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Introduction générale

Le séisme est une catastrophe naturelle causé par une rupture des roches provoquant de
nombreuses secousses. Il s'agit de secousses qui se produisent dans le sol apres un mouvement des
plaques tectoniques. Les pressions qui causent le mouvement des plaques s'accumulent et les roches
se déforment. Au moment de la rupture, les plagues vibrent et les roches sont ramenées a leur forme

initiale. L'énergie stockée est alors libérée sous formes d'ondes sismiques.

Un séisme est caractérisé par sa magnitude et son intensité. Il occasionne de nombreuses
conséquences d'un point de vue humain, économique et environnemental. Nous pouvons
aujourd'hui calculer le risque sismique dans un lieu donné ce qui permet de construire dans des

endroits ou le risque sera moins €levé.

Dans cette partie; on fait I’étude de I’influence de la hauteur de la structure sur ses

performances sismiques en augmentant le nombre d’étages.

Cette étude se fait avec la méme disposition des voiles proposée dans la structure R+5, et avec le

méme groupe d’usage, le site (ferme S2) et la méme zone sismique (11a).
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Introduction générale
Le domaine de construction est un vaste domaine, qui a connu durant son histoire plusieurs
innovations non seulement dans les procédés de conception et de réalisation, mais aussi dans les
techniques et les matériaux utilisés dans les structures, selon les besoins et les capacités. Ainsi on a
désormais une variété de choix dans les matériaux tel que le béton armé, le béton précontraint,

Pacier et le bois.

Toute étude de projet d’un batiment doit respecter trois buts: Un maximum de sécurité,
économie et esthétique. La stabilité de 1’ouvrage est en fonction de la résistance des différents
éléments structuraux (poteaux, poutres, voiles. .) aux différentes sollicitations (compression,
flexion....) dont la résistance de ces éléments est en fonction du type des matériaux utilisés et de

leurs dimensions et caractéristiques.

Dans notre projet de fin d’étude on présentera une étude détaillée d’un batiment en R+5 a

usage d’habitation réalisée dans le cadre location et vente lancée par le ministre de 1’habitat.

Pour n’importe quel projet de construction, il existe divers procédés de conception et de
réalisation selon les besoins et les capacités : construction en béton armé, en précontrainte, en
charpente en bois ou en charpente métallique. Ces procédés sont réglementés par des normes et des
codes et des réeglements soient nationaux ou internationaux. Dans notre ouvrage les différents
calculs ont été menés conformément aux regles en vigueur en Algérie (BAEL91, RPA99 version

2003,..).

Afin de commencer notre étude, nous avons divise le travail en deux parties :

Partie | : Se compose de 7 chapitres :

Le premier chapitre portera sur la présentation compléte du I’ouvrage, la définition des

différents éléments structuraux et le choix des matériaux a utiliser.

Le deuxiéme chapitre présente un pré dimensionnement des éléments structuraux du batiment.



Le troisieme chapitre porte sur le calcul des éléments non structuraux (acrotére, escalier,

balcon....).
Le quatrieme chapitre donne le calcul des planchers et leurs ferraillages.

Le cinquiéme chapitre portera sur 1’étude dynamique du batiment et la détermination de

I’action sismique.

Le sixieme chapitre portera sur le calcul du ferraillage des éléments structuraux (poteaux,

poutres et voiles).
Le septiéme chapitre portera sur 1’étude de I’infrastructure.

Partie 2 : Portera sur I’étude de I’Influence de la hauteur de la structure sur ses performances
sismiques.

On terminera notre travail par une conclusion générale.



Partie II Chapitre |

Influence de la hauteur de la structure sur ses performances sismiques
I.1. Introduction

Les caractéristiques dynamiques d’une structure sont explicitement associées aux procédures
d’analyse modale. Les fréquences naturelles de vibration et les formes propres peuvent étre
déterminées d’une fagon analytique si les propriétés suivantes sont définies : la rigidité et la masse ;
les résultats de cette analyse, notamment les périodes modales, sont des parametres clés du
processus d’évaluation de la réponse structurelle ; En général, le calcul de réponse dynamique d’une
structure sous différentes conditions d’excitation requiert seulement la connaissance de ces
paramétres ; les propriétés modales sont principalement impliquées dans les étapes d’analyse
spectrale ; d’ailleurs a partir de ces caractéristiques, la réponse de la structure a un tremblement de

terre est évaluée.
1.2.Calcul des modes propres
En dynamique des structures, 1’équation du mouvement est formulée par :
MX + KX =0
X(t) = qn (D). 9y
Avec :
qn(t) = A, cosw,.t+ By sinw, . t
X(t) = [-A, cosw,.t. w2 — B, sinw,.t.w2].0,
MX+KX=0 & [-w2.M.0,+K.0,]q,(t) =0
Si:t=0 & q,()=0
Donc:[K— w?2.M]. ¢, =0
On calcul le déterminent pour trouvé les solutions de cette équation.
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Partie II Chapitre |

det |[K—w2.M| =0

Cette équation s’appelle 1’équation caractéristique « équation des fréquences ».

Avec :

1.3. Différentes variantes étudiées

Nous présentons ci-dessous les différentes conceptions qu’on va étudier avec une augmentation

d’étages avec méme disposition des voiles de la structure (R+5).
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Variante 1 : R+10 Variante 2 : Variante 3 : R+20

Figure. 1.1 : Les différents niveaux étudiés.
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Partie II Chapitre |

l.4.Variante 1 (R+10)
1.4.1.Présentation des résultats obtenu par ETBS.9.6.0
% Facteur de participation massique cumulée

Tableau .1.1 : Participation des masses cumulées de la variant R+10.

Mode Période UX uy SumUX | SumUY |Nature

1 1,198384 | 68,9415 0,0147 68,9415 0,0147 | Translation
2 1,126462 0 66,2689 68,9416 66,2836 | Translation
3 0,860263 0,3994 2,7347 69,341 69,0183 Torsion
4 0,313921 | 15,0817 0,007 84,4227 69,0253 /

5 0,294234 0,0061 13,8624 84,4288 82,8877 /

6 0,231857 1,2165 1,3975 85,6453 84,2852 /

7 0,210853 0,7809 0,0004 86,4261 84,2855 /

8 0,200734 0,7686 1,4637 87,1948 85,7493 /

9 0,190255 0,0082 0,3615 87,203 86,1108 /

10 0,16243 2,1727 0,6796 89,3757 86,7904 /

11 0,155024 0,2961 1,2634 89,6717 88,0538 /

12 0,151725 0,2521 0,9896 89,9239 89,0434 /

Les modes let 2 sont des translations selon les deux directions principales de la structure et le mode

3 est une torsion autour de 1’axe Z.

K/

< L’effort tranchant dynamique a la base
Vx ayn = 1712,24 KN

V¥ gyn = 1700,62KN

1.4.2.Vérification des résultats

> Verification de facteur de participation massique cumulée

Z x, = 89,9239% < 90% Condition non vérifiée.

Z oy, = 89,0434% < 90% Condition non vérifiée.
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» Vérification de la période

Taynamique = 1,1983 sec > Tstatique = 1,30Tempirique = 0,9459 sec

> Vérification de I’effort tranchant dynamique a la base

Tableau .1.2: Vérification de 1’effort tranchant dynamique a la base

Condition non vérifiée.

0,8.Vgiar (KN Viyn (KN) Vérification
Sens X 2864,92 1712,24 Condition non vérifiée
Sens Y 2750,31 1700,62 Condition non vérifiée

I.5.Variante 2 (R+15)

1.5.1.Présentation des résultats obtenu par ETBS.9.6.0

« Facteur de participation massique cumulée

Tableau .1.3 : Participation des masses cumulées de la variant R+15.

Mode Period UX Uy SumUX SumuyY Nature
1 1,993522 | 68,4087 0,0105 68,4087 0,0105 | Translation
2 1,84689 0,0826 68,0932 68,4912 68,1038 | Translation
3 1,461111 1,4016 1,7121 69,8929 69,8159 Torsion
4 0,543219 | 13,8516 0,0902 83,7444 69,9061 /
5 0,51042 0,2142 12,8737 83,9587 82,7798 /
6 0,370558 0,0008 0,0683 83,9595 82,8481 /
7 0,324958 1,0497 1,941 85,0093 84,789 /
8 0,272834 2,9585 1 87,9678 85,789 /
9 0,250679 0,0011 0,5289 87,9689 86,3179 /
10 0,23743 1,2704 1,7357 89,2393 88,0537 /
11 0,215855 0,881 1,5183 90,1203 89,572 /
12 0,208644 0,0508 0,0173 90,1711 89,5893 /
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Les modes let 2 sont des translations selon les deux directions principales de la structure et le mode

3 est une torsion autour de 1’axe Z.

+»» L’effort tranchant dynamique a la base
Vx agyn = 1810,10 KN

V¥ gyn = 1874,79 KN

1.5.2.Verification des résultats

> Vérification de facteur de participation massique cumulée

Z <, = 90,1711% > 90% Condition vérifiée.

Z <, = 89,5893% < 90% Condition non vérifiée.

» Veérification de la période

Taynamique = 1,9935sec > Tstatique = 1,30Tempirique = 1,2529 sec  Condition non vérifiée.
> Vérification de I’effort tranchant dynamique a la base

Tableau .1.4: Vérification de I’effort tranchant dynamique a la base

0,8.Vgiar (KN Vayn (KN) Vérification
Sens X 4167,88 1810,10 Condition non vérifiée
Sens Y 4001,16 1874,79 Condition non vérifiée
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1.6.Variante 3 (R+20)

1.6.1.Présentation des résultats obtenu par ETBS.9.6.0

+« Facteur de participation massique cumulée

Tableau.l.5 : Participation des masses cumulées de la variant R+20.

Chapitre I

Mode Période UXx uy SumUX | SumuyY Nature
1 2,87834 67,6591 0,0908 67,6591 0,0908 | Translation
2 2,631034 0,2238 69,6281 67,8829 69,719 | Translation
3 2,117396 2,56357 0,7907 70,4186 70,5097 Torsion
4 0,794633 | 13,5006 0,1443 83,9192 70,654 /

5 0,743018 0,2258 12,691 84,145 83,345 /
6 0,554919 0,0268 0,2971 84,1718 83,6421 /
7 0,422404 1,6532 1,5916 85,825 85,2337 /
8 0,38294 2,784 1,4994 88,609 86,7331 /
9 0,350538 0,0072 0,8274 88,6163 87,5605 /
10 0,300154 0,9187 1,4238 89,535 88,9843 /
11 0,269762 0,6713 0,6339 90,2062 89,6182 /
12 0,261502 0,621 0,136 90,8272 89,7542 /

Les modes let 2 sont des translations selon les deux directions principales de la structure et le mode

3 est une torsion autour de 1’axe Z.

K/

< L’effort tranchant dynamique a la base
Vx ayn = 1849,56 KN

V¥ gyn = 1955,06 KN

1.6.2.Vérification des résultats

> Verification de facteur de participation massique cumulée

z , = 90,8272% > 90% Condition vérifice.

Z X, = 89,7542% < 90% Condition non vérifiée.
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> Veérification de la période
Taynamique = 2,8783sec > Tsiatique = 1,30Tempirique = 1,5363 sec  Condition non vérifiée.
> Vérification de I’effort tranchant dynamique a la base

Tableau.l.6: Veérification de 1’effort tranchant dynamique a la base

0,8.Vgiar (KN Viyn (KN) Vérification
Sens X 5470,83 1849,56 Condition non vérifiée
Sens Y 5252,0 1955,06 Condition non vérifiée

1.6. Interprétations des résultats

— Dans toutes les variantes, les deux premiers modes vibrations sont des translations, le troisieme
est une torsion.
— Deffort tranchant dynamique a la base augmente avec I’augmentation de la hauteur de la

structure.

1800 —.
1600 —-
1400 —.
1200 —-
—~ 1000 —.
>< 800 —-
600 -

400 -

200

+ T +
R+5 R+10 R+15 R+20

Variantes

Figure. 1.2 : Histogramme des efforts tranchants a la base dans le sens x.
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Cvy

2000 —

1500 —

1000 —

500 —
o T T g T v

R+5 R+10 R+15 R+20

Vy (KN)

Variantes

Figure. 1.3 : Histogramme des efforts tranchants a la base dans le sens'y.

- La période augmente avec I’augmentation de la hauteur de la structure.

