), mais ils sont considérés comme dépendant de la géomeétrie interne de la structure.

I11.1. Pacrotére

111.1.1. Introduction :

L’acrotere est un élément de sécurité¢ au niveau de la terrasse. Il forme une paroi contre toute
chute, il est considéré comme une console encastrée a sa base, soumise a son poids propre et a une
surcharge horizontale.

Il est soumis a la flexion composée due a :
e Un effort normal du a son poids propre (G).
e Un moment du a la surcharge (Q)
e IL a pour réle de :
e Protection d’étanchéité.
e Servant comme garde-corps.

e Entretient des facades.

111.1.2. Principe de calcul :

Le calcul se fera en flexion composée dans la section d’encastrement pour une bande de 1m
linéaire.

L’acrotere est exposé aux intempéries, donc la fissuration est préjudiciable, dans ce cas le calcul

se fera a I’ELU, et a ’ELS.
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Chapitre 111
15cm 10cm
3cm ¢ -« ,
7cm ¢
60cm
G
! ././
//
: /7
- /'/' v
; /7

Figure 111.1 : Schéma de I’acrotére

111.1.3. Evaluation des charges

a) charge permanente :
S=[0.6%X0.1+0.05X 0.1+ (0.03x0.1)/2+0.07X0.1 = S=0.0732 m?

10 cm

S

w 09

\LG

Figure 111.1.2 : Evaluation des charges

G=Sx25 = G=1.837 KN/ml
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b) Surcharge d’exploitation :
(de la main courante de personne).
Q=1 KN/ml

¢) Détermination de ’effort due au séisme :
D’apres le RPA99V2003 (Article 6.2.3) les élements non structuraux doivent étre calculés

sous 1’action des forces horizontales suivant la formule suivante ;

Fr=4 ACpWp

A=015.................... A: coefficient d’accélération de zone (zone II).
Cp=0,80...cccvverinennnnn.. Ce : facteur de force horizontale (élément en console).
Wp = 1.837TKN/Ml....cooiiiiiiiiiicecc e Wk : poids de I’acrotére.

D’ou: Fp= 4x0,15x0,80x1.837 = Fp=0.88 KN/ml

e Pour G : Ng=1.837 KN/ml

Mg=0
Te=0
e Pour Q : Ng=0
MQ = HxQ= 0.6 KN/ml
To=Q=1 KN/ml

ePour Fp: Nep=0
Merp=0.6x0.88= 0.528 KN/mi
Trp=Fp=0.88 KN/ml

Ona: Fp<Q ; alors, le ferraillage sera donc donnée par les sollicitions du deuxiéme cas qui
sont :
= Poids propre : Ng=1.837 KN/ml
= Surcharges : Q = 1.00 KN/ml
=  Unmoment: Me=: Q.h=1.00%X0.6=0.6 KN/ml
= Un effort tranchant : To=1.00 KN

111.1.4. Evaluation des sollicitations :

e FEtat limite ultime :
Nu=1.35Ng =1.35 x1.837 = 2.48 KN
My =15 Mg=1.5x0.6 = 0.9 KN.m
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Tu=15xTg=15x1= 1.5KN
e Etat limite de service :
Nser = Ng = 1.837 KN
Mser = Mg = 0.6 KN.m
Tser=Tg=1KN
e Vérification de non flambement:

Le calcul se fait a 1’état limite ultime, notre acrotére est assimilé a une console:

Li=2.Lo L. la longueur de flambement.
=2x06 = Li=1.2m
A= Lf V12 a: I’épaisseur de I’acrotere.
a
= 120\/11—2 = A=4157 L: I’élancement.
L’excentricité:
=2 = e=2l-007m
6 6
= eo=1.7cm eo: I’excentricité du noyau central.
Nu 2.48
= e1=36cm e1: I’excentricité du premier ordre
e1 > €o = la section est partiellement comprimée.

A max = Max((50,min(100, e1/a)) cm
= Max((50,min(100, 0.36/0.1)) cm = L max=50

ona: A=4157 < hmax=50  donc : pas de risque de flambement.

L’excentricité total de calcul :

€ = eaterter

I
ea= Max (2cm, —
: ( 250)

= Max(2cm , ﬂ) = €a=2Cm.
250

Lf2
er= (3X——— )(2+a.
2= (X To000xn "9
a=0 car : G ne crée aucun moment.

p=2

-62 -



Chapitre 111 CALCUL DES ELEMENTS SECONDAIRES

(1.2)?
10000x0.1

Alors : e=e,+ei+e;
=2+36+0.86 = e=238.58cm

donc : e2 = (3x X2 = e2=0.86cm

Calcul du coefficient de majoration : (8f)
o= Tmin( 1+0.15(A/35)* (aleo) , 1.4 ) oo, si: eo/h>0.75
1H0.24H(M35) ool si: eo/h <0.75

_LiVi2 1212
a 0.1

e e;/a=3.6 > 0.75

Donc: & = min [1.4; 1+0.15(\/35)2x(a/eo)]

min [1.4 ; 1+0.15(41.57/35)2x(0.1/0.36)]
min [1.4 ; 1.059]

Alors : 8¢=1.059

o A

111.1.5. Ferraillage :
» Calcul a PELU : Le calcul se fait sur une section rectangulaire avec :

h =10 cm
b =100 cm
d=8cm
h=10cm d=8 cm
“ p=100cm >
' Mu'/A
Nu'/A E A
! Mu’/G
Nu’/G

Figure 111.1.3 : Schémas des Coupes transversales de I’acrotére
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- Les sollicitations majorees :
Ny = 8¢ x Ny =1.059x2.48 = 2.626 KN
Muc”™ =Ny (eo + ea) = 2.626 (0.36 + 0.02) = 0.99 KN.m
- Evaluation des moments au niveau des armatures tendues :

Mua™ = Muc™ + Ny x(d - h/2)

=0.99+248(0.08-0.1/2) = Mua"=1.064 KN.m

- Calcul & la flexion simple :

On peut maintenant terminé le calcul par assimilation a la flexion simple.

obu= fou= (0.85.fc28)/ v =15

0.85x25

Cbu=

=14.16 MPa

400
Gs:fe /’Ys = E: 348 MPa

- Le moment réduit :

M, _ 1.064x10°°

M h.d2f,  1x0.08%x14.16

p=0.012

p<puc= 0.186 = pasd’acier comprimé.
Ona ledomaine(l), &=1% , os=348 Mpa
a=125(-@-2u)) = a =0.015

Z=d(1-0.4xa) = Z=7.95cm
As= Mua”™ | Zxos = As = 38.32 cm?
As = Af — Nu/cs = As = 0,30cm?

Tableau I11.1 : Calcul de la section des armatures.

Mua™ (KN/ml) | p a z(m) | &s(%) | os (MPa) | As(cm?/ml)

As(cm?/ml)
1.064 0.012 | 0.015 | 0.0795 | 1 348

0.383 0.30

»Calcul a’E.L.S :

- Position du centre de pression : Nser = 1.837 KN

Mser = 0.6 KN.m
€s = Mser/Nser = 0. 6/1.837 =0.32 m

eo=h/6=0.017 m.

es>ep —  Lasection est partiellement comprimée (S.P.C)
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- Sollicitations majorées :
Nser = 8¢ X Nser = 1.059x1.837= 1.945 KN
Mseric™ = (8t X Mser) + (Nser X €3)
=(1.059 x 0.6) + (1.945x 0.02) = 0.67 KN.m

- Le moment fictif:
Msera” = Mserg™ + Nser x(d - h/2)
=0.67+1.945(0.08-0.1/2) = Mesera" = 0.728 KN.m
- Calcul au flexion simple:
-La contrainte du béton est donnée a ELS par la formule suivante :
onc = 0.6x fc28 =15 Mpa
-La contrainte de 1’acier :
osc = min (2/3 fc, 150xn Mpa ) (Fissuration préjudiciable).
n=1.6
osc = min (2/3 x 400, 150x1.6) = osc = 240 Mpa

Calcul du moment limite de service M :
M1 = pr.b.d2.one
w=(ar/2) / (1 - oul3)
or = (150nc) / (1500 + os) = 0.484
ur=0.203 = Mi1=0.0195 KN.m
Msera” < M1 ( pas d’armateur comprimé A’=0).
Z=d(1-ad/3)=0.067m
As = Mser /(Z.05) = 0.728/(0.067x240) = 0.45 cm?

Calcul a la flexion compose:
Aser = As - Neer /55 = 0.45.10™ - (1.945/240)
Aser = 0.36cm?

Mais: As=Max[Au , Aser , Amin ]

- Pourcentage minimal d’armatures longitudinales:

Amin=0.23.b.d.frs/fe= 0.966 cm?

Alors : As:MaX[Au , Aser Amin]
= Max[0.30,0.36,0.966] = As=0.966 cm?

Nous adoptons un ferraillage symétrique : 4 T8/ml .............. As=2.01 cm?
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e Veérification de la condition de non fragilité :

AS:Z.Ol cmz > Amin:0.966 1631 1 I CV
e Vérification au cisaillement :

On doit vérifier la condition suivante : tu < tu’

_ Vg,
T, —
b.d
Vu =15 KNm

7, =0,0015/ (1x0.08) =0.0187 Mpa

7, =min (0.15c28/vb, 3 MPa)
=min(25Mpa,3MPa) = rtu’=2.5MPa
T,< T = pas de risque de cisaillement.

Alors : les armatures transversales ne sont pas nécessaires.

e Vérification des contraintes :

On doit vérifier que: oh<o, et os<o,

0y, =0.6.fc2s =15 Mpa

ob =K.Yser

K=Nser/ LY o BAELO91.
- Position du centre de pression (C):

C : c’est la distance du centre de pression a la fibre la plus comprimée de la section.
Yc: la distance de I’axe neutre au centre de pression.

Yser=Yc+C

C=h/2-6=01/2-0.6/1837 = C=-0.276m

C<0 = le centre de pression se trouve a I’extérieur de la section.

- Calcul de la solution :

Yc: c¢’est la solution d’equation.

Yé+p.Yc+q=0

b= -3C2- (C - d).(6n ) + (d - C)(6n. 2)
B B
= -2C3 - (C - d)2.(6n%') +(d- C)2(6n.§) : A’ =0

Donc: p=-3C2-(C-d).(6n g)z -0.222 m?
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g= -2C3 - (C - d)2.(6n§) =-0.0397 m?

L’équation devient :  v¢®—0.212 Yc + 0.0363 =0

AZORHAD 2T e BAEL91
= (0.0363)%+4.(-0.212)%/27
=-0.0000448

A<0 = oncalcul: COS(p:Z’;q __p3

cosp=-0.986 = ¢=170.40°

a=2 /_Tp — 3=0.5446 m

les solution des équation sont :
Yi=a.cos(¢/3) = 0.298 m.

Y2=a.cos(¢ /3+120°) =0.543 m.

Y3=a.cos(¢ /3+240°) =0.245 m.

On choisit la solution qui convient parmi les (3) solutions.

Soit : Y1=Y¢=0.298 m.

Yser=Y1=C= 2.2 cm. = Yser= 2.2 CM.

- Calcul du moment d’inertie de la section totale homogéne (1) :
I=b.Ys + 15.A(d - Y52 = 1=2.079.10° m*

K=(Ns/l).Yc = K=26331.217 m?3

ob=K.Yser =26331.217x0.022 = o01b=0.579 MPa

o5=0.579 MPa < 0,, =I15MPa .........ccooeviiaeninn, C.V

- Verification a la fissuration :

cs=15K.(d-Y) = os=22.908MPa.

La fissuration est préjudiciable :

6s=22.908 MPa < G5 =240 MPA «.ovvvveeeeeeeeeeeeee C.V

- Les armatures de répartition:

Onadopte: 4T8=2.01cm2

L’espacement : Si= % = 15cm
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- Croquis de ferraillage :

" \
- - Pl

G TH

4TE_MHR
Sst=15
s [ - -
N -
- -
/J
&

S rricy ol Ferrveilflceae o LvaermoiSme.

Figure.ll1.1.4 : Schéma de ferraillage

4T8
r 3
[ [ [ [
[ ] [ ] [ ] ¥ %
— N4T?
St=Z25cm
(-T{} ":pi’ le "'14.

Figure.111.1.5 : coupe A-A
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I11.2. LES ESCALIERS

111.2.1. Définition générale :

Un escalier est un ¢lément constitué¢ d’une succession de gradins permettant le passage a pied
entre les différents niveaux. Ou bien, il sert a relier deux différents niveaux d’une construction.

La cage d’escalier est située a I’intérieur du batiment et 1’escalier adopté est du type coulé en

place dont la paillasse viendra s’appuyer sur les paliers.

111.2.2. Composition d’un escalier :
Il est caractérisés par :
e [a montée ou la hauteur d’escalier (H).
e La hauteur d’une marche (h).
e Legiron : la largeur de marche (g).
e L’emmarchement : la largeur de la volée (b).
e La contre marche : la partie verticale d’une marche.
e La paillasse : plafond qui monte sous marches.
e Le palier : la partie horizontale.

e Lavolée : suite ininterrompues des marches.

111.2.3. dimensionnement d’escalier :
Pour les étages courants :

Le choix de dimension en fonction du condition d’utilisateur et de destination de 1’ouvrage ;
pratiquement on doit remplir les condition suivantes :

- Pour passer d’un étage a I’autres difficilement, on prend « h »entre 14 et 20cm :

l4cm< h < 20cm -0
Et « g »entre le 22 cm et 33cm : 22cm < g < 33cm 1
Pour verifie que la condition convient, on utilise la Hcml q
formule empirique de « BLONDEL » : t
En pratique on prend g+2h=64cm
Avec : 59cm< 64cm < 66cm !

il T
- o

L.
Figure 111.1.6 : dimensionnement d’escalier
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Dans notre cas nous avons :

l4cm < h=17cm < 20cm

22cm < g=30cm < 33cm
59 cm < g+2h=64cm < 66cm /w/ﬁ 2
Donc on adopte: h=17cm +
g=30cm

130 120 130

Figure 111.1.7 : schéma type 1

- Nombre de contre marche et de marche :
Nem =H/h H : hauteur libre d’étage
Nec.m = 323/17 = 19 contre marches
Nm = Ncm -1 = 18 marches.

. La longueur de la volée :
Lv= NmXg=18 X30 =540 cm

119

. L’angle d’inclinaison :
tga = H/L = 85/120 = 0.708

130 180
a = Arc tg(0,708) = 35.31° ‘

Figure 111.1.8 : schéma type 1

- L’épaisseur de la paillasse : est calculée suivant la condition
L/30<e<L/20

Paillasse : L p = 120/sina. = 147,06cm. (Lp =longueur de la paillasse).
L = 147.06+130+130 = 407.06cm
407.06/30 < e< 407.06/20
13.57cm < e < 20.35cm
On adopte: e =16cm...... ((Pour les raisons de la veérification de la fleche))

111.2.4 Ferraillage d’escalier :

L’escalier est un élément qui n’est pas exposé aux intempéries, donc les fissurations sont
considérées comme peu nuisible ; La section est soumise a la flexion simple.

L’enrobage : C > 1 cm soit ¢ =2cm.
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r:rl ] |
=1l Eﬁ@ !
o
= | F-
vy o
+ =
o
h’:l
9] Ezﬁ '
- |

80 130 180 30 244569 g
665

Figure 111.1.9 : schéma « Escalier Vue en Plan »

a) Calcul des sollicitations a ELU :
Calcul des moments max et efforts Tranchants max :

Evaluations des charges : (¢=35.31°)

Tableau I11-2 Evaluations des charges-escaliers

) T R i)
i N N A G

e[ [eree Jees
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Qu
\AA y vV v \ 4 \4 Yy V VvV Y YVYVY Y \ 4 y Yy YV VYY
A 1.30m 1.47 1.30m A

4.07m

A
v

Figure 111.1.10 : Evaluations des charges

On a la combinaisona L .E.L.U:
Qu=1.35G+1.5Q....cccoviiian.n. pour (1ml)
Palier : g1=gs= 11.00KN/ml

Paillasse : 02=18.70KN/ml

0§ o)) g3
;;;I;v""l!"!*****
A1 L LA
[

Figure 111.1.11 Evaluations des charges Charge équivalente

ql'Ll +q2'L2 + qS'LS
L +L, +L;

Qeq=

ona: Li1=1.30m
Lo=1.47m
L3=1.30m

Alors:  (eq=13.78 KN/ml

Calcul des moments : 1=4.08 m
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W.
W

A B
7 7 7 7 777 7
X
) 0 13 2 41
A4 t
1374
000
000
374
B

Figure 111..12 : Diagramme des moments fléchissant et des efforts tranchant a ELU

.moment isostatique : Mo= 32.21 KN.m
.moment en travée : M = 0.85.Mo=27.38 KN.m
.moment sur appui : Ma=0.30.Mo=9.66 KN .m
-Calcul des armatures longitudinales :
obu=Thc=(0.85.fc28)/ o =15
_ 0.85x25

=14.16 MPa

Ghu

-73-



Chapitre 111 CALCUL DES ELEMENTS SECONDAIRES

400
os=Fe /'\{s = E: 348 MPa

On utilise les formules suivantes :
M:Mu/b.dz. fbc

a=1.25 (1-\1-2u)

Z= d(1-0.40)
As=My/Z s
Anmin=(0.23.b.d. fig) / fe

~ 0.23x100x12.5x2.1
400

d=e-c-®/2 =16-2-1/2 = d=125cm

=  Amin=1.51 cm?

Les résultats dans le tableau :
Tableau I11.3 les armatures longitudinales des Escaliers

section | b(cm) [ d(cm) | My(KN.m) | A Z(cm) | Asmin | As(cm? | Aadopte
Travée | 100 12.5 27.38 0.12 | 0.16 | 11.70 | 151 6.72 6T12=6.78
Appuis | 100 12.5 9.66 0.04 | 0.05 |12.25 |151 2.26 6T10=4.71

- Espacement maximal :
St<min (3h; 33cm) = min (3 X16; 33) cm = 33cm
- En travée: Si=100/5=20.00 cm <33cm...........ccvvveennnnn. Ccv
- Sur appui : Si=100/5=20.00cm < 33cm.........ceovevininnnn. CV
- Armature de répartition :
e En travée : Arep=Aado/4= 6.78/4=1.695 cm? ; on adopte : 3 T10=2.36cm?
e Sur appui : Arep= Aado/4=4.71/4=1.178 cm2 ; on adopte : 3 T8=1.52cm2
- Condition de non fragilité :
Amin=0.23.b.d% fis/fe=0.23X 100 % 12.5X% 2.1/400= 1.51 cm?
-Vérification a ELU :
Contrainte tangentielle du béton :
e Fissuration non préjudiciable :
7, =min( 0.2.fcslyn; SMPA)
=min(0.2X25/1.5 ; 5\MPA = 3.33 MPA

_ Oeq-L

Vy =28.04 = Vu=28.04 KN
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u

7, =0.224MPA < 7, =3.33MPA .......

o Fissuration trés préjudiciable:
7, =0.07 fes/y b = 1.16TMPA

= 0.226 MPA < 7, =1.167TMPA.........

b) calculaE.L.S:

On a la combinaisona L .E.L.S:

Oser=0 Fqueeniiniiininninnnn. pour (1ml)
Palier : g1=0s= 7.90 KN/ml

Paillasse : g2= 13.50 KN/ml

- Charge équivalente :

ql'Ll +q2'L2 + qS'LS
L +L, +L;

Qeq=

ona: L1=1.30m
Lo=1..47m
Ls=1.30m

Alors :  geq= 9.92 KN/ml

T, = ;/“d = 0.228MPA = 7, =0.224MPA

................. CV
............ CV
1 g2 g3
;;;I;vv"lV v*****
Aiu L L A

Figure 111 .13 : Evaluations des charges
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-Vérification a PE.L.S :

- Calcul des moments :  1=4.07 m
W3
Wl WZ
A U
7777 7777
¥
i ) 13 18 i1
0B
)
0 0
)
24

IH i

Figure 111 .14 : Diagramme des moments fléchissant et des efforts tranchant a ELS

.moment isostatique : Mo=23.22 KN.m
.moment en travée : M= 0.85.Mo= 19.737 KN.m
.moment sur appui :  Ma= 0.30.Mo=6.966 KN .m
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- Vérification des contraintes maximales du béton :

7‘%@

Il faut vérifier: o <
2 100

M
e Entravée: a=0.16 ....(Tableau) ; sz—”:1.387 ;. fes=25 MPa

ser

r=b, Tas g 4ay

2 100

a=0.15 < 0444, C.vV
: M
e Surappui : a=0.05 ; y=—"=1.387
Mser

r=b fas g 404

2 100
0=0.05< 0444, .. 0ot CV

————p Les conditions sont vérifiées , donc la vérification des fissurations est inutile.
- Vérification de la fleche :

D> M,

L~ 20M,

A 42 6.78
— < —
bd f 100x12.5

e

= 0.04>0.04 > cv

=0.0054<0.01—>cv

111.2.5. Etude de la poutre brisée :

La poutre paliere : c¢’est une poutre partiellement encastrée a 1’extrémité dans les poteaux et
soumise a la flexion et a la torsion.

Ces sollicitations sont dues a son poids propre plus le poids du mur et a I’action du palier.

La poutre paliére sert d’encastrement au palier, prévue pour étre un support d’escalier elle est

normalement noyée dans 1’épaisseur du palier.

M
N M w

L=2.9 Jﬁ

Figure 111 .15 :schéma de poutre brisée
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- Dimensionnement :

La poutre paliére est dimensionnée d’apres les formules empiriques données par le CBA 93 et
Vvérifié en considérant le RAP 99/version 2003.

> Selon le CBA 93

e La hauteur ‘h’ de la poutre paliere doit étre :
~ L

L
—<h<—=2¢cm
15 10

< 47407
15 10

\« 27.13<h<40.7cm , onprend:h=35cm

e La largeur b de la poutre paliére doit étre :

0,3h < b < 0,7h
105<b<245cm , onprend:b=230

> Selon le RPA99/ version 2003

h>30: vérifier , h=35.............. CvV
b>20: vérifier , b=30...cccceuneen... CV
h/b=35/30=1.167< 4 eevreernnneens CvV

—— Donc on choisie un section de la poutre paliére ( b x h = 30x35) cm?

» Calcul en flexion :

- Evaluation des charges :
e Charge permanente :

» poids propre de la poutre : 0.3X0.35X25=2.625KN/ml

» poids du palier : R1= q;I (11.00x1.30)/2 = 7.15 KN/ml

» poids du paillasse : Ro= qul - 18.70x2.14 = 20.00 KN/ml

e Surcharge d’exploitation :

Q=0.25%(1.30+2.14)/2= 0.43 KN/ml
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- Calcul al’E.L.U :

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

e Combinaisons de charges :
u =1.35G+1.5Q+R = 1.35x2.625 + (7.15+20.00) = qu= 30,69 KN/ml
lesmoments: 1=3.44m
e le moment isostatique : Mo= (quX L?)/8 = 45.40 KN.m
e Lemomenten travée : Mi=0.85 Mo=38.59 KN.m
e Le moment sur appui : Ma= 0.3 Mo = 13.62 KN.m

111.2.5.1.Ferraillage de la poutre brisée :

- Calcul des armatures :
obu=Thc=(0.85.fc28)/ Yo

_ 0.85x25
Ghu—

=14.16 MPa

400
Gs:fe /'\{s = E: 348 MPa

On utilise les formules suivantes :
w =Mu/b.d?. fic

@=1.25 (1-\1-2u)

Z = d(1-0.40)
As=My/Z s
Anmin=(0.23.b.d. fus) / fe

~ 0.23x100x32x2.1
400

d=0.9xh=0.9x35 = d=32cm

= Amin=1.16 cm?

Tableau I11.4 Ferraillage de la poutre brisée

section | b(cm) | d(cm) | Mu(KN.m) | n o Z(cm) | Asmin | As(cm? | Aadopte
Travée | 30 32 38.59 0.027 | 0.034 | 31.57 | 1.63 3.51 3T14=4.62
Appui | 30 32 13.62 0.009 | 0.011 | 31.86 | 1.63 1.23 3T12=3.39
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- Vérification a1’ E.L.U :

Condition de non fragilité :
Asmin=0,23.d.b(frs/fe) = Amin=1.16 cm?
Aminﬁ Aaddopté ...................................................................... CV
-Vérification de la contrainte tangentielle du béton :
Fissuration non préjudiciable :

7, =min (0,2..fc28/yb; 5SMPa )=3,33MPa

v, —q Lo3089x344 _ oo
2 2
=Y _ 0550 MPa
bd
7, =0550MPA<Z, =333MPA ......ccooiiiiiiiieiiieeeeeeeeee. cv

- Calcul des armatures d’ames :

Acte s ax] Z0.4MPA | = 0.4MPA
b.S, 2

et: S, <min(0,9d;40cm)= 28,8cm

b.fft o4 30:0208,8
= A= 0.864 cm?

Donc on adopte :  4T8 =2,02cm?

Calcul aPE.L.S :

2
= A =204 =0,864cm

Les charges sollicitée :

Charge permanente :

» poids propre de la poutre : 0.3X0.35X25= 2.625KN/ml

» poids du palier : R1= q;I (7.90x1.30)/2 = 5.135 KN/ml

» poids du paillasse : Ro= q7ul = w = 14.45 KN/ml

- Surcharge d’exploitation :

Q=0.25%(1.30+2.14)/2= 0.43 KN/ml

Combinaison de charge :
0s=G+Q +R=2.625+ (5.135+14.45) = Qs=22.21 KN/ml
e le moment isostatique : Mo=0s.L%/8= 32.85 KN.m
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e le moment en travée : Mt=0,85M0= 27.92 KN.m
e le moment sur appui : Ma=0,30M0= 6.66 KN.m

- Vérification a ’E.L.S :
Contrainte maximale du béton :
e Entravée : o =0,034
Y=Mu/Mser = 38.59/27.92 = 1,38
(y-1)/2 + (fc28/100) = 0,44

0=0,034<0,625 ...,

e Sur appui : 0=0,011
Y=Mu/Mser= 13.62/6.66 = 2.045
(y-1)/2 + (fc28/100 ) = 0,77

a=0,011<0,77......ccceiiiiiiii.

Vérification de la fleche :

h_1 35
344

4.62

bd ~ f,  30x32

>—=——=0102>0,062...........

<—= =0,004<0,01

—— Donc le calcul de la fleche est inutile.

111.2.6. Plan de ferraillage des escaliers :

+ Poutres brisée :

Entravée: ........ 3T14 =4.62 cm?
Surappui: ........ 3T12 =3.39 cm?

3T12

4 Cadre T8

—1 N~

[ \
e
//
‘L._I \
3T14

Sur appui En travée

Figure 111 .16 : Schéma de ferraillage de la poutre brisée
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111.3. les balcons

I11.3.1.Introduction:

Les balcons sont des dalles pleines qui sont supposées des plaques horizontales minces en béton
armé, Cette plaque repose sur deux ou plusieurs appuis, ou encastres d’un cote au niveau d’une
autre appartenant au plancher , comme elle peut porter dans une ou deux directions.

Dans notre cas les balcons sont réalisés en dalles pleines d’épaisseur 15 cm. Selon les
dimensions et les surcharges, nos balcons sont encastrés d’un cote au niveau d’une autre

appartenant au plancher. On fait notre calcul sur le balcon le plus sollicite pour une bande de 1m

. 111.3.2. Etude Des Balcons:

Le balcon est modélisé comme une dalle encastrée sur une cote appartenant au plancher
pour le calcul RDM, on a fait un calcul a 1’aide de programme «MDSolids».
- Balcon étage courant :

a- Pré dimensionnement :

—_— .
poutre / \

Lx

Figure 111..17 : schéma du balcon

Ona: Lx=1.00m ; Ly=3.85m

Etona: H:O.26
Ly
, L, L,
L’épaisseur: — <e< — = 11<e<1283

5 0
Onprend: e=h=15cm
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b- Evaluation des charges :

2N \
TR

ANNNNNNNN

Fad
/ 100 7
Figure 111.18 : Evaluations des charges
e charges permanentes: G1=5,30 KN/m?
e charge d’exploitation: G2= 3.5 KN/m?

e chargedualamaincourante: Q=1.00 KN/m?

e poids du mur p=1.20 KN/m?

C. détermination des moments fléchissant et de I’effort tranchant :

Me p

N NN\
.

100 7

Figure 111.19 : Evaluations des charges
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1/ ELU :
qu=1.35XG1+1.5G2=1.35x5.30+1.5x3.50=12.40KN/M
pu=1.35x1.20*1.20*1ml)=1.944 KN

Tipsfor constructing the moment diagram

0.00

00

Figure 111.20: Diagramme des moments fléchissant et des efforts tranchant a ELU
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2/ ELS:
gs=G1+G2=5.30+3.50=8.80KN/M
ps=1.20*1.20*1ml=1.44 KN

10.24

0.0

584

0.00

Figure 111.21: Diagramme des moments fléchissant et des efforts tranchant a ELS
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Selon le Programme MDSolids, les resultats obtenus sont :

Tableau I11.5 résultat obtenus Selon le Programme MDSolids

Pu Ps qu gs Mu ([[Ms Vu S
ko) [y [KVmDRemod e Hknmy ko) ki)
) ml)

‘1.944 |‘1.44 H12.40 ”8.80 H8.14 ”5.84 Hl4.34 H10.24 \

‘E. courant

9T10/ml

6T10/ml
P /

@ @ [S) @ @ @

A
\ 4
A
v

100c

w

Ocm
Figure 111-22.ferraillage de balcon
d- ferraillage :
e Condition de non fragilité :
b=100cm ; h=15cm

bx , dy < %:%:1.5 = ¢=1cm

dx=h-c- %( =15-1-05 = dx=13.5cm

dy= dx - w: 135-1 = dy=125cm

e Sections minimales:
Sens X-X : Amin=0.0008.b.h=1.20cm? ....................... BAEL91
Sens y-y : Amin=0.0008.b.h.(3-0)/2 =1.644 cm? ............. (0=Ly/Lx=10.26)

Pour le calcul on utilise les formules suivantes :
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= b.d'vz'.Ufbc ; a=125(1-\1-24) ; Z=d(1-04.0)
_0,23bd.f,
min= 3
Mxx (KN.m)
Section Sur appuis En travee
Mu (KN.m) -8.33 2.12
b (m) 1 1
d (m) 10.5 10.5
0 0.0533 0.01357
a 0.0685 0.01707
Z (cm) 0.1021 0.1042
As (cm2) 2.35 0.58
Amin (cm?) 1.003 1.003
Aadoptee (CM?) 5T8=2.51 3T8=151
e Vérification a PE.L.U :
Espacement minimal :
Sensy-y : le moins sollicité
St<min(4.h ;45cm) = 45 cm
St=33CM <45 CM oo CVv
Sens x-x: e plus sollicite.
St<min (3h; 33cm) =33 cm
St=33CM <33 CM cuiii i Cv
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e Contrainte tangentielle du béton :
- Fissuration non préjudiciable :

z, = min( 0.2.1e28 -5MPA) = 3.33MPA

Vo
PV
" bd
Pour:Ly=1225m ; Vy=Tyz=16.67KN...........cooiiiiiiiiin, SOCOTEC
Pour:Lx=3.40m ; ;: Vu=Tzx=36.12KN....cooiviiiiiin... SOCOTEC
36.12 5 _
T, = =344KN/m” =0.344MPA< 7, =3.33MPA.......ccooiiiriiree, CvV
1x0.105

— Donc pas d’armatures transversales.

e Vérification a I’E.L.S
- Contrainte tangentielle du béton :
Sens :x-x
En travée:

Y =Mu/Mser=2.12/1.68=1.26 ; a=0.017

7=l fas g
2 100

A =0.017 <0.38 = oot CV
Sens y-y:

En travée

'Y:Mu/MserZO.l6/O.14 =1.14 ) o=0.015

r=1 tem g4

2 100
a=0.015<0.32= .o CV

Condition vérifiée =  pas de vérification des fissurations.
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Plan de ferraillage :

3T8/ml
5TBImI /
[ [ o
12cm
[ /I \I
3T8/ml 3T8/ml

100cm

Figure 111-23.Coupe longitudinal

/ 3T8/ml / 5T8/ml

i v ) v v
| | | 0.15cm
l e e a e
BT8/ml 3I8lml
h 0,30cm o 1,125m -

Figure 111-24. Coupe transversal
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IV.1. Etude des planchers :

Les planchers ont un role trés important dans la structure. Ils supportent les charges verticales
puis les transmettent aux €léments porteurs et aussi ils isolent les différents étages du point de vue
thermique et acoustique.

La structure étudiée comporte des planchers a corps creux. Ce type de plancher est constitué
par des éléments porteurs (poutrelle), et par des éléments de remplissage (corps creux) .de

dimensions (16x20x55) cm?, avec une dalle de compression de 5 cm d’épaisseur.

> Dalle a corps creux

—face supérieur rugueuse —hourdis
! !
! v !
! 1
I 14 SN T
{ NN N {
! !
L Poutrelle

Plancher a corps creux

Figure IV.1 : Plancher a corps creux

—
=

< 55
20

L

« Corps Creux »

Figure 1V.2 : Corps Creux
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IV.2. Dimensionnement des poutrelles :

A - Méthode de calcul :
Les poutrelles sont des éléments préfabriqués, leur calcul est associé a celui d’une poutre
continue semi encastrée aux poutres de rives.
Les poutrelles a étudier sont assimilées a des poutres continues sur plusieurs appuis, leur étude
s’effectue selon I’'une des méthodes suivantes :
- Méthode forfaitaire.

- Méthode de Caquot.

- Présentation théorique de la méthode forfaitaire :

Il s’agit d’'une méthode simplifi¢e de calcul applicable aux planchers a surcharges modérées, tels
que les planchers des constructions courantes comme les batiments d’habitation, les batiments a
usage de bureaux, d’enseignement, d’hopitaux.....

L’utilisation de cette méthode conduit a un calcul rapide et direct. Suivant le BAEL 91, on
peut appliquer « la méthode forfaitaire » pour le calcul des planchers a charge d’exploitation

modéreée, si les conditions suivants sont remplies :

18 Condition : ..o Q < min (2G, 5KN/m2)
e Plancher terrasse :
Q=1KN/m2 < min (12.82,5 KN/m?) =5 KN/m? ......c..ccccvrurnee. CcVv
e Plancher étage courant:
Q =1.5KN/m2 < min (10.80, 5 KN/m2) =5 KN/m2................. Cv
2¢me Condition : ................... 0.8 < LL—' <125
i+1
e 08< % =108 <125 CVv
4.15
e 08= 335 = 123 <025 i CV
4.15
e 08= 415 = 1.00 S 125 CvV

3eme. Condition : les moments d’inerties des sections transversales sont les méme dans les
différents travées en continuité « | = constante » ........ (04V

4°me- Condition : la fissuration est considérée comme non préjudiciable a terme du béton.
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—— D’aprés cette vérification, toutes les conditions sont vérifiées, donc le calcul se fait

par « la méthode forfaitaire ».

B - Application de la méthode :

Soit:ax =

(le rapport des charges d’exploitations a la somme des charges permanentes €n

valeur non pondérée).

Mo : la valeur maximale du moment fléchissant dans la travée de comparaison.

Mw; Me: les valeurs absolues des moments sur appuis de gauche et droite dans la travée
considérée.

Mt : moment maximal dans la travée considéreée.

Qlllllllll)

D’aprés les régles de BAEL91 les valeurs de Mw, M. et Mt doivent vérifié les
contions BAELO9L1 les valeurs de Mw, Me et Mt doivent vérifier les conditions :

1e Mt+w > max [(1+0.3a) Mo; 1.05 Mo)]

M 7 - 7 - -
2e Mt > (1+0.3 ) 70 ................. dans une travée intermédiaire

Mt > (1.240.3« )% ...................... dans une travée de rive

- Les valeurs minimales des moments :

e cas d’une poutre a deux travées : Mo (1-2=max (Moz ; Mo2)

0.6Mo 1-2)

Y

Ma> 0
M A A
2 1T (124030)Mo/2 2 (1,240.30)Mo/2

A
3

e cas d’une poutre a plusieurs travées :

Y
0.5Mo 0.4Mo

0
i A —
+ (1.240.30)Mo/2 L (140.30)Mo/2

Mo>

Me
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Remarque :

dans le cas au I’appui de rive est solidaire d’un poteau ou d’une poutre ; il convient de disposer
sur cet appui des aciers supérieurs pour équilibrer un moment au moins égale a : Ma=-0.15Mo
- Les efforts tranchants :

e cas d’une poutre a deux travées :

TTOl T1.15T02

A -1.15To1 lA To2 lA

e cas dune poutre a plusieurs travées :

TT01 Tl 1To2 TT03 A\KA
A -1. 1T01 l‘ -T02 l‘ |

a-Evaluation des charges :( charge sollicitée sur les poutrelles)
1- plancher terrasse :

1.1- Type 1poutrelle a 06 travees
1 2 3 4
A A A A
2.80m 3,05m 3.85m 3,85m 3,05m 2,80m

P
p o
p

1.1- Type 2poutrelle a 04 travées

1 2 3 4 5
A A A A A
3.05m 3,85m 3.85m 3,05m
1.1- Type 1poutrelle a 06 travées
Charge permanente & ..................ccccoueeen... G = 6.41 KN/m?
Charge d’exploitation : ................coeevvnnnn. Q =1 KN/m?
Q ! =0.135

“T6+Q 1+641

(1+40.3 )= (1+0.3x0.135) = 1.041
(1+0.3 ¢ )/2= (1+0.3x0.135)/2 = 0.520
(1.2+0.3 ¢ )/2= (1.2+0.3x0.135)/2 = 0.620
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Calcul a I’état limite ultime :

Combinaisondecharge: ..................... (Le calcul fait pour une bande de 65 cm)

Qu=1[1.35G + 1.5Q] x0.65

Qu=1.35 (6.41) + 1.5 (1)] 0.65 = 6.600 KN/m|

Les moments isostatiques :

Q, xI? _ 6.600x(3.85)*
8 8

Les moments sur appuis :

Ma1=0.15Mo (3-4) =0.15x12.229= 1.834 KN.m

Ma2=0.5Mo 34y =0.5x12.229=6.115 KN.m

Ma3=0.4 Mo 3.4y =0.4x12.229=4.892 KN.m

Mas=0.4 Mo 3-4) =0.4x12.229= 4.892 KN.m

Mas=0.4 Mo 34y =0.4x12.229= 4.892 KN.m

Mas=0.5 Mo 3.4y =0.5x12.229=6.115 KN.m

Ma7=0.15 Mo (3-4)=0.15x12.229=1.834 KN.m

= 12.229 KN.m

o Mo (3-4)=

e Les moments en travée :

Travée (1-2): travee de rive
1.05 (12.229) - (1.834+6.115)/2 = 8.866 KN.m
Mt 1- 2) : max
(1.2+0.3x0.135) x12.229/2 = 3.791 KN.m

Mt -2 = Mte7) = 8.866 KN.m

Travée (2-3) (5-6): travée intermédiaire
1.05 (12.229) - (6.115+4.892)/2 = 7.337 KN.m
Mt (2- 3) : max
(1+0.3x0.135)x12.229/2 = 3.180 KN.m
Mt 2- 3 = Mt s:6) =7.337 KN.m

Travée (3-4),(4-5): travée intermédiaire
1.05 (12.229) - (4.892+4.892)/2 = 7.948 KN.m
Mt (3- 4): max
(1+0.3x0.135)x12.229/2 = 3.180 KN.m
Mt 3-4) = Mt 4.5y = 7.948 KN.m
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e Calcul des efforts tranchant :
Tw@-2) = qu L/2=6.600x2.80/2= 9.24 KN
Te@2=1.1 Tw-2=1.1x9.24=10.164 KN
Tw2-3=1.1qu L/2=1.1x6.600x3.05/2= 11.072 KN
Te (2-3)= Qu L/2 =6.600x3.05/2 = 10.065 KN
Tw 3-4) = qu L/2 =6.600x3.85/2 = 12.705 KN
Te (3-4) = qu L/2 =6.600x3.85/2 = 12.705 KN
Tw @4-5=qu L/2= 6.600x3.85/2 = 12.705 KN
Te 4-5) = qu L/2 =6.600x3.85/2 = 12.705 KN
Tw (6= quL/2=6.600x3.05/2 = 10.065 KN
Te 6= 1.1qu L/2=1.1* 6.600x3.05/2= 11.072 KN
Twe7n=1.1 qulL/2=1.1x 6.60x2.80/2 = 10.164 KN
Te 6-7= Qu L/2= 6.600x2.80/2= 9.24 KN

Calcul a I’état limite de service :

Combinaison de charge : ......... (le calcul fait pour une bande de 65 cm)
0= (G+Q)x0.65 =  s=(6.41+1)x0.65 = 4.817 KN/m
Moments isostatiques :
gL 4.817x(3.85)?
8 8
e Les moments sur appuis :
Ma1=0.15Mo (3-4) =0.15x8.925= 1.339 KN.m
Ma2=0.5Mo 3-4y =0.5x8.925=4.463 KN.m
Maz=0.4 Mo 3-4p =0.4x8.925=3.570 KN.m
Mas=0.4 Mo 3-49y =0.4x8.925= 3.570 KN.m
Mas=0.4 Mo 3-4) =0.4x8.925=3.570 KN.m
Maes=0.5 Mo (3-4) =0.5x8.925=4.463 KN.m
Ma7=0.15 Mo (3-4)= 0.15x8.925= 1.339 KN.m

e Les moments en travée :

Mo (3-4)= = 8.925 KN.m

Travée (1-2): travee de rive
1.05 (8.925) - (1.339+4.463)/2 = 6.470 KN.m
Mt @-2) : max
(1.2+0.3x0.135) x8.925/2 = 2.767 KN.m

Mt 2= Mte7)= 6.470 KN.m
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Travée (2-3) (5-6): travée intermédiaire
1.05 (8.925) - (4.463+3.570)/2 = 5.355 KN.m
Mt (2-3) - max
(1+0.3x0.135)x8.925/2 =2.321 KN.m
Mt 2- 3 = Mt s:6) =5.355 KN.m

Traveée (3-4),(4-5): travée intermédiaire
1.05 (8.925) - (4.463+4.463)/2 = 4.908 KN.m
Mt (3- 4: max
(1+0.3x0.135)x8.925/2 = 2.321 KN.m
Mt 3-4) = Mt 4.5y = 4.908 KN.m
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Diagrammes des moments et des efforts tranchants :

280 X 105 ) 185 ) 385 305 . 280

Diagramme des moments a L’.ELU

924 11.072 12.705 12.705 10.065 10.164
RIS IRV
Y 9.24
10.164 10.065 12705 12705 11072
280 305 385 385 305 280

Diagramme des efforts tranchants a L’.ELU

1339 4463 357 3.57 357 4463 1339
647 5355 4908 4908 5355 647

Diagramme des moments a I’E.L.S.