3,0
2,5 -

2,0

Période (s)

R+5 R+10 R+15 R+20

Variantes

Figure. 1.4: Histogramme des périodes.
1.7.Conclusion

La hauteur de la structure a une influence sur ses performances sismiques, notamment 1’effort
tranchant a la base, les périodes fondamentales et le facteur de participation massique cumulée. Ou
autrement la disposition des voiles de la structure R+5 ne vérifie pas les conditions de RPA si on

augmente la hauteur de la structure.

::’I[Eizoe ssll::
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Généralités
I.1.Introduction
Notre travail consiste a étudier un batiment constitué d’un réez-de —chaussée et de cing étages
identiques (RDC+5) en béton armé a usage d’habitation avec une terrasse inaccessible ; ’ouvrage
sera implanté a la commune de bordj bounaama wilaya de Tissemsilt dans un zone de moyen

sismicité (zone lla), selon le classement de zone établit par le reglement parasismique Algérien
(RPA 99/ version 2003).

1.2. Présentation de batiment

e La longueur totale du batiment = 22,40 m.

e La largeur totale du batiment = 22,16 m.

e Hauteur du batiment = 19,38 m.

e Hauteur totale du batiment (hauteur de batiment + hauteur de 1’acrotére) = 19,98 m.
e Hauteur du RDC = 3,23 m.

e Hauteur d'étage courant = 3,23 m.

10,40m

22,16m

A
\ 4

22 ,40m

Figure. 1.1 : Dimensions en plans de batiment.

-Le béatiment considéré comme un ouvrage courant ou d’importance moyenne groupe 2
(batiments d’habitation collective dont la hauteur ne dépasse pas 48m).

-Le batiment classé dans une zone de sismicité moyenne « Il » selon (R.P.A 99/ version 2003).
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- Le type de sol est classé comme un site ferme S2.

1.2.1. Régularité en plan (article 3.5.1de R.P.A 99 Version 2003)

Notre batiment a une forme (L)

Avec :
r 1x <025
Lx = "’
ly
— <0,25
1 Ly
Lx
025< — < 4
\ Ly
(11'70—052>025 Conditi rifié
22,4.0 - -’ ondaition non veriiice.
412'95—058>025 Conditi crific
22,16 - -’ ondaition non veririce.
025<22’40—101<4 Conditi {rific
. ] = 22,16 - 41, = ondition veriiice.

1.2.2. Régularité en élévation (article 3.5.1R.P.A 99 Version 2003)

B;
> 0,80
Bi_1

i

k =12>0,80 Condition vérifiée.
i-1

» Notre batiment est classé irrégulier.
1.3. Conception de la structure
1.3.1.0ssature
C’est une ossature contreventée par de portiques et des voiles en béton arme.
1.3.2. Les planchers
C’est une aire plane destinée a séparer les niveaux on distingue généralement deux type :

= Plancher a corps creux
Les planchers sont exécutés en hourdie de 16cm d’épaisseur avec poutrelles ferraillées en acier;

et la dalle de compression de 4cm d’épaisseur ferraillée par treillis soude.

= Plancher a dalle pleine

On prend le balcon comme un Plancher a dalle pleine.
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Figure. 1.2 : Coupe d’une dalle pliene.

1.3.3. Escalier

Un escalier est un ouvrage constitue d’une suite de marches horizontales et paliers, permettant

de passer a pied d’un niveau a un autre d’une construction.

1.3.4. Maconnerie
La maconnerie sera exécutée en brique creuse on distingue :
a. Murs extérieurs
A double cloisons
-Brique creuse de 15cm.
- L’ame d’air de 5cm d’épaisseur.
-Brique creuse de 10cm.
b.Murs intérieurs

Les murs intérieurs sont constitués d’une seule paroi de briques d’épaisseur de 10 cm.

Figure. 1.3 : Brique creuse.
1.3.5.Revétement
- Enduit platre pour les plafonds.
- Enduit en ciment pour les murs.
- Carrelage pour les plates formes et les terrasses accessibles.

- Etanchéité multicouche pour les terrasses non accessibles.

1.3.6.1solation

Il ya deux type des isolations :
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e Acoustique : est assurée par la masse du plancher ainsi que par le vide d’air entre les deux

cloisons extérieures.

e Thermique : est assurée par les couches d’isolant (polystyréne) pour les planchers terrasse ainsi
que par le vide d’air entre les deux cloisons extérieurs.
I.3.7.L’acrotére

L’acrotére est assimilé & une console encastrée dans le plancher terrasse a une hauteur de
60cm.

1.3.8.Balcon
Le balcon est un porte-a-faux encastré dans le plancher.
1.3.9.Fondation

La fondation est I’élément qui permet de transmettre les charges et surcharge d’une structure

vers le sol.

On prend la contrainte de sol égale a 1,50 bar (o 5o =1,50bar) d’apres les résultats donnés par

le laboratoire spécialisé dans la geotechnique (LTPO).

K/

< Caractéristique du sol d’assise
Apres les résultats géotechniques ; le sol d’assise est un sol ferme avec :

- L’angle de frottement : ¢ = 35°.

Le poids spécifique du sol est yso = 17 KN/m?’,
- Capacité portante du sol 6 s =1,50 bar = 150KN/m?
- Coefficient de raideur K=3x10* KN/m®,

I.4.Les caractéristiques des matériaux

Le béton et I’acier utilisés dans la construction de cet ouvrage seront choisis conformément aux
regles techniques de conception, et de calcul des ouvrages en béton armé B.A.E.L 91/1999, ainsi

que le reglement parasismique Algérien (R.P.A/ 99 version 2003) et le C.B.A93.
1.4.1.Le béton

Le béton est le matériau de construction le plus utilise au monde dans le domaine de génie civil,
il reprend les contraintes en compression se compose : ciment, eau, les adjuvants et les granulats

(sable, gravier).
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+ La composition d’un métre cube (1 m>) de béton ordinaire est de :

- 350 Kg/m® de ciment CPA.

- 400 Kg de sable de diametre 0 a 5 mm.

- 800 Kg de gravillon de diameétre 7 a 25 mm.
- 175 L d’eau de gachage.

1.4.1.1. Les caractéristiques physiques et mécaniques du béton
e Lamasse volumique
La masse volumique du béton utilisé dans cet ouvrage est de 2500 Kg/m®.

> Pour notre étude on adopté une résistance mécanique du béton a 28 jours égale a 25MPa ;
(feos =25MPa).
e Résistance caractéristique a la compression (C.B.A.93 [ART 2.1.1.1])
Dans les cas courant un béton armé, la résistance a la compression est définie par sa résistance

caractéristique a 28 jours et elle est représentée par le symbole f ,g.

La résistance caractéristique a la compression déterminée a partir d’essais sur des éprouvettes

normalisées de 16 cm de diametre et de 32cm de hauteur.

Pour des résistances : f.,g < 40MPa

j . .
ch = mfczg S1] < 28]0'LLT'S.

Fij =111 sij > 28jours.

Pour des résistances : f.,g > 40MPa
j . :
Fo = ——————fc2 2 .
9 =14+ 0.95] c28 sij < 28jours

Fej = feog sij > 28jours.

e Résistance a la traction (C.B.A.93 [ART 2.1.1.2])

La résistance caractéristique a la traction du béton a ‘j> jours, notée f;;, est conventionnellement

définie par les relations :
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f; = 0,6 + 0,06, sif.,g < 60MPa

fy = 0,275(f)?/3 sif.,g > 60MPa

Pour notre étude on adopté la résistance a la traction du béton a 28 jours :
f,g = 0,6 + 0,06(25)
ft28 = 2,1 MPa

e Module de déformation longitudinale
=  Module de déformation instantanée

Pour un chargement d’une durée d’application inférieur a 24h, le module de déformation

instantane E;; du béton agé de (j) jours est détermine a partir de la formule suivante :
E;; = 11000 x Vf;

E;,g = 11000 x V25 = 32164,20MPa

» Module de déformation longitudinale différée

Pour les charges de longue durée d’application, le module de déformation différée est noté Ey;,

etil est égal a:
E,; = 3700 x Vf
Eyzs = 3700 x /25 = 10818,9MPa

e Coefficient de poisson C.B.A. 93(A-2-1-3)

Le coefficient de poisson est définit comme le rapport entre les déformations longitudinales et

les déformations transversales et il est noté par « v ».
Le C.B.A.93 donne deux valeurs pour ce coefficient selon les états limites.
L=0 béton fissuré¢ a L’E.L.U.R.
L=0,2 béton non fissuré a L’E.L.S.

e Contrainte limite
> Etat limite ultime de résistance (E.L.U.R)

La contrainte ultime du béton en compression est donnée par :
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B 0,85f.,g
Tableau .1.1 : valeur de 0.
T t > 24 heure 1<t <24heure t < lheure
0 1 0,9 0,85
Avec :

Y,, : Coefficient de sécurite tel que:

On prend : 6=1
0'85fc28 . .
Ope = = 14,17MPa En situation durable (y = 1,5)
0 x b
Tb
0'85fc28 . . .
Ope = = 18,47MPa En situation accidentelle (y = 1,15)
0 X7y, b

Dans les calculs relatifs a ’E.L.U.R, on utilisera pour le béton un diagramme conventionnel dit

« parabole rectangle ».

CObe

D:ijﬂg

Th |
Ebhc

2%o 3.5%e

Y

Figure. 1.4 : Diagramme de Contrainte-Déformation a I’E.L.U.R.

» Etat limite de service (E.L.S)

La Contrainte de service a la compression est donnée par :
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Opc = OI6fC28 = 15MPa

0.6f 28 Eg

Figure. 1.5 : Diagramme de Contrainte-Déformation a I’E.L.S.

1.4.2.Aciers

L’acier est un matériau caractérisé par sa bonne résistance a la traction,-Nous utilisons les types

d’aciers suivants :

v Les ronds lisses (R.L) : FeE235.

v Haute adhérences (HA) : FeE400, FeE500.

v’ Treillis soudés de maille 150 x 150 mm? avec ® =5mm.
A. Contrainte limite de ’acier

A.l.Etat limite ultime « E.L.U »

Pour le diagramme Contrainte Déformation de calcul relatif aux états limites on utilisera le

diagramme simplifié de la figure 1.6. Suivant :

GS -

fe
109/ &=—
00 -'"Es

Rarcourcissement Allongement

Figure .1.6 : Diagramme Contrainte-Déformation pour 1’ Acier.

10
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D’aprés le Diagramme Contrainte-Déformations on a :

fe
Os =—
Vs
o5 = i—e = 348MPa En situation durable(ys = 1,15)
f
s = Y_e = 400MPa En situation accidentelle(y, = 1,00)
S

A.2. Etat limite de service (E.L.S)
Il est nécessaire de limiter 1’ouverture des fissures (risque de corrosion des armatures), et c’en
limitant les contraintes dans les armatures tendues sous 1’action des sollicitations de service D’apres

les regles BAEL91, on distingue trois cas de fissuration :
05 < f. (Pas de limitation) — Fissuration peu préjudiciable.

%+ Pour les aciers de nuances FeE400 avec f.,g = 25 MPa.

S <min Gxf ; 110X \/nXfy MPa

Gst < min é x 400 ; 110 x 1,6 x 2,1) — Fissuration préjudiciable .
65t = 201,63 MPa

«+ Pour les aciers de nuances FeE400 avec f.,g = 25 MPa.

Gst <min (X ;90 X \/n X fy; MPa
Ggt < min (l x 400 :90 X V1.6 x 2.1) — Fissuration trés préjudiciable .
— 2 ) ) )
Ggt = 165 MPa

Avec :

n : Coefficient de fissuration.

Tels que :

n=1 - pour des aciers ronds lisses.
n=1,6 - pour desaciers de H.A.

fyj - Résistance caractéristique a la traction du béton.

fe : Limite d’¢élasticité des aciers.

11
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Module d’élasticité de I’ Acier

Le module d’élasticité de I’ Acier sera pris égale 4 : Eg = 2 x 10°MPa.

1.4.3. Régles des trois pivots

Consiste a supposer gque le domaine de sécurité passe par les pivots (A.B.C), en fonction des

sollicitations normales la rupture d'une section en béton armé peuvent intervenir :

Par écrasement du béton comprimeé.

Par épuisement de la résistance de I'armature tendue.

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

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

Tableau .1.2 : Les déformations limitent du pivot.

Pivot | Domaine Déformation limites du pivot considéré
A 1 Allongement unitaire de I’acier 10%,, Supposé concentrée
B 2 Raccourcissement unitaire du béton 3,5%qde la fibre la plus comprimée

Raccourcissement unitaire du béton 2%q,de la fibre située a 3/7 de la fibre

la plus comprimée

12
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Allongement (traction) Raccourcissement (compression)

Section en béton armé

Fibre
comprimé 4

h

Fibre
tendue

Figure. 1.7 : Diagramme des déformations limitées de la section «Reégles des trois pivots».