1.2 - Type 2poutrelle a 04 travées

Calcul a I’état limite ultime :

e Les moments sur appuis :
Ma1=0.15Mo (3-4)=0.15x12.229= 1.834 KN.m
Maz2=0.5Mo 3-4) =0.5x12.229=6.115 KN.m
Mas=0.4 Mo (3-4y =0.4x12.229= 4.892 KN.m
Mas=0.5 Mo (3-4y =0.5x12.229= 6.115 KN.m
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Mas=0.15 Mo (3-4) = 0.15x12.229= 1.834 KN.m

e Les moments en travée :

Travée (1-2),(4-5): travée de rive
1.05 (12.229) - (1.834+6.115)/2 = 8.866 KN.m
Mt @-2) : max
(1.2+0.3x0.135) x12.229/2 = 3.791 KN.m

Mt (-2 = Mtus) = 8.866 KN.m

Travée (2-3) (3-4): travée intermeédiaire
1.05 (12.229) - (6.115+4.892)/2 = 7.337 KN.m
Mt 2-3) : max
(1+0.3x0.135)x12.229/2 = 3.180 KN.m
Mt 23 = Mt s:6) =7.337 KN.m

e Calcul des efforts tranchant :

Tw(-2) = Qu L/2=6.600x3.05/2= 10.065 KN
Te@2=1.1 Twz-2=1.1x10.065=11.072 KN
Tw(2-3=1.1qu L/2=1.1x6.600x3.85/2= 13.976 KN
Te (2-3= Qu L/2 =6.600x3.85/2 = 12.705 KN
Tw(3-4) = Qu L/2 =6.600x3.85/2 = 12.705 KN
Te3-4) = qQu L/2 =1.1x6.600x3.85/2 = 13.976 KN
Tw@-s=1.1 quL/2=1.1x 6.60x3.05/2 = 11.072 KN
Te (4-5= Qu L/2= 6.600x3.05/2= 10.065

Calcul a I’état limite de service :

e Les moments sur appuis :

Ma1=0.15Mo (3-4) =0.15x8.925= 1.339 KN.m
Ma2=0.5Mo (3-49) =0.5x8.925=4.463 KN.m
Mas=0.4 Mo (3-2) =0.4x8.925= 3.570 KN.m
Mas=0.5 Mo (3-4) =0.5x8.925=4.463 KN.m
Mas=0.15 Mo (3-4)=0.15x8.925=1.339 KN.m
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e Les moments en travée :

Travee (1-2),(4-5): travée de rive
1.05 (8.925) - (1.339+4.463)/2 = 6.470 KN.m
Mt @-2) : max
(1.2+0.3x0.135) x8.925/2 = 2.767 KN.m

Mt 2= Mtus)= 6.470 KN.m
Travée (2-3) (3-4): travée intermediaire
1.05 (8.925) - (4.463+3.570)/2 = 5.355 KN.m
Mt (2- 3) : max

(1+0.3x0.135)x8.925/2 = 2.321 KN.m
Mt (2-3) = Mt (5.6) =5.355 KN.m
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Diagrammes des moments et des efforts tranchants :

6.115 4392 6.115
N AN /\ e
l\l/l \\/ A \\/ l\\/&

£.866 7337 1331 8.866
305 385 385 108

Diagramme des moments a L’.ELU

10,065 11.072

NN
SRS TENN

203 255 283 H05

Diagramme des efforts tranchants a L>.ELU

1339 e 1.339 e 1.339
N /N /N /\ /
A A w;m/ A~ A A
647 5355 64T
205 385 385 05

Diagramme des moments a I’E.L.S.

< Détermination des armatures :

-le moment de la table de compression :

Mi=b.ho. foc.(d-ho/2).....oooiiii BAEL91

M=0,65. 0,05. 14,17. (0,189-0,025).10% = 75.526 KN.m

Mt >Mmax = 8.866 — Donc 1’axe neutre se trouve dans la table de compression ; et la section sera

calculée comme une section rectangulaire : b x<h= (65%21) cm?
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! b =65cm !
I— ho=5cm T‘"‘ I
L. 1 S N !
4 = B
—
bo =10cm ¢+ b=65cm —¢

pour le calcul on utilise les formules suivantes :

M 8.866

u

=_—u_= =0.027 < 0.392
bd?.f,, 14.2x1000x0.65x(0.189)2

7,

les armatures de la section comprimee n’existe pas. As=0

. (1—1-2.1)
0.8

=0.034

Z=d(1-0,4.2)=0.986d =18.64cm

M 866*
Ac=—e = Y(CM =1.37 8.866*10000
Zo 0.1864*3.48*1000

S

0,23bd.f,, _ 0.23*2.1*65%18.9
400

Anmin >

=1.48(CM?)

e

A adopte =max Acalcul, Amin=1.48(CM?) soit 3T10 (As=2.35 CM?
Les résultats dans le tableau :

Tableau IV.1 : Détermination des armatures des Poutrelles du plancher terrasse

Mu b d V8 o Z (cm) As Anin Adopté
(KN.m) | (cm) | (cm) (cm?) (cm?)

Appuis | 6.115 10 18.9 | 0.121 0,161 (1768 |[099 |0,23 |[1T12=1,13

traveés |8.866 |65 18.9 | 0.027 0,034 |18.64 |137 |148 |3T10=2,35

Vérification a ’E.L.U :
- condition de non fragilité :
- en traveée :
Anmin=0,23.b.d. fres/ fe= 0.23x65x18.9x2.1/400 = 1,48cm?
2.35cm? >1.48 cm?
-sur appui :
Anmin=0,23.b.d. fres/ f¢=0.23x10x18.9x2.1/400 = 0,23cm?
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1.13cm? >0.22 cm?

-Vérification contrainte tangentielle du béton :
TUmax:l3,976KN

*fissuration non préjudiciable :

7, =min( 0,2.f 5 / 7, ;4MPA) = 3,33MPA

- T  13,976.10°°

u b,d " 01.0189
7, =0,739MPA < 7, =3,33MPA......oooirrreeiosrreeiseeeesseeeeisssseeeseennns cVv

=0,739MPA

-Calcul des Armatures transversale :

¢, = min( 3—2;5—8;;;5,) = min( 210/35:100/10;12)mm = 6,00mm

On adopte un cadre ¢6 lgadre T6
= A=1T6=0.56 cm?

-Espacement des armatures transversales:
St<min (0, 9.d; 40cm) = min (0, 9.x18.9; 40cm) = 17,0lcm
On adopte: St=15cm

Vérification de la compression du béton vis avis de I’effort tranchant:

-sur appui :

2T, 13.976
% =P 00d 201
.0, 1x0.9x0.189x1000

5. — g lem _ 0:8X25

Vb
=0, =L64AMPA< G, =13 33MPA........coi,

=1,64MPA

=13,33MPA

Vérification a ’E.L.S :
-Vérification des contraintes :
I\/Iu V4 -1 f(:28

= ; a<——+
Y 100

Entravé: 0=0,034.
v =8.866/6.47=1,370
(y-1)/2+fc28/100= (1.370-1)/2+25/100 = 0,435
= 0=0,034<0,430 ..ot (GAY

En Appui: a=0,161
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v=6.115/4.463=1,370
(y-1)/2+ fe28/100=> (1,370 -1)/2+25/100=0,435
= 0= 0,161 <0437 oo cV

Condition de la fleche :

WL>1/22.5=>0.21/3.85=0,0545 > 1/22.5=0,044........ooooovovrvveerrrereeeececererrssssi cv
h_ M,
> = 0.21/3.85 = 0,0545 > 8.866/15x12.229 = 0,0483...........ooovvorrrrrrerrreee cv
L~ 15M,
A 36
o S = 2.35/10X18.9=0,01<3.6/400 = 001 cV
0 e

= Donc le calcul de la fleche est inutile
2- Plancher étage courant :
Dans ce plancher on a deux types des poutrelles :

2.1- Type 1poutrelle a 06 travees

1 2 3
A A A
2.80m 3,05m 3.85m 3,85m 3,05m 2,80m

SES
plon
P o
>

2.2- Type 2poutrelle a 04 travees

P w
P~
P

1 2
A A
3.05m 3,85m 3.85m 3,05m

2.1-Type 1poutrelle a 06 travées

Charge permanente :  ............ccooiiiiiiinns G =5.40 KN/m?
Charge d’exploitation : ................cccceueeen.n. Q = 1.5 KN/m?

a= Q __ 15 =0.217
G+Q 15+5.40

(1+0.3 @)= (1+0.3x0.217) = 1.065
(1+0.3 @ )/2= (1+0.3x0.217)/2 = 0.533
(1.2+0.3 @ )/2= (1.2+0.3x0.217)/2 = 0.633

Calcul a I’état limite ultime :
Combinaison de charge ......... (Le calcul fait pour une bande de 65 cm)
Qu=[1.35G + 1.5Q] x0.65
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Qu=1.35(5.40) + 1.5 (1.5)] 0.65 = 6.201 KN/ml

Les moments isostatiques :

QuxI* _ 6.201x(3.85)°
8 8

e Les moments sur appuis :

Ma1=0.15Mo (3-4) =0.15x11.489 = 1.723 KN.m
Ma2=0.5Mo -4y =0.5x11.489 = 5.745 KN.m
Mas=0.4 Mo 3-4) =0.4x11.489 = 4596 KN.m
Mas=0.4 Mo z-4) =0.4x11.489 = 4596 KN.m
Mas=0.4 Mo -4y =0.4x11.489 = 4596 KN.m
Mas=0.5 Mo 3-4) =0.5x11.489 = 5.745 KN.m
Mar=0.15 Mo 3-4) = 0.15x11.489 = 1.723 KN.m

e Les moments en travée :

o Mo (3-4)= = 11.489 KN.m

Travée (1-2): travée de rive
1.05 (11.489) - (1.723+5.745)/2 = 8.329 KN.m
Mt 1- 2) : max
(1.2+0.3x0.217) x11.489/2 = 3.636 KN.m

Mt 2= Mte7) = 8.329 KN.m
Travée (2-3) (5-6): travee intermédiaire
1.05 (11.489) - (5.745+4.596)/2 = 6.893 KN.m
Mt (2- 3) : max
(1+0.3x0.217)x11.489/2 = 3.062 KN.m
Mt (-3 = Mt (5.6) =6.893 KN.m

Travée (3-4),(4-5): travée intermédiaire
1.05 (11.489) - (4.596+4.596)/2 = 7.467 KN.m
Mt (3- 41 max
(1+0.3x0.217)x11.489/2 = 3.062 KN.m
Mt (3-4) = Mt 45 = 7.467 KN.m

e Calcul des efforts tranchant :

Tw@-2) = qu L/2=6.201x2.80/2= 8.681 KN
Te@-2=1.1 Tw(z-2=1.1x8.681= 8.550 KN
Tw2-3=1.1qu L/2=1.1x6.201x3.05/2= 10.402 KN
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Te (2-3= qu L/2 =6.201x3.05/2 = 9.457 KN

Tw3-4) = qu L/2 =6.201x3.85/2 = 11.937 KN

Te (3-4) = qu L/2 =6.201x3.85/2 = 11.937 KN

Tw (4-5) = qu L/2= 6.201x3.85/2 = 11.937 KN

Te (a-5) = QuL/2 =6.201x3.85/2 = 11.937 KN
Tws-6)= Qul/2=6.201x3.05/2 = 9.457 KN
Te(s-6)= 1.1qu L/2=1.1* 6.201x3.05/2 = 10.402 KN
Twe-7=1.1 quL/2=1.1x 6.201x2.80/2 = 8.55KN
Te6-7)= qQuL/2= 6.201x2.80/2 = 8.681KN

Calcul a I’état limite de service :

Combinaison de charge : ....... (Ie calcul fait pour une bande de 65 cm)
gs= (G+Q)x0.65 =  ¢s=(5.40+1.5)x0.65 = 4.485 KN/m
Moments isostatiques :

qsL° 4.485x(3.85)
8 8

e Les moments sur appuis :
Ma1=0.15Mo (3-4)=0.15x8.310= 1.247 KN.m
Ma2=0.5Mo 34y =0.5x8.310=4.155 KN.m
Ma3=0.4 Mo (3-4) =0.4x8.310= 3.324 KN.m
Mas=0.4 Mo (3-4y =0.4x8.310= 3.324 KN.m
Mas=0.4 Mo 3.4y =0.4x8.310=3.324 KN.m
Mas=0.5 Mo 34y =0.5x8.310=4.155 KN.m
Ma7=0.15 Mo (3-4)=0.15x8.310=1.247 KN.m

e Les moments en travée :

Mo (3-4) = = 8.310 KN.m

Travée (1-2): travee de rive
1.05 (8.310) - (1.247+4.155)/2 = 6.025 KN.m
Mt @-2) : max
(1.2+0.3x0.217) x8.310/2 = 2.63 KN.m
Mt@-2) = Mter = 6.025 KN.m
Travée (2-3) (5-6): travée intermediaire
1.05 (8.310) - (4.155+3.324)/2 = 4.986 KN.m
Mt 2-3) : max
(1+0.3x0.217)x8.310/2 =2.215 KN.m
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Mt 2-3) = Mt (5.6) =4.986 KN.m
Travee (3-4),(4-5): travée intermédiaire
1.05 (8.310) - (3.324+3.324)/2 = 5.402 KN.m
Mt (3- 4: max
(1+0.3x0.217)x8.310/2 = 2.215 KN.m
Mt - 4) = Mt (2.5) =5.402 KN.m

Diagrammes des moments et des efforts tranchants :

LTB o e b 1 e 178

F A AAAAS

NN AN AN I N
1% 689 TAET 1481 6.093 L%
280 305 385 385 305 280

Diagramme des moments a L’.ELU
- i 11987 198 o 155
‘R\*\\Tl\ \PWI\ \*\\f
o a 11987 1187 al

280 205 285 285 305 280

A S
N AN A

Diagramme des moments a I’E.L.S.
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2.2- Type 2poutrelle & 04 travées

Calcul a I’état limite ultime :

e Les moments sur appuis :

Ma1=0.15Mo (3-4) =0.15x11.489=1.723 KN.m
Ma2=0.5Mo 349y =0.5x11.489=5.745 KN.m
Mas=0.4 Mo 3.4y =0.4x11.489=4.596 KN.m
Mas=0.5 Mo (3-4) =0.5x11.489=5.745 KN.m
Mas=0.15 Mo (3-4) = 0.15x11.489=1.723 KN.m

e Les moments en travée :

Traveée (1-2),(4-5): travée de rive
1.05 (11.489) - (1.723+5.745)/2 = 8.329 KN.m
Mt @-2) : max
(1.2+0.3x0.217) x11.489/2 = 3.636 KN.m

Mt (-2 = Mtus) = 8.329 KN.m

Travée (2-3) (3-4): travée intermediaire
1.05 (11.489) - (5.745+4.596)/2 = 6.893 KN.m
Mt (2- 3) : max
(1+0.3x0.217)x11.489/2 = 3.062 KN.m
Mt (2-3) = Mt (5.6) =6.893 KN.m

e Calcul des efforts tranchant :
Tw @2 = qu L/2=6.201x3.05/2= 9.457 KN
Te@-2=1.1 Twz-2=1.1x9.457= 10.403 KN
Tw2-3=1.1qu L/2=1.1x6.201x3.85/2= 13.131 KN
Te (2-3)= qu L/2 =6.201x3.85/2 = 11.937 KN
Tw@4) = qu L/2 =6.201x3.85/2 = 11.937 KN
Te3-4) = qu L/2 =1.1x6.201x3.85/2 = 13.131 KN
Tw@s5=1.1 qul/2=1.1x 6.201x3.05/2 = 10.403 KN
Te (4-5= quL/2=6.201x3.05/2= 9.457 KN
Calcul a I’état limite de service :
e Les moments sur appuis :

Mai1=0.15Mo (3-4) =0.15x8.310=1.247 KN.m
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Ma2=0.5Mo 3-4) =0.5x8.310= 4.155 KN.m
Ma3=0.4 Mo 34y =0.4x8.310=3.324 KN.m
Mas=0.5 Mo (3-4y =0.5x8.310=4.155 KN.m
Mas=0.15 Mo (3-4)=0.15x8.310=1.247 KN.m

e Les moments en travée :

Travée (1-2),(4-5): travée de rive
1.05 (8.310) - (1.247+4.155)/2 = 6.025 KN.m
Mt @-2) : max
(1.2+0.3x0.217) x8.310/2= 3.636 KN.m

Mt (-2 = Mt@gs = 6.025 KN.m
Traveée (2-3) (3-4): travée intermédiaire
1.05 (8.310) - (4.155+3.324)/2 = 4.986 KN.m
Mt (2- 3) : max
(1+0.3x0.217)x8.310/2 = 2.215 KN.m
Mt (-3 = Mt (5.6) =4.986 KN.m
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Diagrammes des moments et des efforts tranchants :

A~TATA—A
AL A A

305

385 385 305

Diagramme des moments a L’.ELU

13.131 11.937

305

AN
NN N

13.131 D457
385 385 305

Diagramme des efforts tranchants a L’.ELU

4.155

4.155

F A A AL

305

385 385 305

Diagramme des moments a I’E.L.S.
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< Détermination des armatures :

-le moment de la table de compression :

Mi=b.ho. fbc.(d-ho/2)...coei BAEL91

M:=0,65. 0,05. 14,17. (0,189-0,025).10% = 75.526 KN.m

Mt >Mmax=8.329 — Donc 1’axe neutre se trouve dans la table de compression ; et la section sera

calculée comme une section rectangulaire : b X h= (65x21) cm?

4
T

b =65cm
S i soe— homsom | | [0
18.9cm d =18.9cm h=21cm
—— B B
—t ¢ +
bo =10cm b = 65cm
pour le calcul on utilise les formules suivantes :
U M, 8329 =0.025<0.392

“bd?.f, 14.2x1000x0.65x(0.189)2

les armatures de la section comprimee n’existe pas. As=0

oo Q-y1-2.u)
0.8

=0.031

Z=d(1-0,4.)=0.988d =18.67cm

pe Mu  yuomogs 8321710000
Vi 0.1867 *348*1000

s

0,23bd.f,, _ 0.23*2.1*65*18.9
f 400

e

Anrin > =1.48(CM2)

A adopte =max Acalcul,Amin=1.48(CM?) soit 3T10 (As=2.35 CM?)

Tableau 1.2 : Détermination des armatures du plancher étage courant et RDC

Mu b d V8 a Z (cm) As Anin Adopté
(KN.m) | (cm) | (cm) (cm?) (cm?)

Appuis | 5.745 10 18 0.113 0,151 (1776 |093 |0,22 |1T12=1,13

travées |8.329 |65 18.9 | 0.025 0,031 |[18.67 |1.28 |1,48 |3T10=2,35
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Vérification a ’E.L.U :
- condition de non fragilité :
- en travee :
Anmin=0,23.b.d. fres/ fe= 0.23x65x18.9x2.1/400 = 1,48cm?
2.35cm? >1.48 cm?
- sur appui :
Anmin=0,23.b.d. froe/ fe=0.23x10x18.9x2.1/400 = 0,23cm?
1.13cm? >0.22 cm?

- Vérification contrainte tangentielle du béton :
Tumax=13,131KN

*fissuration non préjudiciable :

7, =min( 0,2.f 5 / 7, ;4MPA) = 3,33MPA

-3
=T/ JBISLIOT g eoampa
bd " 01.0,189

7, =0,694MPA <7, =333MPA.......cciiiir i, CVv

-Calcul des Armatures transversale :

L;b—";gzﬁ,) =min( 210/35;100/10;12)mm = 6,00mm
3510

On adopte un cadre ¢6 1cagre T6

= At=1T6=0.56cm?