1.4.4. Hypothéses de calcul

e Les sections droites restent planes.

e Le béton et I’acier sont considérés comme des matériaux linéairement élastiques.
e |l n'y a pas de glissement relatif entre les armatures et le béton.

e |e béton tendu est néglige.

e Les contraintes sont proportionnelles aux déformations.

Opc = Ep X &pc
0s = Eg X &

AL

T

Pour convention n correspond au rapport du module d'élasticité longitudinale de l'acier a celui

de béton.

n= E_S = 15 o Coefficient d'équivalance.
b
1.5. Actions et sollicitations
1.5.1. Définition
% Lesactions
Les actions sont les forces directement appliquées a une construction (charges

Permanentes, d’exploitation, climatique, etc.,...) ou résultant de déformations imposées (retrait,

fluage, variation de température déplacement d’appuis, etc. ...).

13
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s Les sollicitations
Les sollicitations sont les efforts (effort normal, effort tranchant, moment de flexion, Moment
de torsion) développés dans une combinaison d’action donnée.

1.5.2. Sollicitation du calcul vis-a-vis des états limites

> Etat limite ultime
Les sollicitations de calcul sont déterminées a partir de la combinaison d'action suivante :
1,35G + 1,5Q

» Etat limite de service
Combinaison d'action : G+ Q

Les régles parasismiques algériennes ont prévu les combinaisons d'actions suivantes:

G+ Q= 1,2E - 4{Q : charge d'exploitation.

{ G+Q=E { G : charge permanente.
0,8G+E E : effort du séisme.

1.6.Réglements utilisés

v Le B.AE.L91.
v' Le R.P.A 99/Version 2003 (Régles Parasismiques Algériennes).
v’ Les différents types des DTR (Document Technique Réglementaire).

| .7.Conclusion

Dans ce chapitre, nous avons présenté notre projet, la description, le rapport géotechnique, ainsi

que les différents matériaux choisis pour cette étude.

14
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Pré dimensionnement et descente des charges

11.1. Introduction

Le pré dimensionnement des eléments résistants (Les planchers, Les poutres, Les poteaux) est
une étape régie par des lois empiriques. Cette étape représente le point de départ et la base de la

justification a la résistance, la stabilité et la durabilité de 1’ouvrage, aux sollicitations suivantes :
a. Sollicitations verticales :

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

poutrelle, poutres et poteaux et finalement transmises au sol par les fondations.
b. Sollicitations horizontales :

Elles sont généralement d’origine sismique et sont requises par les ¢éléments de

contreventement constitué par les portiques.

Le pré dimensionnement de tous les éléments de I’ossature est conforme aux régles B.A.E.L
91, CBA93 et R.P.A 99 version 2003.

11.2. Pré dimensionnement des planchers

Les planchers sont des aires horizontales qui servent a limiter les étages, ils ont une épaisseur

"e" faible par rapport a leur dimension en plan, leur fonction principale est de résister et supporter

les charges et surcharges afin de les transmettre aux éléments porteurs.
> Pour notre batiment, leur Plancher a corps creux.
11.2.1. Plancher a corps creux

Le plancher a corps creux est composé d’hourdis, poutrelles et la dalle de compression.

Le dimensionnement de ce type revient a déterminer sa hauteur (h = hecthge).

Dalle de compression

Poutrelle

Hourdis

(corps<creux)

Figure. 11.1: Coupe transversale d’un plancher a corps creux.

15
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Avec :

hec - hauteur du corps creux.

hqc : hauteur de la dalle de compression.
bo : largeur de la nervure de 8 a 12 cm.
Lo : Distance entre axe des poutrelles.
11.2.1.1. Disposition des poutrelles

Pour la disposition des poutrelles il y a deux critéres qui conditionnent le choix du sens de

disposition qui sont :

o,

% Critére de la petite portée : Les poutrelles sont disposées parallelement a la plus petite portée.

% Critére de continuité : Si les deux sens ont les mémes dimensions, alors les poutrelles sont

disposées parallélement au sens du plus grand nombre d’appuis.
11.2.1.2. Dimensionnement des planchers

Selon les regles du CBA93, le pré-dimensionnement d’un plancher a corps creux se fait par

satisfaction de la condition de la fléche suivante:

Lmax

22,5

h, >

h, : hauteur total du plancher.
Lmax: longueur maximale entre nus d’appuis selon la disposition des poutrelles adoptées.
Lmax = 430 — 30 = 400cm

L 400
o — = 17,78m

> = =
he = 22,5 225

Soit: h; = 20cm

» On adopte un plancher a corps creux de hauteur hi=20cm, soit un plancher (16+4) cm.
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Corps ey Poutrelle Dalle de compression

LU L LU LU L L L LU L L L L Ll

Figure. 11.2 : Coupe d'un plancher a corps creux.

11.2.1.3. Pré dimensionnement des poutrelles

Ce sont des petites poutres en béton armé ou précontraint formant I’ossature d’un plancher ;

elles se calculent a la flexion simple (solidaires avec la dalle de compression).

b
-+ »
hoI ¢
h;
h
v
-+
by

Figure .11.3 : Coupe transversale d’une poutrelle.
h,: Hauteur totale de la poutrelle (hauteur du plancher).
hy: Hauteur de la dalle de compression.
b, : Largeur de la nervure.
s D’aprés BAEL91 :

20 20

<b, < ?Sbosz—>6,66cmeOS1Ocm

—_

h
3

N| 5

Donc : by = 10cm

17
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¢ Largeur de la table de compression :
Cette largeur définit la dimension de la zone de compression :

b. = .(L Ly )_ ~ 400 _55
1 = min 1Ocm,zcm = min( 10 cm; 2cm)

b; = 27,5cm
Ly = 65—10 = 55cm

Avec :
L : la portée de la travée.
L, : la distance entre les deux faces voisines des deux nervures.

Donc la largeur totale de la table de compression pour une nervure :

b=2Xb; +by =2 X275+ 10 = 65cm

Onprend: b =65cm

SV T /T |

31 550 3

Figure. 1.4 : Plancher a corps creux.

I1. 3.Evaluation des charges
Il .3.1.Charge permanente

11.3.1.1.Plancher terrasse inaccessible

—_— —_— - o,
P r - N
W
%, |
"

Figure. 11.5 : Plancher terrasse inaccessible.
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Pré dimensionnement et descente des charges

Tableau .11.1 : Charge permanente due aux planchers terrasse.

Charges
_ Masse
) Epaisseur ) permanents
N° Element volumique )
(cm) 3 (Surfacique)
(KN/m?)
(KN/m?)
1 Protection en gravillon 5 0,2 5x0,2=1
2 Etanchéité multicouche 2 6 0,02x6=0,12
3 Isolation thermique en liége 4 4 0,04x4=0,16
4 Béton forme de pente 10 22 0,1x22=2,2
Corps creux + dalle de
5 _ 20 / 2,85
compression
6 Enduit de platre 2 10 0,02x10=0,2
Total G = 6,53 KN/m?

11.3.1.2.Plancher étage courant

N -,
= |
S

i

amYaasYaen)s

—_—

]
— 4

[ <)

-
Figure. 11.6 : Plancher étage courant.
Tableau. 11.2 : Charge permanente due aux planchers étage courant.
Charges
_ Masse
) Epaisseur ] permanents
N° Elément volumique )
(cm) 3 (Surfacique)
(KN/m?)

(KN / m?)
1 Revétement de carrelage 2 20 0,02x20=0,4
2 Mortier de pose 2 20 0,02x20=0,4
3 Enduit de platre 2 10 0,02x10 =
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0,20
0,02x18 =
0,36

4 Lit de sable 2 18

Corps creux + dalle de
5 ) 20 / 2,85
compression

6 Cloisons légéres 10 9 0,1x9=0,9

Total G = 5,11 KN/m?

11.3.1.3. Magonnerie
a. Murs extérieurs

La magonnerie utilisée est en brique (en double cloison) avec 30% d'ouverture et de Vide d’air

(e=5cm).

Face Extérieure
—

L'édme d'air J

Figure .11.7 : Coupe transversale d’un mur de fagade.

ace intérieure

Tableau. 11.3 : Evaluation des charges dans les murs extérieurs.

Charges
) Epaisseur Masse volumique permanents
N° Elément 3 .
(cm) (KN/m>) (Surfacique)
(KN / m?)
1 Brique creuse 10 9 0,1x9=10,9
2 Brique creuse 15 9 0,15%9 =1,35
3 Enduit extérieur en 2 18 0,02x18 =
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ciment 0,36
4 | Enduit intérieur en platre 2 10 0,02x10=10,2
Total G = 2,81 KN/m?
Avec : 30 % d’ouverture.
G=2,81x0,7=1,967 KN/m?
G = 1,967 KN/m?
b. Murs intérieur
Tableau. 11.4 : Evaluation des charges dans les murs intérieurs.
Charges
) Epaisseur Masse volumique permanents
N° Elément 3 .
(cm) (KN/m>) (Surfacique)
(KN / m?)
Enduit extérieur en
1 _ ) 1,5 18 0,015x18=0,27
ciment (mortier)
2 Brique creuses 10 9 0,1x9=0,9
3 | Enduit intérieur en platre 1,5 10 0,015x10=0,15
Total G = 1,32 KN/m?
Tableau. 11.5 : Les Charges d’exploitation.
Elément Charges d’exploitation (KN / m?)
Plancher terrasse inaccessible 1
Plancher étage courant courant 15

11.4. Pré dimensionnement des éléments structuraux

11.4.1. Pré dimensionnement des poutres

En construction, les poutres doivent avoir des sections reguliéres soit rectangulaires ou carrees.

Ces sections sont obtenues en satisfaisant aux conditions suivantes:
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e Selon les regles R.P.A 99 version 2003.
e Selon les régles B.A.E.L.91 (le critere de rigidité).

A
\ 4

Figure. 11.8 : Dimensions d’une poutre.
A). Selon les régles R.P.A. 99 version 2003 :

Les dimensions des poutres doivent satisfaire les conditions suivantes :

(b > 20cm [1]
h > 30cm [2]

< h <4 3
< 3]

by < 1,5h +b [4]

B). Selon les régles B.A.E.L.91 (le critére de rigidité) :

Les dimensions des poutres doivent satisfaire les conditions suivantes :

L < h: < L 1
15~ =10 [1]
0,3d <b < 0,4d [2]
Avec

h; : hauteur totale de la poutre.
b : largeur de la poutre.
L :la plus grande portée libre entre nus d'appuis.

d : hauteur utile.
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On distingue deux types des poutres:

- Poutre principale : L.y = 4,26 m
-Poutre secondaire : Ly, = 4m

11 .4.1.1. Pré dimensionnement des Poutre principale

e Vérification selon le BAEL 91 :

Lmax = 426cm
426 426
B <h< 0 < 28,40cm < h, < 42,60 cm

Onprend : hy = 40 cm

0,3d<b<0,4d
d=0,9h; & d =09 x40 = 36cm

03xXx36<b<04%x36 < 10,80cm <b < 14,40cm

Onprend : b = 30cm

» Vérification selon RPA 99 :

(b =30 cm = 20cm Condition vérifiée .
h =40 cm = 30cm Condition vérifiée.
| h
o =133<4 Condition vérifiée.
\ bnax < 1,5(40) +30 =90 cm Condition vérifiée .

Les conditions selon les réglementations de BAEL91 et RPA99 version 2003 sont verifiées,

donc on prend la section de poutre longitudinale (Poutre Principale).

(b x h) = (30 x 40)cm?
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A0cm

-
30 cm
Figure. 1.9 : Section de poutre principale.
I1. 4.1.2. Pré dimensionnement des Poutre secondaire

» Vérification selon le BAEL 91 :

Limax = 400cm

400<h <40 26,67cm < h, < 40
—_— —
o Shes—5 ,67cm < h; < 40cm

Onprend: hy =35cm

0,3d<b<0,4d
d=09 XxXhtd=0,9x%x35=31,5cm
0,3(31,50) < b <£0,4(31,50) & 9,45cm < 12,60cm

Onprend: b =30cm

> Vérification selon RPA 99 :

(b =30 cm = 20cm Condition vérifiée .

h =35cm > 30cm Condition vérifiée .
| h

5 =116 <4 Condition vérifiée.
\ bpnax < 1,5(35) + 30 = 82,5cm Condition vérifiée .

Les conditions selon les réglementations de BAEL91 et RPA99 version 2003 sont Vérifiées,

donc on prend la section de poutres transversales (secondaire).

(b xh) = (30 x 35)cm?
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35 cm

=

A0 cm

Figure .11.10 : Section de poutre secondaire.

11.4.2. Pré dimensionnement des poteaux

Le pré-dimensionnement des poteaux se fait par la vérification a la résistance d'une section
choisie, en fonction des sollicitations de calcul en compression simple a ’ELU ; Ces dimensions

sont déterminées par la descente des charges du poteau le plus sollicité.

Selon le R.P.A99 (version2003), les dimensions de la section transversale des poteaux doivent

satisfaire les conditions suivantes pour la zone lla :

e Critére de résistance.
e Critéere de stabilité de forme (flambement).
e Condition RPA.

Le poteau qu’on va étudier est le poteau le plus sollicité, c¢’est-a-dire le poteau qui recevra

I’effort de compression maximale qu’on va déterminer a partir de la descente des charges.

On fixera au préalable les poteaux de RDC et étage courant comme suite :

Niveau Dimension de poteau (cm?)

RDC 40x40

Etage courant jusqu’a 5°™ étage 35x35

11.4.3 .Descente des charges

La descente des charges consiste a calculer pour chaque élement 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 :
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Chapitre 11 Pré dimensionnement et descente des charges

- Charge permanente "G".
- Charge d'exploitation "Q".

= Laloi de dégression :

Soit q, la charge d’exploitation sur le toit ou la terrasse courant le batiment Q; ,Q» ,Qs3
les charges d’exploitations respectives des planchers des étages 1, 2,3...n; numérotés a partir du

sommet du batiment.

On adoptera pour le calcul des points d’appui les charges d’exploitation suivantes:

- Sous toit ou terrasse Qo

- Sous dernier étage (étage 1) Qo + Q4

- Sous étage immédiatement inférieur :

- (Sous étage 2) Qo +0,95(Q: +Qz)

- (Sous étage 3) Qo +0,90(Q; +Q; +Q3)

- (Sous étage 4) Qo +0,85(Q1 +Q2 +Q3 +Q4)

- (Sous étage n) Qo +32+_n“(Q1 +Q, +Qs +..Qy)

Le coefficient ¢tant valable pour n > 5.

Niwewe ()
Qs 4 T Sous terrasse @ Oy
Mvean (1)
F
n Sowus dernier dtage » Oy . O
Niveanu(02)
* E
L Sows dge 20 (0895700 =)
Nivean(03) i i
L Sowus dtage 3 & Qo090 +0:+0 )
Niwveae (04)
& &*
Qu Sous dtage & & Qo0 8500+ 2+ 00y
Nivean(05)
. 'y -
Q. Sous dtage ¢ Qg+ J_:— = (Qy+ 0 seaa+h)
2n
MNiveann)

Figure .11.11 : La dégression des charges.
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Tableau. 11.6 : Tableau présente la loi dégression de la surcharge.

_ _ ) _ La charge
Niveau La loi de degression 5
(KN/m?)
— 2
Terrasse Nqo = 1KN/m 1,00
05 Nq; = qo +q4 25
04 Ng, = q¢ +0,95(q; +q2) 3,85
03 ng = qO +0,90(q1 +q2 +q3 ) 5,05
02 Ngq, = qo +0,85(q; +q; +d3 +9q4) 6.10
RDC Ngs = qo +0,80(qs +9z +qs +ds +0s) 7.00

= Le Poteau le plus sollicité
a. Surface du poteau le plus sollicite :

- Poteau central (E.4) :

456cm/2

325cm/ 2

420cm/2

430cm/2

Figure. 11.12 : La section le plus sollicité du poteau.

B (4,30 + 4,20) y (3,25 + 4,56)
a 2 2

Sq = 16,62m?
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430—030 420—030\ /325-030 456—030
= ( 7 T 3 ) x ( 7 T 3 )

S, = (2+1,95) X (1,48 +2,13) = 14,26m?

g

b.la longueur de la poutre principale et secondaire
Lpp = 2,13+ 1,48 = 3,61m

Lps = 2+ 1,95 = 3,95m

C. poids des planchers

- Planchers terrasse inaccessible : G, X S, = 6,38 X 14,26 = 90,98KN
- Plancher étage courant (habitation) : Gerage X Sg = 5,11 X 14,26 = 72,87KN

d. poids des poutres

Gpp = Lpp Xb X h Xy,

Gpp = 3,61 X 0,30 X 0,40 x 25 = 10,853KN
Gps = Lps X b X h X vy

Gps = 3,95 % 0,30 X 0,35 x 25 = 10,37KN

Tableau. 11.7 : Résultats de la descente des charges du poteau (E .4).

N poids
) . _ propre Surcharge
Sec“on element G|(KN) G(KN) Q(KN)

-plancher terrasse :
G*Sy = 6,38*14,26 90,98
-Poutre secondaire :
Gps= Lps*b*h*y,

NU 1 6, = 3.95%0.3%0,35%25 10,37
-poutre principale : 112,18 16,62*1= 16,62
Gpp = Lppb*h*yy

10,83
Gpp = 3,61*0,3%0,40%25
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-Venant : N1
-Poids propre du poteau 112,18
N2
= - * * *
Gpot= (3,23-0,40)*0,35*0,35*25 866 120,84 16,62
-Venant : N2
-plancher étage : 120,84
Gi*Sy =5,11*14,26
72,87
-Poutre secondaire :
Gps = Lps*b*h*yy 10,37
N3
Gps = 3,95*0,3*0,35*25
-poutre principale :
10,83 16,62%2,5 =41,55
Gpp= Lpp=b™h™yp 214,91
Gpp = 3,61*0,3*%0,40*25
-V t: N3
enan 21491
Poids propre du poteau :
N4
Gpot= (3,23-0,40)*0,35*0,35*25 8,66 22357 4155
Venant : N4 223,57
plancher étage :
Gi*Sy = 5,11*14,26 72,87
N5
-Poutre secondaire :
Gps = Lps*b*h*'}’b
317,64
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Gps = 3,95*0,3*0,35*25 10,37 16,62*3,85=63,99
-poutre principale :
Gpp: Lpp*b*h*yb
Gpp = 3,61*0,3*0,40*25 10,83
Venant : N5 317.64
Poids propre du poteau :
N6
Gpot =(3,23-0,40)*0,35*0,35*25 8,66 326,3 63,99
-Venant : N6 326,3
-plancher étage :
Gi*Sy=5,11*14,26
72,87
-Poutre secondaire :
N7 Gpsz Lps*b*h*yb
Gps =3,95*0,3*0,35*25
10,37
-poutre principale :
420,37 | 16,62*5,05= 83,93
Gpp= Lpp*b*h*y,
10,83
Gpp = 3,61*0,3*0,40*25
-Venant N7 420,37
N8 -Poids propre du poteau :
Gpot=(3,23-0,40)*0,35*0,35*25 8.66 429,03 83,93

30



Chapitre 11 Pré dimensionnement et descente des charges

-Venant N8 429,03
-plancher étagé :
Gi*Sy=5,11*14,26 72,87
-Poutre secondaire :
Gps = Lps*b*h*'yb
N9
Gps = 3,95*0,3*0,35*25 10,37
-poutre principale : 52310 | 16,62%6,10=101,38
Gpp = Lppb™h™*ys
Gpp = 3,61*0,3*0,40*25 10,83
Venant N9 523,10
-Poids propre du poteau : 531.76
N10 ’ 101,38
Gpot= (3,23-0,40)*0,35*0,35*25 8,66 ’
Venant N10 531,76
-plancher étage:
72,87
Gi*Sy=5,11*14,26
-Poutre secondaire :
N11 Gps = Lps*b*h*y,
Gps = 3,95*0,3*0,35*25 10,37
-poutre principale : 625,83 | 16,62%7= 116,34
Gpp = Lppb™*h*y,
Gpp = 3,61*0,3*0,40*25
10,83
-Venant N11 625,83
Poids propre du poteau :
N12 prop p 637,15
Gpot= (3,23-0,40)*0,40*0,40*25 11,32 116,34
> / / 637,15 | 116,34
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«» Pour RDC :

Selon le BAEL (art B.8.1, 1) on doit majorer 1’effort normal de compression ultime N, de

10%, pour tenir en compte la continuité des portiques.
G = 637,15KN

Q = 116,34KN

N, = 1,35G + 1,5Q

N, =1,35%x637,15+ 1,5 % 116,34 = 1034,66KN
Ng=G+Q

Ng =637,15+ 116,34 = 753,49 KN

N, = 1,1 X N,

N, = 1,1 X 1034,66 = 1138,13KN

Ng = 1,1 x N

Ng = 1,1 x 753,49 = 828,84KN

> Vérification de la section du poteau

1. Vérification au flambement :
Selon les régles du (CBA .article B8.4.1), I'effort normal ultime N, doit étre :

Br X fc28 fe

Ny < a| ——Z 4 a2
w009 xy, Y,

N, : effort normal ultime

a : coefficient réducteur qui est fonction de 1'élancement (A).

( 0,85
o = ——— Pour A < 50
22
1+ 0,2(35)
50
a = 0'6(T)2 Pour 50 <A <70

A : Elancement d’EULER.
L¢

7\,=f
1
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l¢ : Longueur de flambement < L¢ = 0,7L, ; avec Ly, = 3,23m

. o : I
i : Rayon de giration <> i = s

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

bxh3
12

plan de flambement: I =
B : Surface de la section du béton - B =a X b
Y, Coefficient de sécurité du béton tel que y, = 1,5 «> situation durable.
Y4+ Coefficient de sécurité de I’acier tel que y, = 1,15 «<>situation durable.
fe : Limite ¢élastique de I’acier «»f, = 400MPa .

f.og : Contrainte caractéristique du béton a 28 jours «f.,3 = 25MPa

As: Section d’acier comprimée. On prend: Ag = 0,8% X Br ; Selon le R.P.A99 version 2003

(zone lla).
Donc:
Ny
>
O i 0BxL
%09 %y, t 100 %7,

B,: Section réduite d’un poteau, obtenue en réduisant de sa section réelle 1ecm d’épaisseur sur toute

sa périphérie <> B, = (a—0,02)(b — 0,02)

Il faut vérifier que :
Ny

fos . 08XF
%09 xy, tT00%7,

By =2 Brcal =

Tableau. 11.8 : Résultats de la Vérification au flambement.

. Br Br cal
Etage | Nu(KN) | i(m) A |A<50| a , | Be=Brca
(m%) (m°)

5 206,87 0,10 22,61 | verifiée | 0,59 0,11 0,016 vérifiée
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4 400,56 | 0,10 | 22,61 | ygrifice | 059 | 0,11 | 0,032 | \grifice
3 590,14 | 0,10 | 22,61 | ygrifige | 059 | 0,11 | 0,047 | \grifiée
2 77560 | 0,10 | 22,61 | ygrifige | 059 | 0,11 | 0,062 | \arifige
1 956,94 0,10 22,61 | grifiee | 0,99 0,11 0,076 vérifiée
RDC | 1138,13 | 0,11 20,55 | vérifiée | 0,63 0,14 0,085 verifiée

2. Veérification des conditions du R.P.A.99 Révisées en 2003 (article 7.4.1):

RDC :

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

in(a,b) = 40 >he—323—1615
min(a, = cm 50" 20 ,15cm

1<a<4 1<1<4
— — H_
4 b 4

\

Etage courant :

(min(a,b) = 35 cm = 25cm

. he 3
min(a,b) = 35cm > 0720 - 16,15cm

1<a<4 1<1<4-
— — (_)_
4 b 4

Tableau. 11.9 : Choix des sections des poteaux.

Condition vérifiée.

Condition vérifiée.

Condition vérifiée .

Condition vérifiée.

Condition vérifiée.

Condition vérifiée.

Niveau (a x b) cm?
5 (35 x 35)
4 (35x 35)
3 (35 x 35)
2 (35 x 35)
1 (35x 35)
RDC (40x 40)
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11.4.4. Pré dimensionnement des voiles

Les voiles sont des éléments rigide on béton armée destinée d’une part a assuré la

stabilité de I’ouvrage sous 1’effet des charges horizontal, dues au vent et au seisme.