¢, = min(

e Espacement des armatures transversales:
St<min (0, 9.d; 40cm) = min (0, 9.x18.9; 40cm) = 17,01cm
On adopte: St=15cm

Vérification de la compression du béton vis avis de I’effort tranchant:
-sur appui :

oy = —2Tu_ oy 13.131 ~154MPA
b,09d  0.1x0.9x0.189x1000

o.. = Qgﬁ = % =13,33MPA
bc 15

Vo
= 0, =154MPA< G, =13 33MPA ... CcVv
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Vérification a ’E.L.S :

-Vérification des contraintes :

Y= Mu ; ag_}/_leﬁ
M 2 100

Entravée: a=0,031.
v=8.329/6.025=1,382
(y-1)/2+fc28/100= (1.382-1)/2+25/100 = 0,441
= 0=0,031<0,441 ... (Y

En Appui : 0=0,151

v=5.745/4.155=1,383

(y-1)/2+fc28/100= (1,383 -1)/2+25/100=0,442

= 0=0,161 <0,442 ... Ccv

Condition de la fleche :

h/L>1/22.5=0.21/3.85=0,0545>1/22.5=0,044......cccceiimiirirrererirerenesenenannens Ccv

h M,

—> = 0.21/3.85=0,0545>8.329/15x11.489 = 0,0483.......ceccvrrrerrrrnrarirens Ccv

L 15.M,

A 36
~ < T = 2.35/10x18.9=0,01<3.6/400 = 0,01.....cceccvmirmirrirrirrierienesene e CVv
0 e
= Donc le calcul de la fleche est inutile

3- Plancher S/SOL.:

Dans ce plancher on a deux types des poutrelles :

3.1- Type 1poutrelle a 06 travees

1 2 3 4 5 6 7
A A A A A A A
2.80m 3,05m 3.85m 3,85m 3,05m 2,80m
3.2. Type 2poutrelle a 04 travees
1 2 3 4 5
A A A A A
3.05m 3,85m 3.85m 3,05m

3.1-Type 1poutrelle a 06 travées

Charge permanente : ..........ooiiiiiiiiiiininn, G = 5.40 KN/m?

Charge d’exploitation : .................ccccoeeen.n. Q =5 KN/m?
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a= Q __ > =0.481
G+Q 5+540

(140.3 )= (1+0.3x0.481) = 1.144
(140.3 &t )/2= (1+0.3%0.481)/2 = 0.572
(1.2+0.3 ¢ )/2= (1.2+0.3x0.481)/2 = 0.672

Calcul a I’état limite ultime :

Combinaison de charge : ......... (Le calcul fait pour une bande de 65 cm)

Qu=[1.35G + 1.5Q] X0.65
Qu=1.35 (5.40) + 1.5 (5)] 0.65 = 9.612 KN/ml

Les moments isostatiques :

QuxI* _ 6.612x(3.85)°
8 8

e Les moments sur appuis :

Ma1=0.15Mo (3-4)=0.15x17.810= 2.672 KN.m
Ma2=0.5Mo 34y =0.5x17.810=8.905 KN.m
Mas=0.4 Mo -4 =0.4x17.810= 7.124 KN.m
Mas=0.4 Mo 34y =0.4x17.810= 7.124 KN.m
Mas=0.4 Mo s-4) =0.4x17.810= 7.124 KN.m
Mas=0.5 Mo z-4) =0.5x17.810= 8.905 KN.m
Ma7=0.15 Mo (z-4) = 0.15x17.8109= 2.672 KN.m

= 17.810 KN.m

o Mo (3-4) =

e Les moments en travée :

Travée (1-2): travee de rive

1.05 (17.81) - (2.672+8.905)/2 = 12.912 KN.m

Mt 1- 2) : max

(1.2+0.3x0.481) x17.81/2 = 5.984 KN.m

Mt -2 = Mtern= 12.912 KN.m

Travée (2-3) (5-6): travee intermédiaire

1.05 (17.81) - (8.905+7.124)/2 = 10.686 KN.m

Mt (2- 3) : max

(1+0.3x0.481)x17.81/2 = 5.094 KN.m
Mt (2-3) = Mt 5.6) =10.686 KN.m
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Travée (3-4),(4-5): travée intermédiaire
1.05 (17.81) - (7.124+7.124)/2 = 11.577 KN.m
Mt 3- 4): max
(1+0.3x0.481)x17.81/2 = 5.094 KN.m
Mt - 4) = Mt 45y = 11.577 KN.m

e Calcul des efforts tranchant :

Tw-2) = Qu L/2=9.612x2.80/2= 13.457 KN
Te1-2=1.1 Tw-2=1.1x13.457=14.803 KN
Tw(2-3=1.1qu L/2=1.1x9.612x3.05/2= 16.124 KN
Te (2-3)= qu L/2 =9.612x3.05/2 = 14.658 KN
Tw(3-4) = qu L/2 =9.612x3.85/2 = 18.503 KN

Te (3-4) = Qu L/2 =9.612x3.85/2 = 18.503 KN
Tw@4-5=qu L/2=9.612x3.85/2 = 18.503 KN

Te (4-5) = quL/2 =9.612x3.85/2 = 18.503 KN

Tw 6= Qul/2=9.612x3.05/2 = 14.658 KN

Te 5-6)= 1.1qu L/2=1.1*9.612x3.05/2= 16.124 KN
Twe-7n= 1.1 qulL/2=1.1x 9.612x2.80/2 = 14.803KN
Te (6-7= quL/2=6.612x2.80/2= 13.457 KN

Calcul a I’état limite de service :

Combinaison de charge :............ (le calcul fait pour une bande de 65 cm)
gs= (G+Q)x0.65 =  (s=(5.40+5)x0.65 = 6.76 KN/m
Moments isostatiques :

Mo (3-4)= = 12.525 KN.m

qsL* 6.76%(3.85)°
8 8

e Les moments sur appuis :

Ma1=0.15Mo (3-4)=0.15x12.525=1.879 KN.m
Ma2=0.5Mo 3-4) =0.5x12.525=6.263 KN.m
Ma3=0.4 Mo 34y =0.4x12.525=5.01 KN.m
Mas=0.4 Mo (3-4y =0.4x12.525=5.01 KN.m
Mas=0.4 Mo (3-4y =0.4x12.525=5.01 KN.m
Mas=0.5 Mo 34y =0.5x12.525=6.263 KN.m
Ma7=0.15 Mo (3-4)=0.15x12.525= 1.879 KN.m
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e Les moments en travée :

Traveée (1-2): travée de rive
1.05 (12.525) - (1.879+6.263)/2 = 9.080 KN.m
Mt @-2) : max
(1.2+0.3x0.481) x12.525/2 = 4.208 KN.m

Mt -2 =Mtez = 9.080 KN.m
Traveée (2-3) (5-6): travée intermédiaire
1.05 (12.525) - (6.263+5.01)/2 = 7.515 KN.m
Mt (2- 3) : max
(1+0.3x0.481)x12.525/2 =3.582 KN.m
Mt (-3 = Mt 5.6) =7.515 KN.m

Travée (3-4),(4-5): travée intermédiaire
1.05 (12.525) - (5.01+5.01)/2 = 8.141 KN.m
Mt 3- 4): max
(1+0.3x0.481)x12.525/2 = 3.582 KN.m
Mt - 4) = Mt 4.5) =8.141 KN.m

116



Chapitre 1V ETUDE DES PLANCHRES

Diagrammes des moments et des efforts tranchants :

Diagramme des efforts tranchants a L’.ELU
10 5 5o 501 620
\il/ 1515 Lidi 371 7515 \'_./
80 308 383 385 305 80

Diagramme des moments a I’E.L.S.
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3.2- Type 2poutrelle a 04 travées

Calcul a I’état limite ultime :

e Les moments sur appuis :
Mai1=0.15Mo (3-4) =0.15x17.81= 2.672 KN.m
Ma2=0.5Mo 349y =0.5x17.81=8.905 KN.m
Mas=0.4 Mo (3-4) =0.4x17.81=7.124 KN.m
Mas=0.5 Mo (3-4) =0.5x17.81=8.905 KN.m
Mas=0.15 Mo (3-4)=0.15x17.81= 2.672 KN.m

e Les moments en travée :

Traveée (1-2),(4-5): travée de rive
1.05 (17.81) - (2.672+8.905)/2 = 12.912 KN.m
Mt @-2) : max
(1.2+0.3x0.481) x17.81/2 = 5.984 KN.m

Mt (-2 = Mtus) = 12.912 KN.m

Travée (2-3) (3-4): travée intermeédiaire
1.05 (17.81) - (8.905+7.124)/2 = 10.686 KN.m
Mt (2-3) - max
(1+0.3x0.481)x17.81/2 = 5.094 KN.m
Mt 2-3) = Mt 5.6) =10.686 KN.m

e Calcul des efforts tranchant :

Tw@2 = qu L/2=9.612x3.05/2= 14.658 KN
Te@2=1.1 Twr-2=1.1x9.457= 16.124 KN
Tw2-3=1.1qu L/2=1.1x9.612x3.85/2= 20.353 KN
Te (2-3= Qu L/2 =9.612x3.85/2 = 18.503 KN

Tw@-4) = qu L/2 =9.612x3.85/2 = 18.503 KN

Te3-4) = qQu L/2 =1.1x9.612x3.85/2 = 20.353 KN
Tw@s5=1.1 qul/2=1.1x 9.612x3.05/2 = 16.124 KN
Te (4-5= QuL/2=9.612x3.05/2= 14.658 KN
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Calcul a I’état limite de service :

¢ Les moments sur appuis :
Ma1=0.15Mo (3-4)=0.15x12.525=1.879 KN.m
Ma2=0.5Mo 349y =0.5x12.525=6.263 KN.m
Mas=0.4 Mo (3-4) =0.4x12.525=5.01 KN.m
Mas=0.5 Mo (3-4) =0.5x12.525= 6.263 KN.m
Mas=0.15 Mo (3-4) = 0.15x12.525=1.879 KN.m
e Les moments en travée :

Travée (1-2),(4-5): travée de rive

1.05 (12.525) - (1.879+6.263)/2 = 9.080 KN.m
Mt (1- 2) : max

(1.2+0.3x0.481) x12.525/2 = 8.417 KN.m

Mt -2 = Mte7) = 9.080 KN.m

Traveée (2-3) (3-4): travée intermédiaire

1.05 (12.525) - (6.263+5.01)/2 = 7.515 KN.m
Mt (2- 3) : max

(1+0.3x0.481)x12.525/2 =7.164 KN.m
Mt (2-3) = Mt 5.6) =7.515 KN.
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Diagrammes des moments et des efforts tranchants :

l\V& \I/ A M//r\\/l

205 285 385 305

Diagramme des moments a L’.ELU

14.658 20.353 16.124

NN NN
o N N

16124 18.503 20.353 14.658

305 385 385 305

Diagramme des efforts tranchants a L’.ELU

EJH sm m
A A~ 'S [ A A
\V 7515 1515 W
A05 385 its] 305

Diagramme des moments a I’E.L.S.
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< Détermination des armatures :
-le moment de la table de compression :
Mi=b.ho. fbc.(d-ho/2)...coei BAEL91
M:=0,65. 0,05. 14,17. (0,189-0,025).10% = 75.526 KN.m
Mt>Mmax=12.912 — Donc 1’axe neutre se trouve dans la table de compression ; et la section sera

calculée comme une section rectangulaire : b X h= (65x21) cm?

4
T

b =65cm
S i soe— ho=som || [
18.9cm d =18.9cm h=21cm
—— B EER
—¢ ¢ +
bo =10cm b = 65cm
pour le calcul on utilise les formules suivantes :
M :
U b 12.912 =0.039<0.392

“bd?.f, 14.2x1000x0.65x(0.189)2

les armatures de la section comprimée n’existe pas. As=0

oo Q-y1-2.u)
0.8

=0.05

Z=d(1-0,4.2)=0.98d =18.52 cm

As= M, = )Z(CM 002.=
Z.0

s

12.912*10000
0.1852*348*1000

0,23bd.f,, _ 0.23*2.1*65*18.9
400

Anrin > =1.48(CM2)

e

A adopte = max Acalcul,Amin=2.00(CM?) soit 3T10 (As=2.35 CM?)
- Les résultats dans le tableau :

Tableau 1V.3. Détermination des armatures du plancher S/SOL

Mu b d V8 a Z (cm) As Anmin Adopté
(KN.m) | (cm) | (cm) (cm?) (cm?)

Appuis | 8.905 10 18 0.176 0,243 |17.07 |150 |0,23 |2T10=1,58

traveés | 12.912 |65 18.9 |0.039 0,050 (1852 |[2.00 |148 |[3T10=2,35
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Vérification a ’E.L.U :
-condition de non fragilité :
- en travee :
Anmin=0,23.b.d. fres/ fe= 0.23x65x18.9x2.1/400 = 1,48cm?
2.35cm? >1.48 cm?
-sur appui :
Anmin=0,23.b.d. froe/ fe=0.23x10x18.9x2.1/400 = 0,23cm?
1.58cm? >0.23 cm?

-Vérification contrainte tangentielle du béton :
Tumax=20.353KN

*fissuration non préjudiciable :

7, =min( 0,2.f 4 / 7, ;4MPA) = 3, 33MPA

T, 20.353.10°°

T, = =
u b,d  01.0,189
7, =L077TMPA < T, =3,33MPA.......covrrrrimreeerresereeesseresseseeessseene cV

=1,077MPA

-Calcul des Armatures transversale :

L;b—";gzﬁ,) =min( 210/35;100/10;12)mm = 6,00mm
3510

On adopte un cadre ¢6 » 1cadre T6
= A=1T6=0.56cm?

¢, = min(

-Espacement des armatures transversales:
St<min (0, 9.d; 40cm) = min (0, 9.x18.9; 40cm) = 17,01cm
On adopte: St=15cm

Vérification de la compression du béton vis avis de I’effort tranchant:
-sur appui :

oy = 2T _ oy 20.353 = 2,393MPA
b,09d  0.1x0.9x0.189x1000

f 0.8x25

Gp =082 =
Vb

= 0y, = 2,393MPA < G,, =13,33MPA....oooovvvoveeeeeeecerereseseeseeseseeeeeeeee cv

=13,33MPA
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Vérification a ’E.L.S :
-Vérification des contraintes :
R
M, 2 100
Entravée: o=0,05.
vy =12.912/9.080 = 1,422
(y-1)/2+fc28/100 = (1.422-1)/2+25/100 = 0,461

= a=0,050<0,461......cccceiiiiiiiiii Ccv

En Appui: a=0,243
v = 8.905/6.263 =1,422
(y-1)2+fc28/100 = (1,422 -1)/2+25/100=0,672

= 0=0,243<0,672 ...nmeeeiiiiiii CcVv

Condition de la fleche :
h/L>1/22.5=0.21/3.85=0,0545>1/22.5=0,044.........coooeeeeeeeiieieeeeeeeeiiiisreeeeeeseanns CV
h M,
—> =0.21/3.85=0,0545>12.912/15x17.81=0,0483......cceeeeeeeeeeeeeeeeecnn. CcVv
L 15.M,

A 36
b d Sf—:> 2.35/10x18.9=0,01<3.6/400=0,01.....ooevveeeiimeeeieeeee e CV

0" e

= Donc le calcul de la fleche est inutile
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IV.3.ferraillage des planchers :

plancher terrasse ,RDC et étage courant.

1T12 EpingeleT6 EpingeleT6

1T12
3T10
e 6o J
Chapeau 1T12
3T10
Figure 1V.3 : Ferraillage du
plancher RDC et étage courant
Plancher S/SOL
2T10 EpingeleT6 EpingeleT6

|

: / |

: / |

! VA f 7| 4 |

i ¥ !

| :

‘ i

| |

i !

1IT10

J 65 i 3T10
Chapeau 1T10
3T10 ‘ | ‘

Figure 1V .4 : Ferraillage du
plancher S/SOL
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Chapitre V ETUDE DYNAMIQUE

Introduction :

Vu que Dl’activité sismique peut se produire a tout moment, provoquant d’importants dégats

humains et mateériels. Les structures doivent étres congues et construites de maniere adéquate afin

de résister a ses secousses sismiques, toute en respectant les recommandations des reglements

parasismiques.

Le but de ce chapitre est de définir un model de structure qui vérifie toutes les conditions et

criteres de sécurités imposées par les régles parasismiques Algériennes RPA99/version 2003.

V.1. Caractéristiques dynamiques propres :

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

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

[M]{f((t)}+[K]{x(t)}: O M

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

[K] : Matrice de rigidité de la structure.

{5(} : Vecteur des accélérations.

{x} : Vecteur des déplacements.

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

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

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

d’équilibre. Ce qui est donné par :

x()}={Alsin(at + @)......cccv..... 2)
Avec :

{A} : Vecteur des amplitudes.

o: Fréquence de vibration.
¢: Angle de déphasage.

Les acceélérations en vibration libre non amortie sont données par :
{X} = —?{A} sin(@.t+ @)............ ()

En substituant les équations (2) et (3) dans 1’équation (1) ; on aura :
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(K]-@?[M]) {A} sin(t + ) =0.......(4)
Cette equation doit étre vérifiée quelque soit le temps (t), donc pour toutes les valeurs de la fonction

sinus, ce qui donne :

(K]-@’[M]) (A} = 0}..oorcc..oe. ©)
Ce systeme d’équation est un systéme a (n) inconnues “A;”. Ce systéme ne peut admettre une

solution non nulle que si le déterminant de la matrice A s’annule c¢’est a dire :

L’expression ci dessus est appelée “Equation caractéristique .
En développant 1’équation caractéristique, on obtient une équation polynomiale de degré (n)
en (a)z)

Les (n) solutions (a)f;cof; ........ oK

) sont les carrés des pulsations propres des (n) modes de

vibrations possibles.

Le 1°" mode vibratoire correspond & ; et il est appelé mode fondamental (o, < @, < ... < @,)

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

modale (modale shape).

V.2. Modélisation de la structure :

L’une des étapes les plus importantes lors d’une analyse dynamique de la structure est la
modélisation adéquate de cette derniére.
La modélisation revient a représenter un probléme physique possédant un nombre de degré de
liberté (D.D.L) infini par un modele ayant un nombre de D.D.L fini et qui refléte avec une bonne
précision les paramétres du systéme d’origine a savoir : la masse, la rigidité et I’amortissement.
En d’autres termes ; la modélisation est la recherche d’un mécanisme simplifié qui nous rapproche
le plus possible du comportement réel de la structure, en tenant compte le plus correctement
possible de la masse et de la raideur (rigidité) de tous les éléments de la structure.

Vue la complexité et le volume de calcul que requiert I’analyse de notre structure, la nécessite de
I’utilisation de I’outil informatique s’impose.
et dans le cadre de cette étude nous avons opté pour un logiciel de calcul existant et qui est a notre
porté ; il s’agit du SAP2000
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V.2.1. Modélisation de la rigidité :

La modélisation des éléments constituants le contreventement (rigidité) est effectué comme suit :
Chaque poutre et chaque poteau de la structure a été modelisé par un élément linéaire type poutre
(frame) a deux nceuds, chaque noeud posseéde 6 degré de liberté (trois translations et trois rotations).
Les poutres entre deux nceuds d’'un méme niveau (niveau 1).

Les poteaux entre deux nceuds de différent niveaux (niveau i et niveau i+1).

Les voiles ont ét¢ modélisés par des €léments coque a quatre nceuds «élément Shell ».

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

Tous les nceuds de la base du batiment (z =0) sont encastrés (6DDL bloqués).

V.2.2. Modélisation de la masse :

e La masse de I’acrotére et des murs extérieurs a été¢ concentrée aux niveau des nceuds qui se
trouvent sur le périmétre de la structure (la masse de I'acrotére est concentrée uniquement
au nceuds du plancher terrasse).

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

e La masse volumique attribuée au matériau constituant les poteaux et les poutres est prise
égale a celle du béton a savoir 2,5t/m3

e La masse d’un plancher est calculée par I’équation (G+BQ) imposée par le RPA99 version
2003 ; dans notre cas B = 0,2 pour les étages a usage d’habitation. Cette masse est

distribuée (et concentré) sur les nceuds des planchers.

V.3 Caractéristiques géométriques et massiques de la structure :
V.3. 1. Détermination des masses et centres de masse par étage :

La détermination du centre de masse est basée sur le calcul des centres de masse de chaque
élément de la structure (acrotere, poteaux, poutres, plancher, escalier, voiles, balcons, maconnerie
extérieur)

Les coordonnées du centre de masse sont donnees par :
M. X. M.Y.
XG:—z L et YG=—Z L

2 M, M,

Avec :

Mi : la masse de 1’élément 1
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Xi, Yi: coordonnées du CDG de I’élément 1 par rapport au repere global
NOTA
En réalité le calcul manuel de la masse totale (par étage) ainsi que la position du centre de masse
par étage ne sont pas nécessaires ; en effet, le SAP 2000 calcul et affiche automatiquement les deux
facteurs cités précedemment (la masse et le centre de masse du plancher sont calculés
automatiquement et uniquement lorsque le plancher est modélisé par un diaphragme).

Les résultats donnés par le SAP 2000 sont regroupés dans le tableau

ci-dessous :
Tableau V.1: Caractéristiques massiques et geométriques
Position du centre de|Masses translationnelles MTx et MTy et
masse moment d’inertie massique MMI
Plancher | Xe(m) | Yo(m) | Zc(m) MTX (t) MTy (t) MMI (t.m?)
Terrasse | 1541 | 11,94 | 36,21 632.48 632.48 9013.34
geme 1541 | 11,94 | 32,98 743.74 743.74 10712.18
7¢me 1541 | 11,94 | 29,75 743.74 743.74 10712.18
geme 1541 | 11,94 | 26,52 743.74 743.74 10712.18
Geme 1541 | 11,94 | 23,29 743.74 743.74 10712.18
4éme 1541 | 11,94 | 20.06 743.74 743.74 10712.18
3eme 1541 | 11,94 16,83 743.74 743.74 10712.18
2¢me 1541 | 11,94 | 13,60 743.74 743.74 10712.18
1¢re 1541 | 11,94 10,37 743.74 743.74 10712.18
rdc 1541 | 11,93 7,14 800.24 800.24 11362.49
s/sol 1541 | 11,84 3.06 800.15 800.15 10464.33
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V.4. Etude sismique :
V.4.1. Introduction :

Le calcul des structures a I'égard de leurs sécurités sismiques est une phase indispensable.
Une analyse minutieuse du comportement dynamique de la structure par le biais d'un modéle
analytiqgue adéquat, nous permettra de définir avec une bonne exactitude ces caractéristiques
dynamiques a savoir les fréquences propres, modes propres etc.....
Le séisme de part sa nature dévastatrice, reste un phénomeéne que la science d'aujourd'hui n'arrive
pas a prévenir eu égard a d'autre phénomenes tels que les ouragans, les typhons, les ras de maree
etc.....C'est pour cela que 1'é¢tude au séisme pour les structures implantés en zones sismiques est
nécessaire pour prévenir la structure des endommagements qui peuvent étre causés par ce dernier,
et surtout éviter des pertes en vies humaines. Le calcul d'une structure vis-a-vis du séisme a pour
objet d'évaluer les charges engendrées dans le systeme structural.
Dans ce chapitre, on s'intéressera entre autre, a la vérification du confort des usagers définit par le
Reglement Parasismique Algérien par une Vérification des déplacements inter étages et plus la
veérification de I'effort tranchant a la base.
V.4.2. Choix de la méthode de calcul :

En Algérie, la conception parasismique des structures est régie par un réglement en vigueur a
savoir le “RPA99 modifié en 2003”. Ce dernier propose trois méthodes de calcul de la réponse
sismique ;

La méthode statique équivalente.

La méthode d’analyse modale spectrale.

La méthode d’analyse dynamique par accélérogramme.
V.4.2.1. La méthode statique équivalente : [2] (page 25)
- Principe :

Les forces réelles dynamiques qui se développent dans la construction sont remplacées par un
systtme de forces statiques fictives dont les effets sont considérés équivalents a ceux de I’action
sismique.

Le mouvement du sol peut se faire dans une direction quelconque dans le plan horizontal.

Les forces sismiques horizontales équivalentes seront considérées appliquées successivement

suivant deux directions orthogonales caractéristiques choisies par le projecteur. Dans le cas général,

ces deux directions sont les axes principaux du plan horizontal de la structure

-130 -



Chapitre V ETUDE DYNAMIQUE

V.4.2.2. La méthode modale spectrale :  [2] (page 33)

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

Dans notre projet, une étude dynamique de la structure s’impose du fait que les conditions de
régularité en plan ne sont pas satisfaites.

- Principe :

Il est recherché pour chaque mode de vibration le maximum des effets engendrés dans la
structure par les forces sismiques, représentées par un spectre de calcul, ces effets sont par suite
combinés pour obtenir la réponse de la structure.

Cette méthode est basée sur les hypothéses suivantes :

Concentration des masses au niveau des planchers.

Seuls les déplacements horizontaux des nceuds sont pris en compte.

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

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

Le minimum de modes a retenir est de trois (3) dans chaque direction considérée.
Dans le cas ou les conditions décrites ci-dessus ne peuvent pas étre satisfaites a cause de 1’influence

importante des modes de torsion, le nombre minimal de modes (K) a retenir doit étre tel que :
K>3J/N et T, <020sec [2] (page 35)

Ou : N est le nombre de niveaux au dessus de sol et T, la période du mode K.

V.4.2.3.Analyse spectrale : [2] (page 26)
Utilisation des spectres de réponse :

En Algérie le spectre de réponse est défini par le réglement parasismique Algérien RPA99; la
fonction du spectre de réponse est donnée par le systeme d'équation suivant:
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1.25A 1+ 1[2.5779—1j 0<T<T:
T, R
Ti<T<T
2.5;7(1.25A)2 ' ?
S R
—a 7 2
9 2.577(1.25A)Q(Lj3 To<T<3s
RUT
N
Q(T,\3( 3)3
2.577(1.25A)E ?2 = T>3
Avec :

g : Accélération de la pesanteur
g=9:81
A : coefficient d’accélération de zone
Pour notre cas :
e [’ouvrage est du “2” (batiment a usage d’habitation ).
e [’implantation de ce batiment se fera dans la wilaya de Tissemsilt (zone 1la).
Donc : A=0,15

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

[T
")

& : Pourcentage d’amortissement critique

>0,7 = 1 = 0,8819

E=7%. (Portique en béton armée et de remplissage dense)

R : Coefficient de comportement de la structure. 1l est fonction du systéme de contreventement.
R=5 (Mixte portique /voiles avec interaction car la hauteur de notre batiment est supérieur a
33m).

T1, T2. Périodes caractéristiques associées a la catégorie de site

T1=0,15set T>=0,5s (site meuble S=3)

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

1. Conditions minimales sur les files de contreventement —> observée Pq=0

2. Redondance en plan = observée Pq=0

3. Régularité en plan = observée Pg=0

4. Régularité en elévation => non observée Pq=0,05
5. Controle de la qualité des matériaux —> non observée Pq=0,05
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6. Controle de la qualité de I’exécution = non observée Pq=0.1
Q=1+0+0+0+0,05+0,056+0,1=1,2
Une fois le spectre de réponse injecté dans le fichier de données la réponse sismigue est obtenue
sous différentes combinaisons de charges (G, Q et E).

La longueur de I’intervalle temporel définissant le spectre de réponse doit comprendre les

périodes des N premier modes
- Résultante des forces sismiques de calcul :

Parmi I’une des 1% vérifications préconisées par le RPA99ver.03 celle relative a la résultante
des forces sismiques. En effet la résultante des forces sismiques a la base Vi obtenue par
combinaison des valeurs modales ne doit pas étre inférieure a 80% de la résultante des forces
sismiques déterminée par la méthode statique équivalente V pour une valeur de la période

fondamentale donnée par la formule empirique appropriée.

Si Vi < 0.8 V, il faudra augmenter tous les paramétres de la réponse (forces, déplacements,

moments,...) dans le rapport :

. _ 080V
Vt

- Calcul de la force sismique par la méthode statique équivalente :

soit v= A0

Le RPA99 ver.03 préconise de calculer le poids total de la structure de la maniére suivante :

— i . i — _ .
W =% Wétage tel que : Wétage = Weai + B Wai

Wiétage:représente le poids concentré au niveau du centre de masse du plancher i.
Wei : poids dl aux charges permanentes (plancher i).
Wi : surcharge d’exploitation (plancher 1).

B =0,2 pour les ¢tages a usage habitation (c’est le coefficient de pondération il est fonction de la

nature et de la charge d’exploitation)
W =81827.9 KN (tirer du fichier résultat du SAP200)
A=0,15 (groupe 2 zone lla) Q=120 R=5

D=7
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C’est le facteur d’amplification dynamique moyen. Il est fonction de la catégorie du site, du facteur

de correction d’amortissement m et de la période fondamentale de la structure T.

Plusieurs formules empiriques pour le calcul de la période fondamentale sont proposées par le
RPA99 ver.03, nous choisirons la formule qui donne la plus petite valeur soit:

h
T =0,00—

T = min D
T=C; ><h,\,3/4

C, : Coefficient, fonction de systéme de contreventement, du type de remplissage et donne par le
tableau 4.6

C,; =0,05 (Contreventement assuré partiellement ou totalement par des voiles en BA)

h, : Hauteur mesurée en métre a partir de la base de la structure jusqu’au dernier niveau

hy, =36,21m

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

D, =28.10m
D, =21.60m
AN:
-T=C; x hNS/4 = 0,050 (36.61)**=0,744s. Dans les deux directions
T =0,09 Ny =0,09 ——— 36.21 =0,62s
/D, V2810
T —009_M 36.21

=0,09———=0,70s
v Dy 21,60

- Condition sur la période fondamentale : [2] (page 36)

retenir dans chaque directions considérée la plus petite des deux valeurs données
respectivement par(4,6)-(4,7) »

. Tx=0,62s
Donc : T empirique=
Ty=0,70s

T 2/3
= T,<(TetT,)<3s=D= 2,577(?2]
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2/3 « 0,15(1,906 /1,2 <
DX=2,5(0,88)(%j — 1,906 YRR : JL2)\y v~ 0060w
Je ~ 0,15(1,758)(1,2) ,
D, = 2,5(0,88)(%j _1758 VY= - W =V =0,063W

V.4.3. Vérification d’ensemble :

Tableau. V.2 : Période et facteurs de participation massique

Facteur de participation massique

N A i i Al

B I N o

V.4.3.1.Constatations:

Le premier mode est un mode de translation suivant ’axe (y —Y)
Le troisieme mode est un mode de translation suivant ’axe (X — X)

Le troisieme mode est un mode de rotation

A w0 poE

Le facteur de participation massique modale atteint les 90% a partir du 7¢™ mode

V.4.3.2. Résultantes des forces sismiques :

Or W=81827.90 kN :{

* =5646.13kN 0,8V * =4516.9 kN
j—
V7Y =5155.15kN

0,8v?Y =4124.10kN
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D’apres le fichier des résultats de SAP2000 on a :

V., =28807 kN
V. =27505.1kN

dyn

_ Vi =28807KN = 0,8V * =4516.9KN..........OK
Ce qui donne :
Vg =13721.51- 0.8V = 4124.10KN .........OK

LA condition de I’art 4.3.6 de RPA 99 Version 2003 est donc vérifiée.On peut donc utiliser

directement les resultas obtenus par le calcul automatique
V.4.3.3.Vérification au renversement :

Le moment de renversement qui peut etre causé par 1’action sismique doit etre calculé par

rapport au niveau de contacte sol-fondation.

Le moment stabilisant sera calculé en prenant en compte le poids total équivalent Au poids du
remblai.

- Méthode de calcul :
> Wk.bi > 3 Fr.he

Avec:
e WKk : Le poids calculé a chaque niveau (k) Wk=Wkg + 0.2WKkq
» Wiyg : Poids di aux charges permanentes.
» W.yq : Poids di aux charges d’exploitation.
e bi: Centre de gravité de la structure
e Fi: lasomme des forces sismiques a chaque étage k.

e hi: La hauteur de I’étage k.
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Tableau IV.3 :Veérification au Renversement (x-x)

| |m\m\m||
e

> Wk.bi =157085.47
Y Fk.hk=115759.6

= > Wk.bi > ¥ Fx.hk = condition vérifiée
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Tableau IV.4 Vérification au Renversement (y-y)

| |W\|\\
e

> Wi.bi =126096.79
Y Fihe=115759.6
— > Wk.bi > 3 Fk.hk — condition vérifiée

V.5. 3.Vérification Des Déplacements Inter Etage :

Le déplacement horizontal a chaque niveau "k" de la structure est calculé comme suit
Ok = R Bek (4.-19)
Oek : déplacement di aux forces sismiques Fi (y compris ’effet de torsion)

R : coefficient de comportement

le déplacement relatif au niveau "k" par rapport au niveau "k-1" est égal a :

Ak = 8k - Ok-1
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Il faut que :

8k SSadm

Oadm: Le déplacement inter étage admissible.

Sadm =1% he

hn : La hauteur de 1’étage N

Tableau 1V.5 : Calcul des déplacements inters-étages du 4™ modéle

Combinaison : E
h Niv. Ux Uy Ax Ay Sx =Ax.r.R 8y =Ay.r.R < Observation
(mm)  |(mm) | (mm) | (mm) dadm (mm)
(mm) (mm)

3.23 | 36.26 39.8 44.2 4.9 5.4 29.9635 30.42 32.3 OK
3.23 | 32.98 34.9 38.8 5 55 30.575 31.59 32.3 OK
3.23 | 29.75 29.9 33.3 51 55 31.1865 32.175 32.3 OK
3.23 | 26.52 24.8 27.8 4.9 5.4 29.9635 32.175 32.3 OK
3.23 | 23.29 19.9 224 4.7 5.3 28.7405 31.59 32.3 OK
3.23 | 20.06 15.2 17.1 4.3 4.9 26.2945 31.005 32.3 OK
3.23 | 16.83 10.9 12.2 4 4.4 24.46 28.665 32.3 OK
3.23 | 13.60 6.9 7.8 3.2 3.7 19.568 25.74 32.3 OK
3.23 | 10.37 3.7 4.1 2.3 25 14.0645 21.645 32.3 OK
4.08 7.14 14 1.6 14 1.6 8.561 14.625 32.3 OK
3.06 3.06 0 0 0 0 0 0 32.3 OK
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Introduction :

Les différentes sollicitations qui seront considerées ultérieurement ont été obtenues lors de
I’analyse statique et dynamique de la structure retenue par le biais du logiciel SAP2000.
Une section d’un élément peut avoir quatre types de sollicitations possibles :
1. Compression simple.
2. Traction simple.
3. Flexion simple.
4. Flexion composée.
e les poutres sont soumises au moment fléchissant et des efforts tranchants donc elle sont
calculés a la flexion simple.
e Les poteaux sont soumis a des efforts normaux, des efforts tranchants et a des moments

fléchissant, ils seront donc calculés en flexion composée.
V1.1.Ferraillage des portiques :

VI11.1.1- Ferraillage des poutres :

Les poutres sont des éléments structuraux qui transmettent les efforts de plancher vers les
poteaux. Elles sont des éléments non exposeée aux intempéries et solliciter par des moments de
flexion et des efforts tranchants, donc le calcul se fera en flexion simple avec les sollicitations les
plus défavorables en considérant la fissuration comme étant peu nuisible.

Le ferraillage est calculé a 1’état limité ultime sous 1’effet du moment le plus défavorable suivant
les recommandations de le RPA 99/version 2003 , et les contraintes seront vérifiées a I’E.L.S vis-a-

vis de la durabilité.

- Les combinaisons de calcul :

1-135G+15Q ..o selon BAEL91
2-G+QxE ... selon  RPA2003
308G E...cciiiiiii selon RPA2003

e La combinaison (1) nous permettra de déterminer le moment maximum en travée.

e La combinaison (2) donne le moment négatif maximum en valeur absolue, sur les appuis et
permettra de déterminer le ferraillage supérieur au niveau des appuis.

e La combinaison (3) nous permettra de déterminer le moment négatif ou positif minimum
en valeur absolue sur les appuis et permettra dans le cas ou M > 0 de déterminer le ferraillage

au niveau des appuis.
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- Ferraillage par BAEL91 :

BAEL ont pour objet de spécifier les principes et les méthodes les plus actuels devant présider et
servir a la conception et aux calculs de vérification des structures et ouvrages en béton armé, et
s’appliquent plus spécialement aux batiments courants.

Les régles de conception sont venu afin de remédier en faisant travailler les matériaux dans le
domaine plastique et en adoptant des combinaisons d’action qui tiennent compte d’une part de la
variation possible dans le cas défavorable des intensités des actions, d’autre part de la probabilité

les quelles les actions entaient leurs valeurs.

Les poutres sont soumises aux efforts suivants :

e Moment fléchissant.

e Effort tranchant.(les efforts normaux sont négligeable).
Vérification de I’effort tranchant :

La contrainte de cisaillement est donnée par :

max
max Vu

T, = —
b,d
On doit vérifier que TL:mX <7 avec :

" =min (0.13fc28,4MPA) fissuration peu nuisible.

Z" =min (0.1fcs, 3MPA) fissuration préjudiciable ou tres préjudiciable (2.2 MPA).

- Détermination de I’armature transversale :

Ces armatures doivent faire avec 1’axe un angle 45°< o <90°.

Les conditions suivantes doivent étre vérifier :

Espacement : Si< min (0.9d ; 40 cm).

Section minimale At des cours transversaux (BAEL A5.1.2.2)

ATt o6 7avPA

bo.St
Soit pratiquement : St< 0.4.50

¢ Le diametre ot des armatures d’ame d’une poutre gt <min (h/35,b0/10) d’apres le BAEL
AT7.2.2.

h :hauteur totale de la poutre.
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bo : largeur de I’ame.

e La justification vis.a.vis de ’E.L.U des armatures d’ames s’exprime par la relation:
A[ TU - 0,3 ftj -k
> »
b, S, ~ 0,8f,(cosa +sin &)

e Dans le ces courant de la flexion simple sans prise de bétonnage et avec des armatures

droites :K=1 ,a=I1/2 alors:

i S

, —O0,3f
b, S, 0,8 1,

tj -

- Condition de non fragilité :

0,23b, .d.f
As 2 Anin = f 128

e

- Verification de la fleche (BAEL B.6.5) :
On peut admettre de ne pas justifier ’E.L.U de déformation des poutres par un calcule de fleche

si les conditions suivantes sont vérifiées :

h_ ™M,

1 10My

A 4,2
=

bod ~ f.(MPA)

1.1
L 16

Avec :

Mt : moment MAX en travée.

Mo: moment isostatique minimal .
Bo: largeur de la poutre .

d : hauteur utile .

A : Section d’armature.

- Recommandation du RPA99/version 2003 :

Les regles R.P.A «Regles Parasismiques Algériennes » ont pour but de fixer normes de
conception et de calcul des constructions en zone sismique, pour des ouvrages courants. Les

objectifs ainsi visés sont d’assurer une protection acceptable des vies humaines et des constructions

- 143 -



Chapitre VI FERRAILLAGE DES ELEMENTS

vis a vis de I’effet des actions sismiques par une conception et un dimensionnement appropriés.

- Armatures longitudinales :

e Le pourcentage minimal des aciers longitudinaux sur toute la langueur de la poutre est de
0.5% coovveeeieceee e [ Amin = 0.5% (bxh)].

e Le pourcentage maximum est de 4% en zone courante , et 6% en zone de recouvrement .

e La longueur minimal de recouvrement et de 10 cm entre deux cadres et un minimum de
trois cadres /noeuds.

e La longueur minimal de recouvrement est de 40¢(zone 1)

e Les cadres du noeud sont constitués de 2U superposées formant un carré ou un rectangle .
L'ancrage des armatures longitudinales supérieures et inférieures dans les poteaux de rive et
d'angle doit étre effectué avec des crochets a 90°.

Les cadres du nceud disposés comme armatures transversales des poteaux, sont constitués de 2 U
superposés formant un carré ou un rectangle ( la ou les circonstances s’y prétent, des cadres
traditionnels peuvent également étre utilisés ).

Les directions de recouvrement de ces U doivent étre alternées Néanmoins, il faudra veiller a ce
qu'au moins un coté fermé des U d'un cadre soit disposé de sorte a s'opposer a la poussée au vide
des crochets droits des armatures longitudinales des poutres.

On doit avoir un espacement maximum de 10cm entre deux cadres et un minimum de trois

cadres par nceud.

- Armatures transversales :

(RPA/version 2003, art 7.5.2.2)
e La quantité de ces armatures doit vérifier :A=0.03 S.d.
e [’espacement maximum entre les armatures transversales est déterminé comme suit :
e Dans la zone nodale et en travée, si les armatures comprimées sont nécessaire
min(h/4,1.2¢)
¢ En dehors de la zone nodale S<h/2.

La valeur du diamétre ¢ des armatures longitudinales a prendre est le plus petit diametre utilise,
et dans le cas d’une section en travée avec armatures comprimées, c’est le diamétre le plus petit des
aciers comprimeés.

Les premicres armatures transversales doivent étre disposées a 5 cm au plus du nu de 1’appui ou

de ’encastrement.
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VI11.2. Le Ferraillage :

Le ferraillage des portiques fait par un calcul automatique a L aide d’un logiciel

« Socotec ». « SAP2000 ».

VI11.2.1. Ferraillages des poutres transversales :

37.5¢cm

i

-:2.5 cm

- Ferraillage en travée : selon la combinaison 1,35G + 1,5Q.

M max = 45,10 KN.m ( portique intermediaire C)

o= MZU =0,075
bd?f,,

1 <0.186 = donc il n’est pas nécessaire de mettre des armatures comprimées

On se trouve dans le domaine 1, oS= 348MPa ; &=10 %o

Tableau IV.1 : Ferraillage selon la combinaison 1,35G + 1,5Q

Portique | élément M Acale Anin (cm?) A adopré
(KN.m) [ (cm?) R.P.A.99 (cm?)
348 21,20 1,66 6,00 3T14 =4,62
A 320 9.5 0.74 6,00 3T14 =4,62
140 45.10 3.60 6,00 3T14 =462
5 395 26.10 2.05 6,00 3T14 =4,62
55 19.90 1.55 6,00 3T14=4,62
¢ 38 10.20 0.79 6,00 3T14 =4,62

- Ferraillage sur appuis : nappe supérieure :
Selon la combinaison G+ Q + E

M max=200.2 KN.m  ( portique intermédiaire C)
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Tableau IV.2 : Ferraillage selon la combinaison G+ Q +E
] . Mu Acalcul Anmin (sz) A adopté
Portique élément
(KN.m) | (cm?) R.P.A.99 (cm?)