Et reprendre une partie des charges verticales. Tel que Le R.P.A 99(modifier en 2003)
article7.7.1 considere comme voiles de contreventement les voiles satisfaisant la condition
Suivante :

r L>4a

h,
> —
a—z

he he h
X =a > max(—; —; —

. 25°22°20 * 10

Avec:
L : longueur du voile.
a : epaisseur des voiles (api, = 15cm) .

h,: hauteur d'étage.

T
—

he /

Figure .11.13: Coupe de voile en élévation.
Avec :

he = 323 — 40 = 283cm « (hauteur étage courant = hauteur RDC).
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( 283
a>—— =11,32cm

- 25 h, h, h
283 . (_e._e._e . )
a2 =1286cm & azmax|oeiooisg 1o om
a > max(11,32;12,86;14,15; 15cm)

kazﬁ = 14,15 cm
On adopte des voiles d’épaisseur de : a = 20 cm

IT .5 .Conclusion

Le tableau suivant résume les sections des poteaux, poutres et voiles pris en compte pour les

différents étages de la construction :

Tableau. 11.10 : Sections des poteaux, des poutres, des voiles et des planchers.

Section de Section de . Epaisseur
. Epaisseur
. Section de poutre poutre . du
Niveau . . 5 des voiles
poteau principale secondaire (cm?) (cm) Plancher
(cm? (cm? (cm)
RDC 40x40 30x40 30x35 20 16+4
01 35x35 30x40 30x35 20 16+4
02 35x35 30x40 30x35 20 16+4
03 35x35 30x40 30x35 20 16+4
04 35x35 30x40 30x35 20 16+4
05 35x35 30x40 30x35 20 16+4
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Etude des éléments secondaires

111.1. 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’étude est
indépendante de I’action sismique (puisqu’ils ne contribuent pas directement a la reprise de ces

efforts), mais ils sont considérés comme dépendant de la géométrie interne de la structure.
I11.2. Etude de ’acrotere

I11.2.1. Définition de I’acrotére

L'acrotére est un élément décoratif coulé sur place, son rble est dassurer la sécurité des
personnes circulant au niveau de la terrasse ; en plus pour protéger le revétement de terrasse contre

les eaux pluviales grace a son casse go(te.

L’acrotére est soumis a son poids propre (G) qui donne un effort normal Ng et une charge
d’exploitation horizontale non pondérée estimée a 1KN/m (Q=1KN/m). Provoguant un moment de
flexion.

Donc le calcul s’effectue pour une bande de 1ml en flexion composée.

L=60cm :
000

Figure. 111.1 : Schéma de I'acrotére.
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Chapitre 111 Etude des éléments secondaires

-épaisseur : e = 10cm

-Hauteur : h = 60cm

111.2.2.Evaluation des charges et surcharges
= Lacharge due a son poids propre :

G = S.vg,

0,05
S = (0,10 X 0,50) + (0,05 x 0,05) + (0,05 X == + (0.2 X 0,10)

S =0,073m?
= Lasurcharge:
Q = 1KN/ ml

G =25x1[0,073] = 1,83KN/ml
I11.2.3.Vérification de I’acrotére sous charge sismique

Le RPA99 /V. 2003 exige la vérification des eléments ancres a la structure sous 1’effet la

composante horizontale de la charge sismique donnée dans I’article 6.2.3 par :
Fp=4.A.cp.wy
Avec :

A est le coefficient d’accélération de zone obtenu dans le tableau (4.1) pour la zone et groupe
d’usage (A = 0,15).

C, : facteur de force horizontale variant entre 0,3 et 0,8 (voir tableau 6.1).

W : poids de 1’¢élément considéré.

Donc : F, =4 x 0,15 % 0,8 X 1,83 = 0,88 KN/m

F, <1,5Q - F, = 0,88 KN/ml< Q@ =1,5KN/ml Condition vérifiée.
= Charge:

-La charge due a son poids propre :G = 1,83 KN/m

-La surcharge : Q = 1,5KN/ml
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111.2.4.Sollicitations
a)-E.L.UR:
- Effort normal : N, = 1,35G = 1,35 X 1,83 = 2,47KN/ml
- Effort tranchant: V, =1,5.Q = 1,5%x 1 = 1,50KN/ml
- Moment fléchissent : M, = 1,5.Q. H=1,5x1 X 0,6 = 0,90KN. m
b)-E.L.S:
-Effort normal : Ng = G = 1,83KN/ml
- Effort tranchant : V; = Q = 1KN/ml
- Moment fléchissent : Mg = Q.H =1 x 0,6 = 0,60KN. m
= Enrobage :
Vu que la fissuration est préjudiciable.
Onprend:C= C’=2cm
d=09h=09x%0,1=0,09m
d=h-d =0,1-0,09=0,01lm
d: C’est la distance séparant la fibre la plus comprimée et les armatures inférieures.
d: C’est la distance entre les armatures inférieures et la fibre la plus tendue.
II1.2.5.Calcul de I’excentricité
C’est la distance entre le centre de pression et le centre de gravité d’une section.
er=e; t+te,t+e,
et . Excentricité totale de calcul.
e, . Excentricité de la résultante.
e, . Excentricité additionnelle.

e, . Excentricité due aux effets du second ordre.
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Chapitre 111 Etude des éléments secondaires

+ Remarque : pour les piéces courtes, on ne tient pas compte des excentricités e, et e,.

_Mu_0,90_036
TEN, 247 oM
h 10 . -
e; > 5~ c= >~ 2 = 3cm Condition vérifice.

Le centre de pression est appliqué a I’extérieur du noyau central.
111.2.6.Calcul du ferraillage a E.L.U.R

111.2.6.1.Vérification si la section est partiellement comprimée ou entierement comprimée

F1 C=C=lum
Il

0,85f
- 28 — 14,17MPa ; fi,5 = 0,6 + 0,06f.,5 = 2,1MPa

fy,
c T

b =100cm; h = 10cm ; FeE400 ;d = 0,9h = 0,09m

C=C=0,02m

)

1
>~ 0,02] = 1,01KN.m

M, = Ny [e+ g— c] = 4,19 [0,21+
(d—c)Ny — My < (0,337h — (0,81c)) foc X bx h

(d— )Ny — My = ((0,09 —0,02) x 2,47) — 0,90 = —0,73KN.m
(0337 xh) = (081 x ¢)) X fy x b x h

((0,337 x0,1) — (0,81 x 0,02)) x 14,17 X 10° X 1 X 0,1 = 24,79 KN.m

—0,73< 24,79 KN.m Condition vérifiée.
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Donc la section est partiellement comprimée et le calcul se fait pour une section rectangulaire
(b xh) = (100 x 10)cm?.

I11.2.6.2.Vérification de I’existence des armatures comprimées A’

My = 0,90KN.m
My 0,90 X 103

W X @ xh. 100x 92 x 1417 _ 0078
3,5 3,5

% =35 110000,  35+174 ¢

Avec :

10005 = fe +00 = 1,74

Exy, 2x105x1,15
pl=0,8><(11(1—0,4>< oy )

b, =0,8x0,67(1—0,4x 0,67 )=0,392

w, >p=0,0078 - A = 0 > Pas d’armatures de compression.

J1=2 1-2x0,0078
B=0,5+T“=0,5+‘/ 5 = 0,996

II1.2.6.3.Calcule de la section d’armatures
a. Flexion simple :

My 0,90 x 103

A = =
57 5, xdx B 348 X 0,996 X 9

= 0,29 cm?

Avec :

Ag : Section d’armatures en Flexion simple.
b. Flexion composée :

Ny 2,47 X 103
=029—- ———— =0,22cm?

Ape = Apg — ——
fe ™ 2 ™ 1000, 100 x 348

A¢. : Section d’armatures en Flexion composée.
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111.2.6.4.Section minimale des armatures en flexion composée pour une section rectangulaire
» Condition de non fragilité :

d X b X fi,g eser — 0,45d

A = x % 0,23
s min f ecer — 0,185d
Avec :
MSer 0'6
= = = 0,3
Cser =N . T 1,83 3m
A 9x100x 21 33-045x9 .. .,
L= X =
s min 400 33-0185x 9 ¢m®/m

Soit: A, = 4T8 = 2,03cm?

e Espacement (Art A-8.2.42 BAELD91) :
e < min(3h; 33cm) = min(30cm ; 33cm)
e < 30cm

Onprend: e = 20cm

e Lesarmatures de répartitions :

A, 2,03 .
r= I= T=O,51cm/ml

Soit: A, = 4T6 = 1,13cm?

e Espacement (Art A-8.2.42 BAEL91) : (pour les armatures de répartition)

e < min(4h; 45cm) = min(40cm ; 45cm)

e < 40cm
Onprend: e = 20cm

» Vérification de Peffort tranchant Art A.5.1.1/ CBA93

V, 15x103

=b.d_100x90 ~ »17MPa

Ty

Fissuration préjudiciable ou tres préjudiciables : (Art A.5.1.2.1.1/ CBA93)
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La contrainte de cisaillement maximale est donnée par la formule suivante:

f

;= min (0,15 €28, 4MPa>
Tb

Avec .

Yp = 1,5

25
T, = min (0,151—5 ; 4MPa) = min(2,5MPa ; 4MPa)

T, = 2,5 MPa
1, = 0,17MPa < 1, = 2,5MPa Condition vérifiée.

e Armature transversales

Dans le cas des éléements minces on ne dispose pas des armatures transversales si la condition
suivante est vérifiée.

Ty < 0,05f.,5 © 0,17MPa < 1,25MPa Condition vérifiée.
Donc les armatures transversales ne sont pas néecessaires

111.2.6.5.Vérification des contraintes (E.L.S)

Mger = Nger(e—c+h/2) = 3,10(0,19 - 0,02+ 0,1/2) = 0,68 KN.m

Tableau.lll.1 : Vérification a I’E.L.S.

Moment (E.L.S) Mg, 0,68KN.m
Y=-D++D?+E
. A 2,03
Position de ’axe — 15— = 2 =
) D =15 0 15 100 0,3045cm 2.06cm
neutre
E = 2.D.d = 5,481cm?
Y = 2,06cm
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by? )
I:T+15As(d_Y)

100 X 2,063
[=—+ 15X 2,03
3 1757,97cm*
_ 2
Moment d’inertie X (9 —2,06)
= 1757,97cm*
i Mst _ 0,68 x 10°
Coefficient 1 1757,97 0.387 MP
— 0,387 MPa/cm ’ a/em
Contrainte dans
) op, = K'Y =0,80MPa 0,80MPa
le béton
Contrainte dans
o5 = 15K(d — Y) = 40,29MPa 40,29MPa

P’acier

Vérification de
contrainte dans le

béton

Op = 0,80 < G_b = 0'6fC28

0,80MPa < 15MPa

Vérification
contrainte dans

P’acier

2
GOy < G_St = min |:§ fe ; 1101/nft28:|

40,29MPa < 202ZMPa

Schéma de férrallage

4T8

4T6

N

A

Figure. 111.2: Ferraillage de 1’acroteére.
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476 e=(20cm)

|
J

.
°

o9
e
|

| : 418 e=(20cm)

|
|

? @ 0 .

Figure. 111.3: Coupe de ’acroteére.
111.3. Etude de Balcon
111.3.1. Définition de Balcon

Le balcon est un ¢élément d’architecture consistant en une dalle pleine encastrée dans la poutre
et entourée d’une rampe ou d’un mur de protection, elle est considérée comme une porte a faux

(consol).
Dans notre projet on a deux types de balcon :

e Typel:L=110m.
e Type2:L=120m.

111.3.2.Pré dimensionnement du balcon

Typel:L=1,10m

ff/ /K X :’f

Figure.ll11.4 : Schéma statique de balcon typel.
e D’aprésle B.A.E.L 91 :

h_ 1 JL_1mo_ o
— _(—) — T e—
L= 16 =16 16 oo

Onprend: h = 15cm
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Type2:L=120m

Pl Q :::
TTTTTTS
1.20m ™~

Figure. 111.5: Schéma statique de balcon type2.

e D’aprésle BAE.L91:

h - 1 - L 120 —

— [ — —_—= — =

L= 16 =16 16 M
Onprend: h = 15cm
111.3.3.Evaluation des charges

A. Balcon Etage courant

Tableau .111.2: Evaluation des charges de balcon Etage courant.