A 175 125,80 9,23 6,00 3T16 +3T12=9,42
320 1115 8.08 6,00 3T16 +2T12 =8,29
356 177.2 13,66 6,00 4T16 +4T14 = 14,20

B
395 159.4 12.07 6,00 4T16 +4T12=12,56
281 200.2 15,83 6,00 4T16 +4T16 = 16.08

C
38 178.8 13.81 6,00 4T16 +4T14 = 14.20

- Ferraillage sur appuis : nappe inférieure :
Selon la combinaison 0,8G + E
M max = 196,30 KN.m (portique intermédiaire C)

Tableau IV.3 : Ferraillage selon la combinaison 0,8G + E

Portique | élément M Acale Amin (C?) | A adont
(KN.m) | (cm?) R.P.A.99 (cm?)
175 122.60 8,97 6,00 3T16 +3T12=9,42
A 320 113.3 8.22 6,00 3T16 +3T12=942
330 167.5 12.78 6,00 4T16 +4T14 = 14,20
5 395 154 11.60 6,00 4T14 +4T14 =12,32
307 196.30 15.45 6,00 4T16 +4T16 = 16,08
¢ 38 181.4 14.05 6,00 4T16 +4T14 =14.20

- La vérification du ferraillage des poutres transversales :
e Section minimale (RPA): b=30cm ; h=40cm
Amin = 5%.bxh = 0,50%0,40x0,30 = 6,00 cm?
e Section maximale (RPA) :
A max = 4%bxh = 48,00 cm?

On a: La section d’armature sur appuis :
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A, =3T16 = 6,03 cm?
= 6,03 +9,42 = 15,45 cm?
A, =3T16+3T12=9,42 cm?

Dot 15,45 cm? < 48,00CM2 ....nnni e CcvV

- La Condition de non fragilité :
Amin=0,23fs b.d/ fe=1,34CM? ...t CV

- La vérification a I’état limite ultime (E.L.U) :

- La vérification de la contrainte de cisaillement :

Fissuration non préjudiciable : Z =min (0,2fcs/ 7, .5 MPa) = 3,33MPa
Soit la poutre la plus sollicité est N° 175 ; T max = 37.00 KN

Avec: b=30cm ; d=37.5cm

7, =T _ /b.d=0328MPa< 7,=3,33MPa ............................ cV

- Calcul de la section des armatures transversales :

®, <min L;E;CD
35 10

D, < min(4—oo'@'

e choix du diamétre: Ona:
; 16 |=11.43mm
5 10

Onprend: T8 (HA.F:E400MPa)
At fel bxSt > max [ T 5 0,4MPa] = Ai>0,423x30x33, 3/ 400 = 1,055 cm?

Soit : 4T8 = 2,01 cm?
e Espacement d’aprés le BAEL :
Su<min (0, 9.d , 40cm) = 33,3 cm
S <At fel0,4.b=(2,01x400)/ (0,4x30) = 67 cm
St = min (Su, St2) =33,3cm
e [Espacement exigé par le RPA :
En zone nodale : St <min (h/4 ,12¢) = min (40/4 , 12x1,6) = 10 cm
En zone courante : St<h/2=40/2=20 cm
Donc on adopte :
St=10cm .............. En zone nodale.

Si=15cm ... ... ... ... .. En zone courante
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e La section minimale des armatures transversales selon le RPA 99 :
At min = 0,003.S¢.b = 1,80 cm?
Atmin = 1,80CM? < 2,01 €M?  oeniei e CV

- La vérification a I’état limite de service (E.L.S) :
- La contrainte de compression du béton :
Nappe inférieure : Ai= 3T 16 = 6,03cm?

Calcul de o, :

b.y? + 15.As.y — 30.d.As =0 = 30.y>+90,45.y - 6693,30 =0
La résolution de cette équation on a trouver : y = 13,50cm

| =b.y®/12 + 15. As. (d — y) 2 = 56101,95cm*

Soit la poutre la plus sollicitée N°359 : Mser = 58,308 KN.m

o, =M ser .Y /1 = 58,308x103x13, 5x102/ 56101,95x108= 14,05 < o, =15 MPa ....

- La vérification de la fléche :
Mo= (G +Q) L?/ 8 =(9,88+0,68)x2 = 21,12 KN.m
En travée : As = 3T16 = 6,03cm?

h/L>1/16 = 0,10 20,0625 ... Cv
h/L> Mter/10Mo = 0,10 20,05 ..., Ccv
As/bxd < 4,2 /fe = 0,0054 <0,0105 .....cccooiiiiiiii Ccv

Donc le calcul de la fleche est inutile

.CV

NB : Les chapeaux sur les appuis doivent avoir une longueur tel que le débord par rapport au nu de

I’appui est supérieur a :

Lmax/ 5 : Si I’appui n’appartient pas a une travée de rive, Soit : 1,00m

Lmax/4 : Si’appui appartient a une travée de rive, Soit : 1,22m
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VI11.2.2.Ferraillage des poutres longitudinales :

- Ferraillage en travée : selon la combinaison 1,35G + 1Q.
M max = 144,60kn.m (portique intermédiaire 3)

I\/IU
bd*f,,

n= — ... 1<0.186

= donc il n’est pas nécessaire de mettre des armatures comprimées

On se trouve dans le domaine 1, os = 348MPa; &= 10 %o

Tableau IV.4 : Ferraillage selon la combinaison 1,35G + 1Q

Portique | élément M Acale Amin (erTY) A ados
(KN.m) [ (cm?) R.P.A.99 (cm?)
348 67.2 4.23 5,25 3T16 =6,03
! 320 33.2 2.05 5,25 3T16 =6,03
140 97.3 6.23 5,25 3T16+2T12 = 8,29
g 395 51.8 3.23 5,25 3T16 =6,03
55 136.8 9.00 5,25 3T16+3T12 =9,42
3 38 68.8 4.33 5,25 3T16 =6,03
55 146.6 9.71 5,25 3T16+3T14=10,65
) 38 76.10 4.81 5,25 3T16 =6,03

- Ferraillage sur appuis : nappe supérieure :
Selon la combinaison: G+ Q + E
M max = 94,036 MN.m  ( élement 38)
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Tableau IV.5: Ferraillage selon la combinaison G+ Q +E

Portique slement Mu Acaicul | Amin (Ccm?) A adopte
(KN.m) | (cm?) | R.P.A.99 (cm?)
147 155.40 | 8.78 5,25 3T16+3T14 = 10,65
! 140 64.90 3.51 5,25 3T16+3T14 = 10,65
266 286.40 | 17.45 5,25 3T16+3T14 = 10,65
: 294 222.30 | 13.03 5,25 3T16+3T14 = 10,65
49 136.8 9,00 5,25 3T16+3T14 = 10,65
3 38 68.80 4.33 5,25 3T16+3T14 = 10,65
49 322.27 | 20.16 5,25 4T20 +4T16 =20.60
) 38 261.30 | 15.67 5,25 4T16+4T16 = 16.08

c. Ferraillage sur appuis : nappe inférieure
Selon la combinaison: 0,8G + E
M max = 83,227 MN.m  ( élément 36)

Tableau IV.6: Ferraillage selon la combinaison 0,8G + E

Portique | élément | Mu | Acaicul | Amin(CM?) | Amin (cm?) A adopté
(KN.m) | (cm?) | BAEL 91 | R.P.A.99 (cm?)
1 134 142.30 | 7.99 1,16 5,25 3T16+2T14=9,11
151 77.30 4.21 1,16 5,25 3T16 =6,03
2 266 262.8 | 15.78 1,16 5,25 4T16+4T16=16.08
294 226.2 | 13.28 1,16 5,25 4T16+4T14=14,20
3 51 224 13.14 1,16 5,25 4T16+4T14=14,20
36 140.2 7.86 1,16 5,25 4T16 =8,04
4 51 297.4 | 18.26 1,16 5,25 4T20+4T14=18.72
36 265.80 | 15.99 1,16 5,25 4T16+4T16=16.08

- La vérification du ferraillage des poutres transversales :
e Section minimale (RPA): b=30cm ; h=35cm
Anmin = 0,50.b.d = 0,50%0,35x%0,30 = 5,25 cm?
e Section maximale (RPA) :
Amax = 4%Db.d = 57 cm?

On a: La section d’armature sur appuis :
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A = 4T16 = 8,04 cm?
A, =4T120+ 4T16 = 20.60 cm? } = BO4r2080=2884cn
Dot : 26,64 CM2 < 57 CM2 L.oiei e CV

- La Condition de non fragilité :
Amin=0,23frs b.d / fe = 1,16cm?

- La vérification a I’état limite ultime (E.L.U) :
- La vérification de la contrainte de cisaillement :
Fissuration non préjudiciable : Z =min (0,2fc28/ 7, .5 MPa) = 3,33MPa

Soit la poutre la plus sollicité est N°38 T max = 87,008 KN
Avec: b=30cm ; d=47.5cm

7, =T, /b.d=0610MPa < 7,=333MPa ............ccccuvreriiiinn.n, CcV

- Calcul de la section des armatures transversales :

e choix du diamétre :

®, <min L;E;CD
3510

®, < min @;@;16 =10mm
35 10

Ona:

On prend : T8 (HA.F.E400MPa)
At fe ! bxSt>max [ ‘v 5 ,0,4MPa] = A >0, 453x30x33, 3 /400 = 1,132 cm?

Soit:  At=4T8=2,01cm?
e Espacement d’aprés le bAEL :
Su< min (0, 9.d, 40cm) = 40,00cm
Sto < At fel0,4b = (2,01x400)/ (0,4 x30) = 67cm
St = min (Su, St2) = 40.00cm
e Espacement exigé par le RPA :
En zone nodale : St <min (h/4, 12 ¢) = min (50/4, 12x2,0) = 12,50cm
En zone courante : St<h/2=50/2=25,5cm
Donc on adopte :
St=10cm veever ... ... En zone nodale.

St=15cm ... ... ........ En zone courante.
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e L a section minimale des armatures transversales selon le RPA 99 :

At min = 0,003.St.b = 1,62cm2
Atmin = 1,62cM? < 2,016M% . ovvvnieieiee e, CV

- La vérification a I’état limite de service (E.L.S) :
- Lacontrainte de compression du béton :
Nappe inférieure :
A;= 3T 16 =6,03cm?
Calcul de o, :
b.y® + 15.As.y — 30.d.As =0 = 30.y% +90,45y — 6693,3=0
La résolution de cette équation on a trouver : y = 13,5cm
| =b.y®/12 + 15. As. (d —y) 2 =56101,95 cm*
Soit la poutre la plus sollicitée N° 55 ; Mser = 21,82 KN.m

o, =Mser.Y /1 =21,82x107 x 13,5x10%/ 56101,95x10® = 5.251 < o, ,. = 15 MPa

- La vérification de la fléeche :
Soit la poutre la plus sollicitée :
Mo = (G +Q) L¥8 = (11,92 + 2,73) x 1,171 = 25,069 KN.m
- En travée :
As = 3T16 = 6,03cm?
h/L>1/16 = 0,095 >0,0625
h/L> Mter/10Mo = 0,095 >0,0835
As/bxd<4,2/fe = 0,00656<0,0105

Donc le calcul de la fleche est inutile.

NB : Les chapeaux sur les appuis doivent avoir une longueur tel que le débord par rapport au nu de

I’appui est supérieur a :

Lmax/ 5 : Si I’appui n’appartient pas a une travée de rive, Soit : 0,80 m

Lmax /4 : Si I’appui appartient a une travée de rive, Soit : 0, 95 m
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- Schéma des ferraillages des poutres:
+ Poutres transversales: (30x40)cm?
+ A- portique A

Sur appui : 3T16 +3T12 En travée : 3T16+3T12

[ 3T16+3T12 ] [ 3T16 ]

o W o

"

[ Epingle T8 ] < { Epingle T8 ]

{ Cadre T8 ] d 4—[ Cadre T8 ]

[ 3T16 ] 3T16+3T12

—

En appuis En travée

Figure VI .1 : Schéma des ferraillages des poutres transversales portique — A -
+ B- portique B

Sur appui : 4T16 +4T12 En travée : 4T16+4T12

[ AT16+4T12 ] [ 4T16 ]
it me A
< { Cadre T8 ] < { Cadre T8 ]

f
| Cadre T8 ]

f
| Cadre T8 ]

PS ol o
[ 4T16 ] [4T16+4T12
En appuis En travée

Figure VI .2 : Schéma des ferraillages des poutres transversales portique — B -
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+ C- portique C

Sur appui : 4T16 +4T16 En travée : 4T16+4T14

[ AT16+4T16 ] [ AT16 ]
L ol
< { Cadre T8 ] < { Cadre T8 ]
{ Cadre T8 ] { Cadre T8 ]
° ol o
[ AT16 ] [4T16+4T14 ]
En appuis En travée

Figure VI .3 : Schéma des ferraillages des poutres transversales portique — C-
+ Poutres longitudinales ( 30x50 ) cm?
+ A- portique 1

Sur appui : 3T16 +3T14 En travée : 3T16+3T14

s

[ 3T16+3T14 ]

g

3T16 ]

N

< { Epingle T8 ] < { Epingle T8 ]
{ Cadre T8 ] d m—[ Cadre T8 ]
[ 3T16 ] 3T16+3T14
En appuis En travee

Figure VI .4 : Schéma des ferraillages des poutres longitudinales portique —1-
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+ B- portique 2

Sur appui : 4T16 +4T16 En travée : 4T16+4T14

[ AT16+4T16 ] [

4T16 ]

fEMB T M

< [ Cadre T8 ]

< [ Cadre T8 ]

[ Cadre T8 ]

[ Cadre T8 ]

® [ [
o« ® o o
[ 4T16 [ 4T16+4T14
En appuis En travée

Figure VI .5 : Schéma des ferraillages des poutres longitudinales portique —2-
+ C- portique 3

Sur appui : 4T16 +4T14 En travée : 4T16

[ 4T16+4T14 ] [ 4T16 ]
SFE AR T hn
< { Cadre T8 ] < { Cadre T8 ]
[ Cadre T8 ] { Cadre T8 ]
¢ e 9 ¢
[ 4T16 ) [ 4T16 ]
En appuis En travée

Figure VI .6 : Schéma des ferraillages des poutres longitudinales portique —3-
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+ D- portique 4

Sur appu

i:4T20 +4T14

[ AT20+4T14 ]

J

)

< { Cadre T8
{ Cadre T8
[ 4T16
En appuis

En travée : 4T16+4T16

[ 4720 ]

T A

P
<«

[ 4T16+4T16 ]

En travée

(
| Cadre T8 ]
(
| Cadre T8 ]

Figure VI .7 : Schéma des ferraillages des poutres longitudinales portique —4-

VI11.2.3.Ferraillage des poteaux

Les poteaux sont des éléments structuraux assurant la transmission des efforts des poutres vers

les fondations. Un poteau est soumis a un effort normal « N » et a un moment de flexion « M »

dans les deux sens soit dans le sens longitudinal et le sens transversal. Donc les poteaux sont

sollicités en flexion composée.

- Recommandation du RPA 99/version 2003 :

- Armatures longitudinales :

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

e Le pourcentage minimum est de 0.8%(zone 11).

e Le pourcentage maximum est de 4% en zone courante et de 6% en zone de recouvrement.

e [ alongueur minimale de recouvrement est de 40 @ (zone II)

e La distance entre les barres verticales sur une face du poteau ne doit pas dépasser 25 cm

(zone I1).

e Les jonctions par recouvrement doivent étre faites si possible a I’extérieur des zones

nodales(zones critiques).

e h’= Max(he/6,b1,h1 ,60cm)
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- Armatures transversales :

Les armatures transversales des poteaux sont calculées a 1’aide de la formule :

A _ PaVy
t h,.f,

vy (Effort tranchant de calcul

h1 : Hauteur totale de la section brute .
fe : Contrainte limite élastique de 1’acier des armatures transversales.
pa :Coefficient correcteur (tient compte de la rupture ).
pa=2.5 Sil’élancement géométrique >5.
pa=3.75 Si I’élancement géométrique<s.
fe=400 Mpa.
t :Espacement des armatures transversales :
e Dans la zone nodale :
t<min (104, 15cm) en zone lla
e Dans la zone courante :
t’ <15¢ en zone lla
Ou ¢ est le diamétre minimal des armatures longitudinales du poteau.
La quantité d’armatures minimale (Av/b1t %) est donnée par :
0.3% siig> 5
0.8% si Lg<3
Par interpolation si 3 <Ag< 5
Avec :
Lg =l/a ou l/b avec aetb, lesdimensions de la section du poteau.
- Combinaison de calcul :
Les poteaux sont soumis aux efforts revenant de la combinaison (G+Q=E) suivants :
o Effort Normal.
e Effort Tranchant.
e Moment Fléchissant.

Donc ils doivent étre ferraillés en flexion composée a | < E.L.U.
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- Sollicitations a considérer :

Nmax —— M correspondant.

Nmin

—

M correspondant.

Mamax . N correspondant.

Mamax N correspondant.

Chacune des quatre combinaisons donne une section d’acier. La section finale choisisse

correspondra au max des ces valeurs (cas plus défavorable).

- Le ferraillage :

M
5k
N R —
M = /
( I 40cm B7cm
h
B A %“" “““
30cm
Tableau IV.7: Ferraillage des poteaux
Poteaux | N (KN) | M (KN.m) | Asup (cm?) | Ainf (cm?) | Amin RPA Aadopts (CM?)
Sens xx’
40x80 | 7338.2 198.2 3.66 31.97 25.6 4T20+4T20+4T16
40x70 | 6556.7 212.3 9.12 32.45 22.4 4T20+4T20+4T16
40x60 | 6169.7 135.5 12.01 31.37 19.2 4T20+4T20+4T16
Sens yy’
40x80 | 181.20 234.7 0.00 14.59 25.6 4T20+2T16
40x70 | 866.69 21.2 0.00 0.00 22.4 4T20+2T16
40x60 | 3274.3 31.00 0.00 0.00 19.2 4T20+2T16
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- Vérification du ferraillage des poteaux :
- Section d’armature selon ’'RPA-2003 : :
Section minimale :
AS min=0,8x b xh
Toutes les sections d’armatures sont supérieures & Amin de L’RPA.
Section maximale :
Enzonecourante :..........ooooiiiiiiiiiia, Asmax = 4%Dbxh
En zone de recouvrement : ..................... Asmax = 6%bxh

Toutes les sections d’armatures sont inférieures a Amax de L’RPA.

e Section d’armature selon BAEL91:
Sectionminimale :........oove i, Asmin = 0,2%bxh

Section maximale :...............oo Asmax = 5%bxh
Ona:
Toutes les sections d’armatures sont supérieures a Amin €t inférieures & Amax de L’RPA

-Vérification a ’E.L.U :
- vérification vis-a-vis a I’effort tranchant :
- fissuration non préjudiciable :
e D’apres le BAEL :
7, = min( O,Zﬁ%MPA) =3,33MPA
Vb
Soit le poteau le plus sollicitée : Tmax = 7338.2 KN

T, = T =0,233MPA
b.d

u

7, =0,4233MPA <7, =333MPA......cooii Cv

e D’aprés ’RPA :

Ag : I’élancement géométrique

Lf
7\9=T

B =2906.25 cm? « aire de la section du béton. »
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| =1280000 cm* « moment d’inertie de la section. »

i= \/I = 20,98 cm?
B

Ls=0,7 Lo = 0,7%408 = 285.6cm

Donc :
Lf
Ag = — =1361>5 = p, =0,075
i
7, =0,075.25 =1,875MPA
7, =0,422MPA <7, =1L875MPA......coiiiee Cv

- Calcul des armatures transversales :
- choix du diametre :

Ona: ¢ 2%;15, =6,66mm

On adopte un cadre : T8

- espacement entre les cadres :

S, <min(15.¢, ;, ;40cm; a +10) =180mm
Donc: Si=18cm

- espacement exigé par ’RPA :

e En zone nodale :
St<min (10 ¢, ,;, ;15cm) =12cm
¢ En zone courante :
S, <15.4 =18cm
On adopte :  St=15cm.

e Calcul la section d’armature transversale :

A p.T

t h.f,

t: I’espacement de ’'RPA (S¢=15cm)

P, - Coefficient correcteur qui tient compte du mode fragile de la rupture par effort tranchant.

L
hg= —- =13,61 >5 = p, =25
|

Donc: A=2,5.40,06.102.0,15/ (0,4 . 400) = 0,939 cm?
Soit: A=4T8=2,01cm?
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- Détermination de la longueur de la zone nodale :
h’=max (he/6 ; by ; 60cm) = 60 cm

- Vérification de la contrainte a ’E.L.S :
- contrainte de compression du béton :

- fissuration non préjudiciable :

-Fissuration non préjudiciable : « o, = 15 MPa; o, = 400MPa »
Soit le poteau le plus sollicité sous la combinaison : G + Q

Nser= 1061,168 KN

Mser= 36,438 KN.m

Ona: c=d-ea

C : distance du centre de pression a la fibre la plus comprimée de la section.
€a= Mser/ Nser + (d - h/2) =0,204 m

Donc:c=d-e,=0,37-0,204 = 0,166 m

Alors: C=16,6cm

Yc : distance de 1’axe neutre au centre de pression.