Charges
_ Masse
) Epaisseur ) permanents
N° Elément volumique )
(cm) 2 surfacique
(KN/m?) (KN/m?)
1 Revétement en carrelage 2 20 0,02x20=0,4
2 Mortier de pose 2 20 0,02x20=0,4
3 lit de sable 2 18 0,02x18= 0,36
4 dalle pleine en B.A 15 25 0,15x25 =3,75
5 Enduit de ciment 2 18 0,02x18 = 0,36
G = 5,27 KN/m?
Total
Q = 3,50KN/m?
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B.Garde corps de balcon

Tableau.l11.3: Evaluation des charges permanentes et d’exploitations de garde corps de

balcon.
Charges
_ Masse permanents
) Epaisseur ) ]
N Elément (cm) volumique (Surfacique)
cm
(KN/m?) (KN/m?)
1 Brique creuse 10 9 0,1x9=0,9
2 Enduit de ciment extérieur 2 18 0,02x18 = 0,36
3 Enduit de ciment intérieur 2 18 0,02x18 = 0,36
G = 1,62 KN/m?
Total
Q = 3,50KN/m?

111.3.4.Sollicitation de calcul

e Typel:L=1,10m

Le calcul pour une bonde de 1ml :

<+ E.LUR:

Q, = 135G+ 1,5Q =135%x527+1,5X35 = 12,36 KN/ml
P,=135GXLXIm=1,35%1,62x%1,20x1=2,62KN/ml
< E.LS:

Q,=G+Q=527+3,5=2877KN/ml
P,=GXLX1Im=1,62x%120x1=194KN/ml
111.3.5.Calcul des moments balcon type 1

= ELUR:

0<x<110m
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Q,xL? 12,36 x (1,10)2
M, = —(=5—+P,XL)= —(———5"—-+262x 1,10 | = ~1036 KN.m

2

Q xL? 8,77 x (1,10)2
M, = — +P XL |=—|———"——+194x 110 )= -744KN.m

111.3.6.Calcul le ferraillage

op = 14,17MPa ; o, = 348MPa

E.L.UR:
M, 10,36 x 10° 0,020
M xbx @ 1417 x 1000 X (135)?
p=0040 <p =0392->A =0 Condition vérifiée.
J1=2 J1=2(0,040
B=05+ 5 M: 0,5+ 2( ): 0,979
M, 10,36 x 10°

= 225,25 mm? = 2,25 cm?

A p— p—
T 6.B.d 348 x 0,979 x 135

e Condition de non fragilité (Art A-4.2.1 BAEL91) :

0,23.b.d.fizg 0,23 x 1000 X 135 x 2,1

Agt = Apin = a 200 = 163,01lmm? = 1,63cm?

Ag = 2,25cm? > Ain = 1,63cm?

Onprend : A, = max(Apin ; Ay) = max(1,63cm?; 2,25cm?)
Soit: A, = 4T12 = 4,52cm?

e Espacement (Art A-8.2.42 BAELD91) :

e < min(3h; 33cm) = min(45cm; 33cm)

e <33cm

Onprend: e = 20cm
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e Armatures de répartition:

A, 452 ,
T = T = 1,13 cm

A =
Onprend: A, = 4T10 = 3, 14cm?

e Espacement (Art A-8.2.42 BAEL91) :(pour les armatures de répartition)
¢ < min(4h; 45cm) = min(60 cm ; 45cm)

e <45cm

Onprend: e = 20cm

111.3.7. Vérification de I’effort tranchant

Vi=Q,L+P=1236x1,10+ 1,62 = 1522 KN

OV, 1522x10°
~dxb 135 x 1000

T, = 0,113MPa

Fissuration peu nuisible (Art A.5.1.2.1.1. CBA93)

_ : feos
T, = min|( 0,2— ;5MPa | = 3,33MPa
b
1, = 0,113MPa < 1, = 3,33MPa Condition vérifiée.

e Armatures transversales
1 =0,113MPa < 0,05f,,3 = 1,25MPa
ELS:

Tableau. 111.4 : Vérification a I’E.L.S de balcon type 1.

Moment (E.L.S) M 7,44KN.m

Position de I’axe D =15 =
100 ’ 3,65cm?
neutre

E=2x0,678 x 13,5 = 18,31cm?
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Y = 3,65cm?
bY3
[ = =3 + 15A4(d — Y)?
100 x 3,653
[=———— " 1+15x4,52 8199,03cm*
Moment 3
_ 2
d’inertie x (13,5 -3,65)
= 8199,03cm*
K = M; 7,44 x 10°
Coeffic 1 8199,03 0,91 MPa/cm
oefficient
= 0,91 MPa/cm
Contrainte dans
) op, =K Y=091x 3,65 = 3,32MPa 3,32MPa
le béton
o5 = 15K(d - Y)
_ os = 15x%x 0,91 x (13,5 — 3,65)
Contrainte dans 134,45MPa
= 134,45MPa
P’acier

Vérification de
. op < 0y = 0,6fc28
contrainte dans 3,32MPa < 15MPa
] 3,32 MPa <6, = 0,6 X 25 = 15 MPa
le béton

. _[2
Vérification 05 < Og¢ = min [gfe ; 110\/nft28] =

contrainte dans min [2400 110v16 X 2’1]: 134,45MPa < 202MPa
Pacier
202 MPa
47112
15 cm _f ¥ l'lt ¥ '

4T1n 0 cm

110¢cm

Figure .111.6 : Ferraillage de balcon type 1.
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e Type2:L=120m

Le calcul pour une bonde de 1ml :

% E.LUR:

Q,=135G+1,5Q=135%x527+15x35 = 1236KN/ml
P,=135GXLXx1Im=135%1,62x%1,20x 1 =2,62KN/ml
% EL.S:

Q,=G+Q=527+3,5=2877KN/ml
P,=GXLXIm=162x%120x1= 1,94KN/ml
111.3.8.Calcul des moments balcon type 2

= ELUR:

0<x<120m

Q,xL? 12,36 x (1,20)?
M, = — T_}_PuxL = — f+2,62x 1,20 | = —12,04 KN.m

= ELS:

Q xL? 8,77 x (1,20)2
M, = — > +P, XL |=- f+1,94x1,20 = —8§8,64 KN.m

111.3.9.Calcul le ferraillage

h=15cm ; b=100cm ; d =09 X h =13,5cm ; f,3 = 25MPa ;f,3 =2,1MPa
op, = 14,17MPa ; o, = 348MPa.

E.L.U.R:
M, 12,04 x 10° 0047
e o, xbxd> 14,17 x 1000 x (135)2 "
u=0,047 <1 =0392->A"=0 Condition vérifiée.
J1-—2 1 —2(0,047
=05+ 7 H: 0,5 + 2( ): 0,975
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M, 12,04 x 10°

= = = 262,85mm? = 2,63cm?
oo p.d 348 x 0,975 x 135 i cm

Ast

e Condition de non fragilité (Art A-4.2.1 BAEL91) :

023.b.d.fog 0,23 x 1000 x 135 x 2,1
Ast Z Amin = fo - 400

= 163,01lmm? = 1,63cm?

Agq = 2,63 cm? = A, = 1,63cm?

On prend: A, = max(A,,;,; Ay) = max(1,63 cm?; 2,63cm?)
Soit: A, = 4T12 = 4,52cm?

e Espacement (Art A-8.2.42 BAELD91) :

¢ < min(3h; 33cm) = min(45 cm; 33cm)

e <33cm

Onprend: e = 20cm

e Armatures de répartition:

A=

A, 4,52 5
7 -2 = 1,13cm

Onprend : A, = 4T10 = 3, 14cm?

e Espacement (Art A-8.2.42 BAEL91) :(pour les armatures de répartition)
e < min(4h; 45cm) = min(60 cm ; 45cm)

e <45cm

Onprend: e = 20cm

111.3.10.Vérification de I’effort tranchant

Vu=Q,.L+p=1236x 120+ 1,62 = 1645KN

OV, 1645x10°
“dxb 135 x 1000

Ty = 0,122MPa
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Fissuration peu nuisible (Art A.5.1.2.1.1. CBA93)

_ . feog _
T, = min O,ZY— ; SMPa | = 3,33MPa
b

1, = 0,122MPa < 1, = 3,33MPa Condition vérifice.
e Armatures transversales

1, = 0,122MPa < 0,05f,,3 = 1,25MPa

E.LS:

Tableau. 111.5 : Vérification a I’E.L.S de balcon type 2.

Moment (E.L.S) M, 8,64KN.m
Y=-D++D?2+E
D= 15A— 15 452 _ 0,678
I T B ko
,65 cm
Position de I’axe E=2.D.d
neutre E=2x0,678x 13,5 = 18,31cm?
Y = 3,65cm?
3
[ = =3 + 15A4(d — Y)?
100 x 3,653
[=—+15x 4,52
3 8199,03cm*
Moment d’inertie X (13,5 — 3,65)2
= 8199,03cm*
K M, 8,64 x 103 1,05 MPa/
=—=—=1, a/cm
Coefficient I 8199,03 1,05 MPa/cm
Contrainte dans
) o, = K.Y =1,05x% 3,65 = 3,83MPa 3,83MPa
le béton
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o5 = 15K(d = Y)
Contrainte dans os, = 15 % 1,05 x (13,5 — 3,65)
155,14MPa
P’acier = 155,14MPa
Vérification de
) b < Op = 0'6fc28
contrainte dans le
) 3,83MPa < o6,, = 0,6 X 25 = 15MPa 3,83MPa < 15MPa
béton
. . [2
Vérification 05 < 05 = min [gfe ; 110\/nft28] =
contrainte dans . [2 _
. min [2400;110vTE X 21|=202MPa | 155 14MPa < 202MPa
P’acier
4712
(1 ¥
15 cm _f By » ’

4110 0 om

120cm

Figure .111.7 : Ferraillage de balcon type2.

111.4. Etude des escaliers
111.4.1. Définition des escaliers

L’escalier Ouvrage constitu¢ d’une suite réguliere de plans horizontaux (marches et paliers)

permettant, dans une construction, de passer a pied d’un étage a un autre étage.

Dans notre structure, nous avons un escalier a paillasse simple. Cet escalier est constitue de

deux volées et un palier de repos.
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111.4.2. Description

) \ Palier

Marche

Contre marche

emmarchement Paillasse

Cﬁdn

~

Figure .111.8: Composants des escaliers.

L'escalier se compose généralement par:

La paillasse : Est une dalle inclinée en béton armé, elle supporte les marches et les contres

marchent.

Palier de repos : L’escalier est équipé avec une petite dalle dite palier de repos, elle permet aux

usagers de se reposer.

L’emmarchement : la longueur d’une marche.

Le giron (g) : la largeur d’une marche.

Contre marche (h) : la hauteur de marche.

Garde de corps : a pour role d’éviter les risques de chute.

111.4.3.Dimensionnement d’un escalier

Les escaliers de notre projet sont a deux volée droite avec un palier de repos.
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240

140m

130m 0.30m 130m

Figure .111.9 : Vue en plan d’escaliers.

+ Pour les dimensions des marches "g" et contre marches "h", on utilise généralement la formule
de BLONDEL:

59cm < g+2h <66 cm
Avec :
g : Distance horizontal entre deux nez de marche.
h: Hauteur de la marche.
La relation linéaire dite « formule de BLONDEL », verifie la constatation empirique suivante :
- La hauteur des contres marches : 17cm < h < 20cm
-lalargeur g : 25cm < g < 32cm

Ou:

Avec :

n : nombre de contre marche.
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n — 1: nombre de marche.

-Pour déterminer g et h on utilise la relation de BLONDEL :
Onprend: h = 17cm

2x17)+g<66cme g < 66—34 g < 32cm
On prend: g = 30cm

-Le nombre de contre marche est:

H, 323 19
= —_— —_ —
n m n 7 cm
D’ou:n =20

On devise les escaliers en deux volées
Pour chaque volée :

«* nombre de contre marche :

B _ I o4 9
— | — = L d =
noo17 n

«* nombre de marche :
n—1)=0O—-1) =8 &n=28

n =

» longueur de foulées :
L=(mn-1)x03=(9—-1)%x03=240m & L =2,40m.

I11.4.3.1.Détermination I’épaisseur de la paillasse et du palier de repos

» Condition de fleche :

= 1.61lm

ar

AN 2. 40m 1.40m

£ - L

Figure.111.10 : Schémas statique.
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L’ L'
—<e< —
30 20

L : longueur de paillasse.

H 16l
tg(a) = L~ 220 0,6708 — a = 33,86°

240
() L L L 240 289,02
= — el = = = )
cosid L cos(a) cos(33,86) cm
L e L' 289,02 - 289,02 0 e < o < 1445
— —_— L
30 =°= 20 30 —°=720 HIM = ¢ = ARAoem

On prend: e = 15cm

= L’épaisseur de palier:

L L

—<e<s—

20 15

L : longueur de foulées.