Yc: est la solution de 1’équation :

yl+pyc+q=0
Avec :

P=-3¢2-(90 A x (c—d)/b)+(90As(d-c)/ b) = -317,244 cm? “A. = A= 5,34 cm?”
q=-2¢c3—(90 A, x (c—d’)2'b) - (90As x (d —c) 2/ b) =-9137,9642 cm?
A =0+ 4p% /27 = -4629523,294 < 0

A0 =  =(39/2p) /‘—::43,210

=2./=3 ~0,20
p

Donc:
_ Py _
y, = acos(g) =0,19cm
_ ® 0y _
y, = acos(g +120") =-0,14cm
Y, = acos(% +240°) = —0,05cm

Alorsonprend: yc=0,19cm
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- Le moment de la section homogéne réduite :
I = (bxy3ser / 3) + 15 [ASX (d'yser) 2 + AS’(yser — d,) 2],
Tel que: yser=Yyc+ ¢ =0,19+ 16,6 = 16,79 cm

Donc: |=80719,115cm?*

K = Neer .yc / 1 = 1061,168 x 0,0019 / 80719,115x10°® = 2497,822 KN/m?
0, = Kyser =0,419MPa < 15MPA ... Cv

= La fissuration est non préjudiciable, donc la vérification a I’état limite d’ouverture des fissures

est inutile.

Schéma des ferraillages des poteaux:

- Poteaux 40X80 - Poteaux 40X70 - Poteaux 40X60

[ A4T20+4T20+4T1 ] [ 4T20+4T20+4T1 ] [ AT20+4T20+4T1 ]

3XCadre

3XCadre

[ 4T20+4T20+4T1

[ 4T20+4T20+4T1 ] [ 4T20+4T20+4T1 ]

Figure VI .8 : Schéma des ferraillages des poteaux

VI11.2.4. Ferraillage des voiles :

Introduction : :

Un voile de section rectangulaire se comporte comme une console verticale, encastrée en pied
dans ses fondations et soumise a des charges réparties ou concentrées a chaque plancher.
Donc le voile est sollicité par :
= Moment fléchissant et effort tranchant provoqués par 1’action du séisme.
= Effort normal du a la combinaison des charges permanentes, d’exploitations ainsi que la
charge sismique.
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Ce qui implique que les voiles seront calculés en flexion composée et au cisaillement. ce
qui nécessitera une disposition du ferraillage suivant :
= Sur le plan vertical (aciers verticaux)
= Sur le plan horizontal (aciers horizontaux)
Etant donné que ces murs sont associés a des poteaux on les considére faisant partie
intégrante de ces derniéres on aura finalement un seul élément en section en: U, | ,T.L selon La

disposition des murs (murs intérieurs ou pignon).

- Prescriptions pour le ferraillage des voiles :

Le ferraillage des voiles s’effectuera selon le réglement BAEL91 et les vérifications selon le

reglement parasismique Algérien RPA 99/version 2003.

- Prescription pour les aciers verticaux :

Le ferraillage vertical sera disposé de telle sorte qu’il reprendra les contraintes de flexion

composée en tenant compte des prescriptions imposées par le RPA99 décrit ci dessous :

» L’effort de traction engendré dans une partie du voile doit étre reprise en totalité par les
armatures dont le pourcentage minimal est de 0.20% de la section horizontal du béton tendu.

> Les barres verticales des zones extrémes devraient étre ligaturées avec des cadres
horizontaux dont I’espacement ne doit pas €tre supérieur a I’épaisseur du voile.

» A chaque extrémité du voile I’espacement des barres doit étre réduit de moitié sur ( 1/10)
de la largeur du voile, cet espacement doit étre au plus égal a 15cm.

> Si des efforts importants de compression agissent sur 1’extrémité, les barres verticales
doivent respecter les conditions imposées aux poteaux.

> Les barres verticales du dernier niveau doivent étre munies de crochets a la partie

supérieure. Toutes les autres barres n’ont pas de crochets (jonction par recouvrement).

- Prescription pour les aciers horizontaux :
> Les armatures horizontales paralléles aux faces du mur sont disposées sur chacune des
faces entre les armatures verticales et la paroi de coffrage la plus voisine.
> Les barres horizontales doivent étre munies de crochets a 135° ayant une longueur de 10
> Dans le cas ou il existe des talons de rigidite, les barres horizontales devront étre ancrées

sans crochets si les dimensions des talons permettent la réalisation d'un ancrage droit.
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- Prescriptions communes :
» L’espacement des barres horizontales et verticales doit étre inférieur a la plus petite des
deux valeurs suivantes :

S<1b5e e : épaisseur du voile
S <30cm

» Les deux nappes d’armatures doivent étre reliées avec au moins quatre(04) épingles au
meétre carré. Dans chaque nappe, les barres horizontales doivent étre disposées vers 1’extérieur.
> Le diametre @ des épingles est :

— ®¢= 6mm lorsque ®y <20 mm.
— @¢= 8mm lorsque ®y >20 mm.

» Le diamétre des barres verticales et horizontales des voile (a I’exception des zones
d’about) ne devrait pas dépasser (1/10) de 1’épaisseur du voile.
» Les longueurs de recouvrement doivent étre égales a :

—40® pour les barres situées dans les zones ou le renversement du signe des efforts est possible.

— 20® pour les barres situées dans les zones comprimées sous ’action de toutes les combinaisons

possibles des charges.

wH

Figure V1.9 : Schéma d’un Voile soumis a la flexion composée

- Etude de la section soumise a la flexion composée :
On détermine les contraintes par la formule de NAVIER -BERNOULLI :
.y =N/SEtMxY/I

Avec :
N : effort normal agissant sur le refond considéré.

M : moment de flexion agissant sur le refond considéré.
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| : moment d’inertie du refond considéré.

Y : centre de graviter de la section du voile dans le sens du plan moyen.

Remarque :

Si o, et g, sont des signe négatif on aura une section entierement tendue (SET).
Si o, et g, sont des signe positif on aura une section entierement comprimée (SEC).
Si o, et o, sont des signe contraire on aura une section partiellement comprimée (SPC).

- Section partiellement comprimée (tendue) :
Pour connaitre la zone tendue et la zone comprimée, il faut calculer la longueur de la zone

tendu : [«] en utilisant les triangles semblables :

o L
Lok 9a |41
Oy

L’effort de traction dans la zone tendue est donné par :

T = (o, x uxb)/2

La section d’acier nécessaire est donnée par : A =
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- Section entierement tendue :

Dans le cas on a deux contraintes de traction longueur tendue [u]est égale a (L) I’effort de

traction est égale a: T =0.5x (o, x o, )x txb

La section d’armature est : Ay =T / [( % ﬂ
S

A

v

- Section entiérement comprimee :

Dans ce cas on a deux contraintes de compression, la section du voile est soumise a la

compression et comme le béton résiste bien a la compression, la section d’acier sera celle exigée

par ’RPA (le ferraillage minimum).

A
-

v

- Combinaisons de calcul :

Selon le RPA 99 les combinaisons des actions a considérer pour la détermination des
sollicitations et de déformations de calcul sont :

G+Q+E

0.8GtE
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- Calcul du ferraillage vertical :
Le calcul se fera en deux zones (courante et about) pour toute la largeur du voile:

- Vérification vis a vis de RPA :
Amin=0.15 % b.h globalement dans la section du voile

Les résultats de calcul sont résumés dans les tableaux suivants :

VI11.2.4. Ferraillage des voiles :

Dans notre batiment ; il existe deux types de voiles a étudier, quatre voiles dans le sens (xx”) et
quatre voiles dans le sens transversale (yy’) :

Le ferraillage des voiles fait par un calcul automatique a L’aide d’un logiciel ,les donnés et les
résultats de ferraillage sont figurer aux tableaux suivants
- Espacement des armatures verticales :

A chaque extrémité des voiles I’espacement des barres doit étre réduit de moitié sur 1/10 de la
longueur du voile ; cet espacement d’extremité doit étre au plus egal a 15cm.
- Vérification au cisaillement :

La vérification de la résistance au cisaillement se fait avec majoration de 40% de la contrainte

de cisaillement.
La contrainte de cisaillement est limitée comme suit :

1=1.4V/bd.

V: effort tranchant a la bas du refond.

b : la longueur de la section (épaisseur du voile ).
d =0.9h.

h= hauteur de la section.
z = Min{0.13f_,,;4} = 3.25MPa

-3
L, — 1.4=<135.659<10 — 1.03MPa
0.16 < 0.90x<x1.28

e = CV.
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- Calcul de ferraillage horizontal :
D’apres le BAEL91lon a:

A "% xb
S, £,
0.9 & |(sin a + cos 3)
7, = 0.3f,; x K : f; = {f,:3.3MPa}

K=0 cas de reprise de bétonnage.
o =90°:S, <(1.5¢;30cm)= 24cm.
On adopte St=20cm.

7xStxb ~ 1.03x20x16
0.9 L 0.9(400j
’. 115

D’aprées le RPA99, le pourcentage minimal exige pour la partie courante qui doit étre armée d’un

A > =1.052cm?

carrelage d’armature en double nappe est :

- pour:z <0.025f ,, =0.625MPa = A = 0.0015b.h.
- pour:z >0.025f_,, =0.625MPa = A, =0.0025b.h.

Ona:r=1.03MPa > 0.625MPa = A, =0.0025x16x128 =5.12cm®.
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Chapitre VI
Ferraillage des voiles :
T10 espl2cm cadTa

TI0 espocm

| —
Lud =0,128m L0 =0,128m
T8 esp2lcm
ferraillaoge des wvoiles V1,V2V3V4
U,4m 1.28m
|
T10 espldcm CodTE

T T10 espbem

mm‘ SDEDDNNE

— P
L0 =0,1dsm

Lu0=0,128m

T8 espclcm
ferraillage des voiles vsvevivs

Figure V1 .10 : Schéma des ferraillages des Voiles
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CONCLUSION GENERALE

Ce projet de fin d’étude, nous a beaucoup aidé a mettre en pratique toutes nos connaissances
acquises durant notre cycle de formation d’ingénieur, d’approfondir nos connaissances en basant
sur les documents techniques et méme d’application des réglements et de certaines méthodes, de
mettre en évidence quelques principes de base qui doivent étre pris en considération dans la

conception des structures en portiques contreventée par voiles.

D’apres 1’é¢tude qu’on a fait, il convient de signaler que pour la conception parasismique, il est
trés important que 1’ingénieur civil et I’architecte travaillent en étroite collaboration des le début de
projet pour éviter toutes les conceptions insuffisantes et pour arriver a une sécurité parasismique

réalisée sans surcoQt important.

Notons qu’a la fin de ce projet qui constitue pour nous une premicre expérience, que 1’utilisation
de I’outil informatique pour 1’analyse et le calcul des structures est trés bénéfique en temps et en
effort a condition de maitriser les notions de bases des sciences de l’ingénieur, ainsi que les

logiciels « SAP2000 et autoCAD » lui mémes.
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INTRODUCTION GENERALE

Construire a été toujours I'un des premiers soucis de I’homme et I’une de ses occupations
privilégiées. La construction des ouvrages a €té depuis toujours, le sujet de beaucoup de
questions centrées principalement sur le choix du type d’ouvrage.

Malheureusement ces ouvrages et ces constructions sont toujours endommagés par des risques
naturels, tel que : les séismes, les cyclones, les volcans...etc. Et pour construire des structures
qui permettent une fiabilité vis a vis ces aléas naturels, il faut suivre les nouvelles techniques de

constructions.

La construction parasismique est l'une de ces nouvelles techniques, et elle est
incontestablement le moyen le plus sir de prévention du risque sismique. Elle exige le respect
préalable des régles normales de la bonne construction, mais repose également sur des
principes spécifiques, dus a la nature particuliére des charges sismiques. Ces principes et leurs
modes d’application sont généralement réunis, avec plus ou moins de détails, dans les regles
parasismiques. (Reglement parasismique algérien "RPA99 version 2003"), l'objectif de ces

reglements est d'assurer une protection acceptable des vies humaines et des constructions.

Concernant notre travail on a pour objectif de mettre en application les connaissances
acquises durant la formation d'ingénieurs, Le travail est subdivisé en neuf chapitres, le premier
contient une présentation de l'ouvrage et les caractéristiques des matériaux. Dans le second
chapitre on a fait un prédimensionnement des éléments structuraux de notre batiment. Ensuite
dans le troisieme chapitre on a présenté le calcul des éléments secondaires. Aprés cela on a fait
une étude dynamique en zone sismique, puis le cinquieme chapitre on a exposé le ferraillage
des éléments résistants et le ferraillage des voiles. En ce qui concerne les deux derniers

chapitres on a fait I'étude du sol et des fondations.
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Chapitre VII ETUDE DE L'INFRASTRUCTURE

INTRODUCTION :

L'instabilité des constructions lors d'un séisme majeur est souvent causee par les sous
dimensionnement des fondations. Celles-ci doivent transmettre au sol, les charges verticales, les
charges sismiques horizontales. Cela exige d'une part une liaison efficace des fondations avec la
superstructure, et d'autre part, un bon ancrage au niveau du sol.

L’infrastructure doit constituer un ensemble rigide capable de remplir les fonctions suivantes :
e Réaliser I’encastrement de la structure dans le terrain.
e Assurer la liaison avec le sol et répartir les efforts.
e Limiter les tassements différentiels jusqu'a une valeur acceptable

e Jouer un role d’appuis.

VI1.1. Etude de voile périphérique:

VII1.1. 2. Dimensionnement:

Les ossatures au dessous du niveau de base, formeées de poteaux courts (par exemple les vides
sanitaires) doivent comporter un voile périphérique continu entre le niveau des fondations
(semelles, radier...) et le niveau de base. Toutefois, en zone I, cette prescription est facultative pour
les maisons individuelles et batiments assimilés ou pour toute autre construction de hauteur
inférieure ou égale a 10m au dessus du niveau moyen du sol.

Dans le cas de blocs séparés par des joints de rupture, le voile périphérique doit ceinturer chaque
bloc.

D'aprés RPA99/version 2003 le voile périphérique doit avoir les caractéristiqgues minimales
suivantes:

- Epaisseur > 15 cm.
- Les armatures sont constituées de deux nappes.
- Le pourcentage minimum des armatures est de 0.10 % dans les deux sens (horizontal et
vertical)
- Un recouvrement de 40 ¢ pour les renforcements des angles.
On adopte une épaisseur : e = 16 cm.
La hauteur de voile périphérique = 2,5 m.
VI1.1. 3. Détermination des sollicitations:

On prend comme hypothese pour le calcul : « Le voile périphérique est considéré comme un

ensemble de panneaux appuyés a leurs parties supérieures et encastrés a leurs bases (le niveau de

radier) ».
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Les charges exercées sur le voile périphérique sont dues a trois effets principaux :

- Effet de la poussée des terres

- Effet de surcharge
- Effet de cohesion ,
Voile
e / périphérique
‘_
A
<_
2.56
< < 7S ]
A
------ = X 277 ’
_____ ot & Schéma
Radier statique

Figure VI1.1 : schéma statique du voile périphérique

- Calcul de la force de poussée :

D’aprés la théorie de RANKINE,Ona: P =P +PF,

P=1/2yhtg?(E-2)+qhtg’ E-2
Y 9(4 2) q 9(4 2)

P= %.16.2,56192(%—%) = P =51,24 KN/ml

P : la composante horizontale de la poussée de terre

Pt : La poussée des terres provenant a leur poids propre.

Pq : La poussée des terres provenant aux charges d’exploitation

¢ : L’angle de frottement interne............................ (p=35°).
vr: poids volumique du remblai........................ (16 KN/m3).
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Af: N
‘_
H=256m <
v )
Radier > =16 ’ P

T

Figure V11 .2 Mur périphérique

Calcul des moments :
Le mur sera calculé comme des dalles encastrées sur quatre cotés avec les poteaux et les poutres,
Et chargées par la poussée des terres; pour cela on utilise la méthode de PIGEAUD pour

déterminer les moments unitaires s, 4, qui dépend du coefficient de POISSON et du rapport

P = L X/ L y-
»Si:0<p <04 ...l La dalle porte dans un seul sens
Mx=qL*x/8
My=0
> Si: 04<P<l . La dalle porte dans les deux sens
1
My = u P.L2 ==
T AT M 81+ 2.40°)
My = u, My 1, = p°(19-09p)
Tableau VI1.1 : calcul des moments
i Lx Ly M ox M oy
combinaison p 14 My My
(m) (m) (kn.m) | (kn.m)
ELS 2,56 585 |0,438 0 0.104 | 0,127 34,92 4,435
Sens X-X.

M = 0.85Mp = 29,68 KN .m
Ma=0.5 Mo =17,46 KN .m
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0,85Mo ‘ 0,85 5Mo

ALALL
N4 N4

0,5Mo 0,5Mo 0,5Mo

Figure VII .3 : diagramme des moments

Sens Y-Y.
M =0.85Mp =3,77 KN .m
Ma=0.5 Mop=2,22 KN .m

- Calcul du ferraillage vertical :

os =min (0,5.fe ; 90 fi.f,)

=(05%400;90\/L6x21) =  ©s=201,63MPa

Obe =06fs=06Xx25=15MPa = o =15MPa

X=(15. Goe.d) / (15Gbc+GS) wrrvrr (d=0,9.0,16 = 0,144m)
=(15.15.0,144) / (15.15+201,63) = X=0,076m
Z = d-(X/3) = 0,144 - (0,076/3) = 0,12

- — 16cm
M, =1/2.b. obe . X.Z

=1/2.1.15.10%.0,076.0,12 = M_lz 67,65 KN.m
100 cm

v

A

- En travée
r = 29,68KN.m < M, — section sans armatures comprimées

As = Mser/ (Z. csg)
=29,68/0,12.201,63 .10° = As = 12,27 cm?

- Sur appui :
Mser = 17,46 KN.Nm < M, ——» section sans armatures comprimées

As = Mser/ (Z. csg)
=17,46/0,12.201,63.10° =  As=7,22cm?
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e Choix des barres :

As=1227cm?> = 8HAl4/ml = soit: As=12,32cm?/ml.

Avec un espacement de 14 cm.
- Calcul du ferraillage horizontal :
G5 = min (0,5.fe ; 90 n.f;)

=(05%400;90\/L6x21) =  ©s=201,63MPa

Obc =0,6 fs=0,6x25=15MPa = &b =15MPa

X= (15. ooe.d) / (150 b6 +GS ) v, (d=0,9.0,16 = 0,144m)
= (15.15.0,144) / (15.15+201,63) = X=0,076 m

Z = d-(X/3) = 0,144 - (0,076/3) = 0,12
M, = 1/2.b. oc.X.Z

16cm

=1/2.1.15.10%.0,076.0,12 = M, =67,65 KN.m
100 cm

A

- En travée

Mser = 3,77 KN.m< M, —» section sans armatures comprimées

As = Mser/ (Z. Gg)
=3,77/0,12.201,63 .10° = As = 1,56 cm?

- Sur appui :
Mser = 2,22 KN.m < M, ——» section sans armatures comprimées

As = Mser/ (Z. Gg)
=2,22/0,12.201,63.10° =  As=0,92 cm?

- Choix des barres :
As=156cm? = B5HA10/ml = soit: As=395cm?/ml.

Avec un espacement de 25 cm.

- Conditions exigées par le RPA99:

v

Le RPA99 préconise un pourcentage minimum de 0,1% de la section dans les deux sens et sera

disposé en deux nappes.
Ai=0,1%.100.16 = 1,6 CM? ..ovvnieieeee e, CV
A= 0,1%.100.16 = 1,6 CM2. ..o, CcVv
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On adopte le ferraillage calculé.
e Condition de non fragilité
Anmin > 0.23. bo.d.fiog / fe
Amin > 0,23.1.0,144.2,1/348 = 2,50 cm? /ml
Amin 22,5cm? ... Cv

v

vV

Plan de ferraillage:
e 2 nappes (8HA14)/ml dans le sens vertical

e 2 nappes (5HA10)/ml dans le sens transversal

8 HA14/ml

IezZScm

5 HA 10/ml e=1l4cm e=16cm

Figure VI1.4 : ferraillage du voile périphérique dans
les deux sens pour 1m?.
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V11.2.Etude du fondation:

VI1.2.1.Généralité:

les fondations d’une construction sont constituées par les parties de 1’ouvrages qui sont en
contact avec le sol auquel elles transmettent les charges de la super structure , elles
constituent donc la partie essentielle de 1’ouvrage , puisque de leurs bonne conception et réalisation
découle la bonne tenue de I’ensemble.

Elles sont des ouvrages qui servent a transmettre au sol support les charges provenant
de la superstructure a savoir :
Le poids propre ou charge permanentes, les surcharge d’exploitations, les surcharges
climatiques et sismiques . soit directement « cas des semelles reposant sur le sol ou cas des

radiers » ; soit par I’intermédiaire d’autre organes « cas des semelles sur pieux par exemple ».

Avant de choisir le type du fondation qui convient mieux a supporter I’ouvrage ; il est
nécessaire de procéder a un calcul préliminaire a fin d’adopter une solution qui parait satisfaisante
et convenable avec notre structure.

Ce choix est en fonction de plusieurs parametres qui sont :
e Les caractéristiques du sol support.

e Type d’ouvrage a construire.