L< <L 240< <240 1 <o < 16 s
— — o — — o e=
20_6_15 20_6_15 cm = € = cm € cm

On prend: e = 15cm
111.4.3.2.Evaluation des charges et des surcharges

A. Paillasse

Tableau .111.6 : Charge permanente et d’exploitation de paillasse.

) Masse Charges permanents
) Epaisseur . .

N° Element (cm) volumique (Surfacique)

cm

(KN/m?) (KN / m2)
1 ) ) 15 25 0,15%25/cos o= 4,52
Poids propre de paillasse

2 Carrelage horizontale 2 20 0,02x20 = 0,40
3 Garde-corps / / 0,40
4 | Poids propre de Marche 2 11 0,02x11x17/2 =1,87
5 Mortier de pose 2 20 0,02x20 = 0,40
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horizontale
6 Enduit de ciment 2 18 0,02x18 = 0,36
7 Carrelage verticale 2 20 0,02x20x17/30 = 0,23
8 | Mortier de pose verticale 2 20 0,02x20%17/30 =0,23

G = 8,41 KN/m?
Q = 2,5KN/m?

Total

B. Palier

Tableau. 111.7 : Charge permanente et d’exploitation de palier.

] Masse Charges permanents

] Epaisseur ] )

N° Elément (cm) volumique (Surfacique)
cm
(KN/m®) (KN/m2)

1 carrelage 2 20 0,02x20=0,4
2 Mortier de pose 2 20 0,02x20=0,4
3 Couche de sable 2 18 0,02x18=0,36
4 Poids propre de palier 15 25 0,15x25=3,75
5 Enduit de ciment 2 18 0,02x18= 0,36

G = 5,27 KN/m?

Total
Q = 2,5KN/m?
111.4.4.Combinaisons de charge
Tableau .111.8 : Combinaisons de charges considérées pour 1’escalier a deux volées.
E.LU E.LS
(KN/m?) (KN/m?)
G (KN/m?) Q(KN/m?)

1,35G+1,5Q G+Q
Paillasse 8,41 2,50 15,10 10,91
palier 5,27 2,50 10,86 7,77
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Le Schéma statique de notre escalier est donné par la figure ci-dessous :

10 snnn

JEAN

2. 40m 1.40m

2. 40m 1.40m

Figure.l11.11: Schéma statique de 1’escalier a deux volées.

111.4.5 .Détermination des efforts internes

= ELUR:

15, 10KN/ml

Junsnsans

2 40m

10,86 KN /ml

Figure.l11.12: Charge de paillasse et charge de palier a E.L.U.R.

ZF/Y =0 - RA/y + RB/y = 51,44'KN

Z M/s= 0 —» —3,8Rp/y + 10,86 X 1,4 x 3,10 + 15,10 X 2,4 X 1,20 = 0
Rg/y, = 23,85KN
Z Mg = 0 > 3,8R,/y — 15,10 X 2,40 X 2,60 — 10,86 X 1,40 X 0,70 = 0

RA/y = 27,59KN
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Section (1-1): 0<x<240m

15, 10K N /ml

T
W

27.59KN

T(x = 0) = 27,59KN

-T + 27,59-1510x = 0 & T = 27,59- 15,10x - { T(x = 2,40) = —8,65 KN

x? x? M(x = 0) = 0KN.m
—M + 27,59 x- 15,10 x(7> =0 oM = 27,59x- 15,10 x7<—>{M (% = 2,40) = 22.73 KNom

M, (T = 0) > 27,59 - 15,10x = 0

M., = M(x = 1,83m) =2521KN.m

Section (2-2) : 2,40m < x < 3,80m

10,86 KN/ml

> (
prrias

23 85K N/ml

&

T(x = 3,80) = —23,85 KN

T =—23,85 + 10,86 (3,80 — x) “’{ T(x = 2,40) = —8,65KN

M = 23,85 (3,80 — x)- 10,86 x 220 {M(X =3,80) = 0KN.m

2 M(x = 2,40) = 22,73KN.m
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15, 10KN/ml
/ 10,86 KN/ml
4 /
0040 8!
Z 2.40m 1.40m
8.65KN |
1.83m 23 85KN
+—>
gz
2521KN.m 22.73KN.m

Figure.l11.13: diagrammes des efforts internes a I’ELU.

e Momenten appui : 0,3 X M. = 0,3 X 25,21 = 7,56KN. m
e Momenten travée : 0,85 X M,.x = 0,85 x 25,21 = 21,43KN.m
o Tnax = 27,59KN

= ELS:

10.91KN/ml

/ 1 / 7,77KN/ml

>

1.40m _

Figure.ll1.14 : Charge de paillasse et charge de palier a E.L.S.

ZF/Y = 0 - Rpjy + Rpjy = 37,06KN

Z M/p= 0 - —38Rp)y +7,77 x 1,40 X 3,10 + 10,91 X 2,40 X 1,20 = 0

Rp/y = 17,14KN
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Z Mg = 0 > 3,8Ra, — 10,91 X 2,40 X 2,60 — 7,77 X 1,40 X 0,70 = 0
Rajy = 19,92KN

Section (1-1): 0<x<240m

10,91 KN /ml

/
s

- - - - -

e

o
N

K™

B - T(x = 0) = 19,92KN
—T + 19,92- 1091x = 0 & T = 19,92- 10,91x & { T(x = 2,40) = —6,26 KN

X%\ _ _ X2 M(x = 0) = OKN.m
~M +19,92x- 1091 x (3) = 0 M = 1992x- 10,91 x (%) <—>{M & = 2,40 = 16,39KN.m

Mpax(T = 0) & 19,92 - 10,91x = 0

Mpax = M(x =1,83m) = 18,19KN.m

Section (2-2) : 2,40m < x < 3,80m

7. 77TKN/ml

C
pEesey

17.14KN

>

W
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T(x = 3,80) = —17,14 KN

M(x = 3,80) = 0 KN.m

380—x _,
M= 17,14(3,80 — x)- 7,77 X (T) < {M(x = 2,40) = 16,39KN.m

10,91KN/ml )
/ 7.77TKN/ml
v ] /
1198400
é 2.40m 1.40m 5
19.92KN N
m\t
6,26KN J\L
1.83m N AT
—>
: IMM'U/U/ 0
18,19KN.m 16,39KN.m

Figure.l11.15: diagrammes des efforts internes a E.L.S.

e Momenten appui : 0,3 X M.« = 0,3 X 18,19 = 5,46KN. m
e Moment en travée : 0,85 X M.« = 0,85 X 18,19 = 15,46KN.m
o Tpax = 19,92KN

Tableau.l11.9 : Sollicitations de calcul pour I’escalier a deux volées.

En appui En travée
Sous la
o ELU ELS ELU ELS
Combinaison
Moment
fléchissant
7,56 5,46 21,43 15,46
[KN.m]
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Effort
tranchant [KN]

27,59 19,92 / /

111.4.6.Calcul du ferraillage
111.4.6.1. Calcul des armatures longitudinales

Le calcul du ferraillage est fait sous une flexion simple. L’escalier travail comme une poutre

d’une sectionb = 100cm ; h =15cm ; d = 13,5cm ; C = 2cm.
E.LUR:

= Entravée:

M, = 21,43KN.m

0,85 X f o5 0,85 x 25
= = = 14,17
vb 1,5

Gp

M, 21,43 x 10°
w= s = = =0,083
o, XbXxd 14,17 x 1000 x 135

R=0083<p =0392->A =0

Donc les armatures comprimées ne sont pas nécessaires.

JT=2 JT—2(0,083
p=05+Y— H=0,5+%=O,96

M, 21,43 x 10°

= = = 475,16mm? = 4,75cm?
o p.d_ 348 x 0,96 x 135 mm cm

As

= Condition de non fragilité (Art A-4.2.1 BAEL91) :

023.b.d.fpg 0,23 X 1000 X 135 x 2,1

As Z Anmin = = 163,0lmm? = 1,630cm’
s = Anin 3 200 63,01lmm 630cm

A, = 4,75cm? > A, = 1,630 cm?

Onprend : A, = max(A,, ; Ay) = max(1,630cm? ; 4,75cm?) = 4,75cm?
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Soit: A, = 7T12 = 7,92cm?

= Espacement (Art A-8.2.42 BAELO91) :
¢ < min(3h; 33cm) = min(45cm; 33¢cm)
e < 33cm

Onprend: e = 20cm

= Armatures de répartition:

A _T92 oo
7 -1 - b cm

A =

Onprend: A, = 4T8 = 2,01cm?

= Espacement (Art A-8.2.42 BAEL91) : (pour les armatures de répartition)
¢ < min(4h; 45cm) = min(60cm ; 45cm)

e < 45cm

Onprend: e = 20cm

7112 (e = 20cm)

—

15¢m /

ﬁ
\ \

\ \ srgle = 20cm)

100cm

Figure .111. 16 : Schéma de ferraillage de I’escalier en travée.
= Enappui:
M, = 7,56KN.m
‘- M, 7,56 % 10° 0,029

oy xbxd> 14,17 x 1000 x 1357

R=0029<p =0392->A =0

66



Chapitre 111 Etude des éléments secondaires

Donc les armatures comprimées ne sont pas nécessaires.

JI=2 J1—2(0,029
p=05+Y— ”=0,5+%=0,985
M, 7,56 x 10° , ,
Aq = 162,54 mm~* = 1,64cm

T o.p.d 348 x 0,985 x 135
= Condition de non fragilité (Art A-4.2.1 BAEL91) :

_023.b.d.fog 0,23 % 1000 x 135 x 2,1

Ay = Apin = 3 200 = 163,0lmm? = 1,630cm?

A, = 1,64cm? > A, = 1,630cm?

On prend : A, = max(A,;, ; Ay) = max(1,630cm? ; 1,64cm?) = 1,64cm?
Soit: A, = 3T10 = 2,36cm?

= Espacement (Art A-8.2.42 BAEL91) :

¢ < min(3h; 33cm) = min(45c¢m; 33cm)

e < 33cm

Onprend: e =20cm

= Armatures de répartition:

WA 236
TG Ty T oem

Onprend: A, = 2T8 = 1,01cm?

= Espacement (Art A-8.2.42 BAEL91) : (pour les armatures de répartition)
e < min(4h; 45cm) = min(60cm ; 45cm)
e <45cm

Onprend: e = 20cm
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3T10(e =20cm)

—

15cm /

\ \ 2TS (e = 20cm)

100cm

F 9

Figure. 111.17 : Schéma de ferraillage de 1’escalier en appuis.
111.4.6.2.V érification de I’effort tranchant
V, =27,59KN

OV, 27,59x10°
T dxDb 135 % 1000

= 0,204 MPa

Fissuration peu nuisible (Art A.5.1.211 BAEL91)

— . f028 _
T, = min O,2y— ; SMPa | = 3,33MPa
b

1, = 0,204MPa < 1, = 3,33MPa Condition vérifiée.

e Vérification de la contrainte de compression :

T = 0,204MPa < 0,05f,,5 = 1,25MPa Condition vérifiée.
+ Influence de I’effort tranchant au voisinage des appuis :

f
Vu < 04x-ZExbxa

b
Avec :
a= min{a,0,9 x d}
a=b—2xc=10"-2x20= 960 mm
a= min {960,122} = 122 mm

V, = 27,59KN < 04 X f—ss x 103 x 122 = 813,33KN Condition vérifiée.
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e Vérification les armatures longitudinale :

Mypmay 3, 2143 x 10°
s Vv + 0,9><d_27,59><10 + 9% 135
S 400

s L15

As = 7,92cm? > 5,86 cm?

Tableau. 111.10 : Ferraillage d’escalier.

= 5,86 cm?

Condition vérifiée.

Armature longitudinale cm?

Armature de répartition cm?

Ferraillage calculé | Ferraillage adopté

Ferraillage calculé | Ferraillage adopté

Travée | Appuis | Travée | Appuis | Travée | Appuis | Travée | Appuis
4,75 1,64 7T12 3T10 1,98 0,59 4T8 2T8
111.4.7 Vérification a E.L.S
> En travée :
Tableau. 111.11 ; Vérification a I’E.L.S de I’escalier a deux volées en travée.
Moment (E.L.S) Mg, 15,46KN.m
Y: _D+ 1)2 +E 4’6ocm
A
Position de I’axe D=15—=15 —=1,188
b 100 _ oo

neutre

E = 2.D.d = 32,08cm?
Y =

4,60cm
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bY3
I - T-I_ 15As(d —Y)z
100 X 4,603
I = # + 15 % 7,92
Moment d’inertie X (13,5 — 4,60)? 12654,68cm*
= 12654,68cm*
« Mg, 15,46 x 103 122 MPa
=—=——= 1, a/cm
Coefficient I 12654,68 1,22 MPa/cm
Contrainte dans le
] op = K.Y = 5,61MPa 5,61MPa
béton
Contrainte dans
os = 15K(d —Y) = 162,87MPa 162,87MPa
P’acier
Vérification de
e dans | 0 5,61MPa
contrainte dans le o, <06, =0,
, b - < 15MPa
béton
Vérification
f
contrainte dans 0 < Og = Y_e = 400MPa 162,87MPa
S
P’acier < 400MPa
> En Appuis:

Tableau. 111.12 : Vérification a I’E.L.S de ’escalier a deux volées en appuis.