La nature et 1’homogénéité du sol.

La capacité portante du terrain de fondation.

La charge totale transmise au sol.

L'aspect économique.

e La facilité de réalisation.
VI11.2.1. Choix de type de fondation:

Avec un taux de travail admissible du sol d’assise qui est égale 0,7 bars, il y a de projeter a
priori, des fondations superficielles de type :

e Semelle filante.
e Radier évidé.

e Radier général.
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Le choix de type de fondation se fait suivent trois parametres.
- Lanature et le poids de la superstructure.
- Laqualité et la quantité des charges appliquées sur la construction.
- Laqualité du sol de fondation.

- Dimensionnement des semelles sous poteaux :

Figure VIL5 :Plan de fondation

D’aprés les caractéristiques du sol (une contrainte moyenne admissible =1,6 bars), sur le quel est
implanté notre ouvrage et la proximité du bon sol par rapport a la surface, nous a conduit dans un
premier temps a considérer les semelles filantes comme solution ;pour cela, nous allons procéder a

une petite vérification telle que :
La surface des semelles doit étre inférieure a 50%de la surface totale du batiment
(Ss/Sp <50 %)

Ona:
o, = 0.7bar

Profondeur de : 2m
On suppose une variation trapézoidale des contraintes a fin de réaliser I’équilibre statique de la

semelle.
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Prenant la combinaison: G +Q

Le réglement BAELO1 préconise :  o(B/4)< &,

Ona O_=——|—T ySEsol ................. (1)
A_a_40_1_ ,_1p
B b 80 2 2
3 3 4
Ji_aB_1p8° B
12 2 1 24
y_B
- 4 -
N M A _
(1) 3 A < O ol
2AA )\ (2A) 2
N 3M
+ <7,
2.A7 4
:>ESO|.A3—§M—ﬂ.AZO Y A
" AT
. 0,
« Equation du 3eme degré » — 1|
Ad+p.A+g=0 : i
Avec: p=-N/2.G,, '
q=-3M/d G,
Tableau VI1.2 : des résultats donne par SAP 2000
ETAT Nmax(t) Mcorrs.(t.m)
ELS 2357.158 519.318
ELU 2631.145 705.198
G+Q+E 2371.149 355.331
0.8G+E 1638.16 12442.12

- Dimensionnement a ELS :

N _ 2357.158

O-sol

ESESO,:SZ
S

- La surface totales des semelles :
S*=336,74 m?

- La surface totale du batiment :

=336.74 m?
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$=28,10 x 21,60 = 606.96 m?
Le rapport de surface des semelles a celui du batiment est :
R=Ss/ Sb =336,74 / 606,96 = 0,555 = R=55.5 %

- Vérification de chevauchement:
Ss/Sb>05
La surface totale des semelles dépasse 50% de la surface d’emprise du batiment ce qui
induit le chevauchement de ces semelles, et qui nous mene a envisager un radier générale

comme fondation.

VI11.3. Calcul du radier :
ce type de fondation présente plusieurs avantages qui sont:
e L'augmentation de la surface de la semelle, minimise la forte pression apportée par la
structure.
e La réduction des tassements différentiels.
o Néglige les irrégularités ou I'nétérogénéité du sol.

e La facilité d'exécution.

VI11.3.1. Prédimensionnement du radier :

Le radier est assimilé & un plancher renversé appuyé sur les murs de 1’ossature. Ce radier est

supposé infiniment rigide soumis a la réaction uniforme du sol.

- La surface du radier :
L’emprise totale du batiment est de : 606.961 m?
La surface de batiment est supérieure a la surface nécessaire de radier ; Alors on prend un
débord de 60cm sur le périmétre du batiment.
Donc :la surface du radier étant égale a :
Sr=29,30 x 22.80 = 668.04 m?

- La surface minimale du radier :

N.
S > 2N _ 2357158 336.74m’

o, 0.7x10

sol

Sr=668.04mM2 =>336.74CM% ..o CcvV
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- épaisseur du radier :
- Condition forfaitaire ( Condition de coffrage ):
> S
10
avec :Lmax :1a plus grande distance entre deux poteaux
hr:épaisseur du radier.

D’ou : hy > 665/10 = 66,5 cm : alors : ht>66,5 cm
- Condition de cisaillement :

ru=Mu <70 .05fc2s

bd
_ql
Vu—q2
Avec q= NoxIml 38231145 o5 o5 kN /ml
S, 336.74
Donc :
Vo P75
u < c
bd —bx0.op ~0-05feze
AN 9595x 6,65 0.57m

~ 0,05.1.0,9.25.10°
Soit: h, =70cm
- condition de rigidité :

2L
Le > —™
T

Lmax : plus grande distance entre deux portique paralléles :
Le: longueur élastique.

Le:4£
V Kb

E : module d’élasticité.

| : inertie d’une bande d’1 m de radier.
K : coefficient de raideur du sol.

b : largeur du radier ( bande de 1m) .
_4EI = bh®

Le*=— -
Kb 12
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4
D’ou: h> 3,/48KL”E‘X
Ex®

Lmax=6,65m , E=32164MPa , K=40MN/m° (ol moyen)
2
hzg\/48x40x(6.625) h>064m
32164x 1
- Conclusion :

La valeur de I’épaisseur du radier a adopter est: hr=max (57cm; 64 cm )
Onprend : hr=70cm.

- Le poids du radier :

P, =Sxh, xy»,=668.04 x0,70 x25 = Pr=1169.07 Ton

- Centre de gravité du radier :

Xc=16,06 m
Ye=12.48 m
- Moment d’inertie du radier :

| = Lx(Ly)%/12 = 23598.60 m*
ly= Ly.(L)%12 = 39938.47 m*

- Centre de torsion :

DN, X
Xi= =16.01m

2N,
N..y.
ve 2N
2N,
- Excentricité de la résultante des forces par rapport au C.D.G :
ey = X, — X, =16.06-16,01=0,05m

=12,44m

e, =Y, —Y, =12,48-12,44 = 0,04m
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VI11.3.2. Les verifications :

a) Verification vis-a-vis des charges verticales :(G+Q)
>'Nj=23571.58 KN

Pr= 11690.7 kn

Ntot= Y Nj+ Pr=35262.28 KN

Myxo=27922.08 KN.m

Myo=4020.78 KN.m

Mx=Niot.ey+Mxo= 29685.19 KN.m

My=Niot.ex+Myo= 5431.27 KN.m

e Sens X-X:
o, = ﬂ+ (—y).xg = 35262.28 + S43L.27 .16,06 = 54.73 KN/m?
S I, 668.04 39938.47
M
o, = N_ (—>).X, =50.37 KN/m?
S I,
3.0, +0, > — 9
Opoy =—— = 53.64KN/m* <o, =70 KN/m*............. (@AY
e Sens Y-Y :
o, = E +(M X ).yg = 35262.28 + 29685.19 12,48 = 68.25 KN/m?
S I, 668.04 23598.60
M
oy =N (Z1).X, =36.85 KN/m?
S I,
3.0_1 + 0-2 2 I 2
amoy:—:60.40KN/m <o, =7T0KN/m* ..., Ccv

Donc : le radier est stable vis-a-vis des charges verticales

b) Stabilité du radier vis-a-vis de renversement :(G+Q+E)

D’aprés le RPA 99 le radier reste stable si :

30,+0, —

Gmoy s

D N, =23453.86 KN

M xo = 27790.20 KN .m
Myo = 4001.80 KN .m

N = Z N, +11641.87 =35095.73 KN .m
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M x = N.ex + Myo = 29544.99 KN .m
My = N.ey + Myo = 5405.63 KN .m

- Calcul des contraintes :
e Sens X-X:

_35095.73 N 5405.63

M
o, = N,y x .= 16,06 =54.71 KN/m?
S, 668.04  39938.47

M
o, =ﬂ—(—y).xg =50,37 KN/m?
S I,
Omoy = =53.63KN Im* <o, =70 KN/M“.........o Ccv
e Sens Y-Y :
o, = ﬂ + ('VI X ).yg = 35095.73 + 29544.99 12,48 = 68.16 KN/m?
S | 668.04  23598.60

M
0, = % - (I—y).Xg =36.92 KN/m?
y

3.0, +0,
Jmoy =

—=60.35 KN/m?> <o, =70KN/m? ..........ccooeenn, CV

Donc : pas de risque de renversement.

c) Stabilité du radier vis-a-vis du soulévement (0.8G + E) :
>N, =16381,60 KN

M xo = 22228.77 KN .m

Myo = 3200.94 KN .m

N = >N, +11690,70 = 28072,30 KN .m

M X = Nex + MXO = 2363239 KN .m
My = Ney + Myo = 432383 KN .m

- Calcul des contraintes :
e Sens X-X:

N y
= — +(—21).X
O-l S (Iy) g

~28072.30 N 4323.83
668.04  39938.47

.16.05 = 43.78 KN/m?

M
o, =%—(I—V).xg =40.30KN/m?
y
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Grnoy _391¥% _ ) 01 KN/m? <o = TOKNIM. oo cv
e Sens Y-Y :

o =N M ).y, = 28072.30  23632.39 ), g _ 54.54 KNIm?

s 1, 668.04  23598.60

M

oy =N (21 X, =29.59KN/M?

s,

3.0,+0, )  — 2

o =>917% _4g29KN/m? <o, = TOKN/M? c.vooveeirereen, cv

moy

Donc : pas de risque de soulevement.

d) Stabilité du radier au poinconnement (1.35G + 1.5Q) :

h/2 L h/2
‘ ‘ +—r > ¢—>

______ h2 20  hR2N °
t—rt—r—> I
h/2

» On a le poteau le plus sollicité (C-3)
Nu=2631.145KN
On doit vérifier que : (Ny <0.045. yc.h.ﬁ) .............. BAEL91
7
u. - Le périmétre de la surface d’impact avec le sol.
Ona:a=40cm = a’=atho=40+70=110cm
b=80cm = b’=b+thg=80+70=150cm

H.=2.(a’+b’)=52m

Donc: 0.045. ,uc.h.ﬁ =0,045.5.2.0,70.25.10%/1,5 = 2730 KN

Vo
Alors: Ny=2631.145 KN < 0,045. yc.h.ﬁ .......................... CvV
Yy
> Etonalevoile le plus sollicité est :........ VOILE 04

Ny = 844,80 KN

Par metre linéaire, on & :
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Nu= 844,80KNI
Donc:  Nu=844,8 KN/ml < 0.045. ‘uc.h.ﬁ =1485KN.................CV
Vb

Donc : il n’y a pas de risque de poingonnement.

e) Verification de la raideur de radier :
On peut considérer la répartition des contraintes comme uniforme sous radier ; que si la

condition de raideur est vérifiée :

Le > ™
T

Lo« 2E!
Kb

Le: la longueur élastique.

| =b.h%/12 = 1.(0.70)%/12 = 2.86.102 m*

K :raideurdusol ; pourunsolmoyenona: K=4

E =3.22.10" KN/m? = 3.22.10* MPA

Le= (4.3,22.10%.1,386.105)Y4/4

Le=9,48m .= (1/2) Le=14.88m

Etona: Lmax=6,65m.

Donc : (m/2) Le=14.88Mm > Lmax=6,65m ...............ooeeii Cv
Donc la hauteur du radier hi=70cm est dans les normes.

Le radier est rigide et la répartition des contraintes est linéaire.

f) Condition de résistance au cisaillement :

D’apres les regles de B.A.E.L 91 :
7, =V, /bd <7,

7, =min( 0.1, 4MPA)
bo=1.00m

Vu=0u Lmax/ 2 Lmax=6,65m
g u=Nu/ Srad

Ny = N = 26311,45KN.

Srad = 668.04 m?

qu = 39.39 KN/ m?
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Vy=13097KN/ml = 7,=0,21 MPa< Tu=25MPa ............... Cv

VI11.3.3. Ferraillage du radier :

Le radier se calculera comme plancher renversé appuyé sur les poteaux et les voiles. Nous avons
utilisé pour le ferraillage des panneaux, la méthode proposée par le réglement BAEL 91.

La fissuration est considérée préjudiciable, vu que le radier peut étre alternativement noyé est
émergés en eau douce.

Les panneaux seront calculés comme des dalles appuyées sur 4 cotes et chargées par la contrainte

du sol.
1 1
: 2 3 4 3 2
3 5 6 7 6 5
q 5 6 7 6 5
1 2 3 4 3 2
2 1 1

Figure VII .06 les panneaux des fondations

On prend le panneau du radier le plus sollicité avec la contrainte moyenne du radier sous la
combinaison (1.35G+1.5Q)

Soit le panneau « N° 04 »

Lx=2,80m

Ly= 6,35m
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Calcul des contraintes:

ELU:

> Nj=26311.45KN

Pr= 11690.7 KN

Niot= Y Nj+ Pr=38002.15 KN
Myo= 30091.62 KN.m L,=4.85
Myo= 4333.193 KN.m
Mx=Niot.ey+Mxo= 31596.20KN.m
M, =Not.ex+Myo= 5853.279 KN.m

A
v

Lx=3,70

Figure VII .07 : les panneaux des fondations le panneau le

plus sollicité
e Sens X-X:
o =N, (—2).X, = 38002.15 | 5853.279 14 06— 59.24 KN/m?
s 1, 668.04  39938.47
M
&, = (Z11) X, =54.84 KN/m?
s '
y
Oy = 2102 _5g 14 KN I
e Sens Y-Y :
o =N M )y, = 3800215 | 31596.20 1, 4o 7360 KN/m?
S I, 668.04  23598.60
M
oy =N (S1).X, =40.18 KN/m?
s '
y
o =39%% _geonkN/m?

moy
On prend la plus grande valeur de contrainte: 6max= 65.25 KN/m?

ELS:
e Sens X-X:
O oy = 53.64 KN/m?
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e SensY-Y :
O oy = 60.40 KN /m?
On prend la plus grande valeur de contrainte: 6max= 64,43 KN/m?
- Calcul des moments :
Les panneaux constituant le radier sont uniformément chargés et seront calculés comme des
dalles appuyées sur quatre cotés et chargées par la contrainte du sol, pour cela on utilise la méthode

de PIGEAUD pour determiner les moments unitaires ., ., qui dépend du coefficient de

POISON et de rapport: p=Lx/Ly.

Si: 0<p <04 ..o La dalle porte dans un seul sens
Mx=qL*x/8
My=0
Si: 04<p<l .. La dalle porte dans les deux seul sens
1
Mx = u0.2 = —
T O M 81+ 2.4pY)
My = /uyMX /uy :p3(1’9_0’910)

Pour le calcul, on suppose que les panneaux sont partiellement encastrés aux niveaux des
appuis. D’ou on déduit les moments en travée et les moments sur appuis.
- Si le panneau considéré est continu au-dela des appuis (panneau intermédiaire)
e Moment en travée :( M= 0,75.Mx ; My=0,75.My)
e Moment sur appuis :( Max=0,5.Mx ; May=0,5.My)
e si le panneau considéré est un panneau de rive
e Moment en travée : ( Mtx=0,85.Mx ; Mty=0,85.My)
e Moment sur appuis : (Mtx=0,3.Mx ; Mty=0,3.My)
Les moments sur appuis et en travées doivent respecter 1’inégalité suivante :
M+ (Mad+Mag) /2>1.25Mo
e Ferraillage longitudinal : le ferraillage est déterminé par le calcul d’1 section rectangulaire en
flexion simple.
e Ferraillage transversal : les armatures transversales d’effort tranchant ne sont pas a prévoir si
les deux conditions suivantes sont remplies :
e La dalle est bétonnée sans reprise de bétonnage dans toute son épaisseur.
e Vu<0.05fc28 ; V u : effort tranchant maximum a ’ELU.

Les résultats sont donnés sous forme de tableau.
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- Application :

P = L«/Ly=2,80/6,65 = 0,44
Mx = Hx. Gmoy. (LX)

My = Hy.Mx

E.LU: v=0

1 1
C8.(1+24p°%) 8.(1+2,4.0,44°)

Hy = Mx= 0,101

u, =p°(L9-09p)=0,44°(19-0,9.044) = uy=0,144

Sens x-X: « panneau intermédiaire »

Mx = Hx. Omoy.(Lx)?>=0,101x64.43%(2,80)> = Mx=51,02 KN.m
Alors :

Mix=0.85Mx = 43,37 KNm

Max int= 0,50Mx = 25,51 KN.m

Moaxriv=0.30Mx= 15,31 KN.m

Sens y-y:

My = py.Mx= 7,35 KN.m

Alors : My = 0.85My = 6,245 KNm
Mayint = 0.50My = 3,68 KN.m
Mayrive = 0.30My = 2,21 KN.m

- Calcul des sections d’armatures :

p= bdz; a=1.2501-./1-2x)

" ° A = 0.23bdf,,, Z =d(1-0.4)
As — u min fe

Lo,

Le calcul se fait pour une bande de « b=1m ».

- Section minimale :

~ 0,23bd.f
, ==

e

=8,21cm?

- Espacement maximal :
Et travée :
St<min (3.h ; 33cm) =33cm
Sur appui:
St<min (3.h; 33cm) = 33cm
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- Section minimale :

. 0,23.t:c.d.1‘t28 _g.21em?
Tableau VI11.3 : tableau de ferraillage radier
sens x- X sens y-y
Panneau (04) travée | Appui rive | appuiintr | Travée | appui rive | appui intr
Mu (KN /ml) 64.43 15.317 25.51 6.245 221 3.68
b(m) 1 1 1 1 1 1
d(m) 0,70 0,70 0,70 0,70 0,70 0,70
As(cm?/ml) 5.14 3,15 5,28 4,84 1,70 2,83
Asmin(cm?/ml) 8.21 8.21 8.21 8.21 8.21 8.21
choix des barres/ml | 6HA14 6HA14 6HA1l4 | 6HAl14 | 6HAl4 6HA14
Ascorr(cm?/ml) 9,24 9,24 9,24 9,24 9,24 9,24
Espacement (cm) 18 18 18 18 18 18

- On prend le méme ferraillage dans les deux sens.

- Vérification a ’E.L.U :

- Vérification de la contrainte de cisaillement :

- la fissuration est préjudiciable :

7, <min( 015.f 4 / 7,;4MPA) = 2 5MPA
_ Tu

" bd

T q,.L*  217,027.(37)?
v 2

. 1291,582.10°°
v 1.0,55

7, =2,34MPA < 7, = 25MPA. ..ot CV

T

=1291,582KN

= 2,34MPA

- Vérification a E.L.S :
o, =0,6f_,; =15MPA

o, =M y

ser'
|

y : position de I’axe neutre donnée par 1’équation :
b.y?+ 30.As.y - 30As.d =0

100.y?+231.y — 11550 = 0

A = (231)?+4.100. 11550 = 4673361 >0
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= y= 9,65cm

| : Le moment d’inertie donné par :
I = b.y%3 + 15 [As.(d-y)?]
| = 217965,468 cm*

Mser=?
- Calcul les moments:(E.L.S)

E.L.S:v=0.2
Ux=0,072
Hy:0,61

Sens X-x @ «

panneau intermédiaire »
Mx = Hx. Gmoy.(LX)?= 0,072x122,36%(3,7)?

=  Mx=120,61KN.m

Alors :
Mx=0.85Mx = 102,52 KNm
Max int = 0,50Mx = 60,30 KN.m
Moaxriv=0.30Mx= 36,18 KN.m
Sens y-y:
My = py.Mx= 73,566 KN.m
Alors :
My = 0.85My = 62,53 KNm
Mayint = 0.50My = 36,785 KN.m
Mayrive = 0.30My = 22,071 KN.m

Donc: Mser=102,52 KN.m

o, =M,,.J = 454MPA
o, =454MPA <G, =15MPA ...
- Etat limite d’ouverture des fissures :

- fissuration préjudiciable :

o, =min(2/3f,;110,/7.f,,3)

n : coefficient de fissuration.
n=1 : pour les rondes lisses
n=1,6 : pour les hauts adhérences.
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= min( 2/3.400:110,/1,6.2,1) = 201,63MPA
=15M_, (d — y)/ 1 = 284,81MPA
o, = 284,8IMPA = &, = 20L,63MPA.......oovveeeeeeeeeeecereeseeeeeeeereen CNV

Os
O,

Alors on calcul la section d’armature avec la contrainte & :

a =n.o, l(no, +c,)=0527
y=a.d =0,264m
Z=d.1-a/3)=0,413m

- Moment résistant My :

M, =b.y.Z.5, /2 =812,68KN.m
M, <M, = M, =10252KN.m < M, =812,68KN.m

= Lasection est simplement armée.

Tableau VI1.4 Tableau de calcul

section | M (KN.m) b (cm) d (cm) As (cm?) Anmin Adopts
travée 102,52 100 50 5,99 6,038 4T14=6,16

Section minimale :

p, = 028bdte g oga0m2

e
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6714
1m
18 |18 | 18 | 18 | 18 \
N AN
< - =|
61714

Figure VI1.7 : Schéma de ferraillage du radier Nappe supérieure (en travées)

6714
.
Im
18 | 18 | 18 | 18 | 18 \
_ v
) Im '|
6714

Figure VI11.7 : Schéma de ferraillage du radier Nappe inférieure (sur appuis)
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