Moment (E.L.S) Mq, 5,46KN.m

Y=-D++D?+E

D= 15A— 15 2,36 _ 0,354
R TV Bt
Position de I’axe 2,76cm
E =2.D.d = 9,56cm?
neutre
Y =2,76cm
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by ,
I:T+15As(d_Y)

3

P’acier

100 X 2,763
=——+15%2,36
3 4784,13cm*
Moment d’inertie X (13,5 — 2 76)2
= 4784,13cm*
K Mg, 5,46 X% 103 1,14 MPa/
= = =1, a/CIn
Coefficient [ 4784,13 1,14 MPa/cm
Contrainte dans le
) o, = K Y= 3,15MPa 3,15MPa
béton
Contrainte dans

o = 15K(d—Y) = 183,65MPa 183,65MPa

Pacier
Vérification de
) q | 06 3,15MPa
contrainte dans le o, <0, =0,
, P 2 < 15MPa
béton
Vérification
. fo 183,65MPa
contrainte dans 05 < 03 = — = 400MPa
< 400MPa

Ys

4T8/ml

0.30m
|

2718 /ml

3T10 /ml

.

1,61m

0.30m

2.40m 1.40m
|

Figure .111.18 : Ferraillage de I’escalier.
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111.4.8.Etude de la poutre paliere

La poutre paliére est une poutre partiellement encastrée a I’extrémité dans les poteaux. Elle est
soumise a la flexion et a la torsion. Ces sollicitations sont dues, a son poids propre, le poids du mur

et a ’action du palier.

Poutre Paligre

Figure. 111.19 : Schéma de poutre palier.

111.4.8.1. Pré-dimensionnement

[ ™~

A% L=2,90m |

]
/
NNNNN

—

Figure. 111.20 : Schéma statique de poutre palier.

La poutre paliere est dimensionnée d’apres les formules empiriques données par le B.A.E.L.91

et vérifiée en considérant le R.A.P 99/version 2003.

e Selon les regles B.A.E.L.91 (le critére de rigidité)

<h< 290<h<290 19,33 <h<?29
— —_— - — —_—
15 = =70 15 = =70 ,2Jolm s h < cm

Onprend : h = 30cm

d=09xh=09x(30) = 27cm
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0,3d < b <0,4d - 0,3(27) <b < 0,4(27) - 8,10cm < b < 10,80cm
Onprend : b = 30cm

e Vérification du R.P.A99 /V. 2003

D’aprés le R.P.A99/V. 2003:

b = 20cm — 30cm = 20cm Condition vérifiée.
h > 30cm — 30cm = 30cm Condition vérifiée.
h Y re s

5 <4-1<4 Condition vérifiée.

Donc on adopte une section de :(b X h) = (30 x 30)cm?

111.4.8.2. Calcul a la flexion simple
a. Descente des charges

Reéaction du palier et de paillasse sur la poutre:
E.L.UR:
Rg = 27,92KN/ml

= Charge permanente :

Poids propre de la poutre :G1 = bx h X y, =0,3x 0,30 X 25 = 2,25KN/ml
Poids du mur et palier console :G2 = 2,81 x (3,23 — 0,35)/2 = 4,05 KN/ml
= Combinaisons de charges :

Q, =135(G1+G2) + Rg = 1,35 X (2,25 +4,05) + 23,85 = 32,36 KN/ml

= | es moments :

Le moment isostatique :

Q,xL* 3236 x (2,90)
Mo=—"%—= 8

= 34,02KN.m
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Q
v Y v v v ¥
2,90m A
0,3 M, 0.3 M,
/A

0,85 Mj

Figure. 111.21: diagramme de la poutre paliére a la flexion E.L.U.

Le moment en travée : M, = 0,85M, = 0,85 X 34,02 = 28,92KN.m
Le moment sur appui : M, = 0,3M, = 0,3 x 11,34 = 10,21KN.m
E.LS:

Rg=17,14KN/ml

= Charge permanente :

Poids propre de la poutre :G1 =b xXh X vy, = 0,30 X 0,30 X 25 = 2,25 KN/ml
Poids du mur et palier console :G2 = 2,81 x (3,23 —0,35)/2 = 4,05KN/ml

= Combinaisons de charges :

Qs = (G1+G2) + Rz =(2,25+4,05) + 17,14 = 23,44 KN/ml

= Lesmoments :

Le moment isostatique :

Q,xL* 2344 x (2,90)>
=== - = 24,64KN.m

M,
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Q
v ¥ ¥ v v 4
2.90m
0.3 M, 0,3 M,
A
0,85 Mp

Figure. 111.22: diagramme de la poutre paliére a la flexion E.L.S.
Le moment en travée : M; = 0,85M, = 0,85 x 8,21 = 20,95KN.m
Le moment sur appui : M, = 0,3M, = 0,3 x 8,21 = 7,39KN.m
111.4.8.3.Calcul du ferraillage
h=30cm ; b=30cm; d =09 Xxh=27cm ; f.,g = 25MPa; f;,5 = 2,1MPa
op, = 14,17MPa; o, = 348MPa
E.L.UR
= Entravée:
M, = 28,92KN.m

M, 28,92 x 10°
w= > = > = 0,093
o, Xbxd® 14,17 x 300 x 270

R=0093 <p =0392->A =0

La section est de simple armature, les armatures de compression ne sont pas nécessaires.

J1=2 +/1—2(0,093
B=05+ > l’L=0,5‘|'%=0,951

M, 28,92 x 10°

= = = 323,64mm? = 3,24cm?
o p.d_ 348 x 0,951 x 270 mm em

As

Soit: A; = 4T14 = 6,16cm?

e Condition de non fragilité (Art A-4.2.1 BAEL91) :

0,23.b.d.fo5 0,23 X 300 X 270 X 2,10
Ay = Ay = =

.= — 2 2
= min fe 400 97,81mm 0,98cm
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A, = 324cm? > A, = 0,98cm? Condition vérifiée.
Onprend : A, = max(Ayin; As) = max(0,98cm? ;3,24cm?) = 3,24cm?

= Enappui:

M, = 10,21KN.m

M,  1021x10°
o, Xbxd> 14,17 x 300 x 270°

= 0,032

w=0,032 <, = 0392

Donc les armatures comprimées ne sont pas nécessaires.

J1—=2 v 1—2(0,032
p=05+ 5 M=0,5+%=O,983

M, 1021x10°
" o,.B.d 348 x 0,983 x 270

Aq = 110,54mm? = 1,11cm?

On choisit : A = 2T12 = 2,26cm?

e Condition de non fragilité (Art A-4.2.1 BAEL91) :

0,23.b.d.fg 0,23 X 300 X 270 X 2,10
As = Amin = =
f, 400

= 97,81mm? = 0,98cm?
A, = 1,11cm? > A,,;,, = 0,98cm? Condition vérifiée.
On prend: A, = max(A,,;, ; A,) = max(0,98cm?; 1,11) =1,11cm?

111.4.8.4.Vérification de ’effort tranchant

Vérification de la contrainte tangentielle du béton:

L 3236x290 )
Viy= QuX = =——=46,92cm
2 2
V, 4692 x 10°
T, = = = 0,58cm?

bxd 300 x270

Fissuration non préjudiciable
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fc g

T, = min (0,2 X ; 5MPa) = 3,33MPa

T, = 0,58MPa < 1, = 3,33 MPa Condition vérifiée.

Donc pas de risque de cisaillement.

111.4.8.5.Vérification a E.L.S

= Entravée :
Tableau .111.13 : Vérification a I’E.L.S de D’escalier a deux volées en travée.
Moment (E.L.S) Mg, 20,95KN.m
Y=-D++D?+E
D= 15A— 15 6'16—308
B T R
Position de I’axe ) 10,18cm
E=2.D.d =166,32cm
neutre
Y =10,18cm
Y3
[ = =3 + 15A4(d — Y)?
30 x 10,183
I = T + 15 X 6,16
Moment d’inertie x (27 — 10,18)? 36690,90cm*
= 36690,90cm*
_ Mg 20,95 x 10°
I 3669090
Coefficient 0,57 MP
— 0,57 MPa/cm a/cm
Contrainte dans le
béton o, = K.Y = 5,80MPa 5,80MPa
Contrainte dans
I’acier 05 = 15K(d — Y) = 143,81MPa 143,81MPa
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Vérification de

contrainte dans le

Gb S G_b = 016fC28

5,80MPa < 15MPa

béton
Vérification
f
contrainte dans 0y < 05 = y—e = 400MPa 143,81MPa
S
Pacier < 400MPa
En appui :

Tableau .111.14 : Vérification a I’E.L.S de I’escalier a deux volées en appuis.

Moment (E.L.S) M;. 7,39KN.m
Y=-D++D?+E
D—15A—15 2'26—113
Ty T3
Position de I’axe ) 6,76cm
E=2.D.d =61,02cm
neutre
Y = 6,76cm

Moment d’inertie

by3
I = — + 15A,(d — Y)?

3
30 X 6,763
I =——"—+15x2,26
X (27 — 6,76)?

= 16976,55cm*

16976,55cm*

Msa 7,39 x 10°

K = =
Coefiici I 16976,55 0,44 MPa/cm
oefficient
= 0,44 MPa/cm
Contrainte dans le
) op, = KY=297MPa 2,97MPa
béton
Contrainte dans

o, = 15K(d—Y) = 133,58MPa 133,58MPa

Pacier
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Vérification de
_ 2,97MPa
contrainte dans le op < 0p = 0,6f.,g
, < 15MPa
béton
Vérification
_ f, 133,58MPa
contrainte dans 0; < 0g = — = 400MPa
Ys < 400MPa
P’acier

e Vérification de La fleche:

b Lo o101 =006

—_ —_— > — = —_— =

L7 16 290 16

h o M 30 o 2095

— o — = _—
L~ 10M, 290 10 X 24,64

As 4,20 6,16
< o
bxd fe 30 x 27 400

Donc le calcul de la fleche est inutile.

e Calcul des armatures transversales :

= 0,08

4,20
= 0,007 < ——= =10,0105

Le diamétre des armatures transversales doit vérifier:

h

b
(I) < m' -
t n (35 " 10

On adopte: &, = 8 mm

;(131)<—>(Dt < min (8,57; 30; 12)

e Calcul de I’espacement des armatures transversales :

S¢ < min (0,9d; 40cm)
S¢ < min (24,30 ; 40cm) = 24,30cm

Condition vérifiée .

Condition vérifiée.

Condition vérifiée.

A partir d’article 7.5.2.2 de R.P.A 99/version 2003, les armatures doivent respecter les

conditions suivantes :

— Zone courante : S; < 2= IS5cm —» S = 15cm

h
— Zonenodale : S§; < min(z ; 120) =7,50cm = S; = 7,50 cm
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e Section d'armatures minimale:

A fe Ty

> max [— ; 0,4Mpa] = max[0,25MPa ; 0,4MPa] = 0,4MPa
A 040x30 _ 1
S, — 400 oW &

e Section des armatures transversales:

A £ T, — 0,3K x

X — =
b.S: s 0,9(sina + cos a)

K = 1< (flexion simple et fissuration non préjudiciable) .
ft*]- = min (2,1; 3,3MPa) = 2,1 MPa
(o =90°) = (sina +cosa) = 1

fo = 400MPa; ys = 1,15 (cas courant)

<At ) - (0,50 -0,3x1x2,1)x30x1,15 — 0.012 (2)
Se ), = 0,9 X 1 X 400 - e

A, > 0,03 X S,
On prend le max de (1)et (2): o Ay =1,13cm?

At > 0,75Cm2

On prend: S; =15cm
Soit : 496 = 1,13cm?
111.4.8.6. Calcul de la poutre paliére a la torsion
La torsion de la poutre paliére est provoquée par la flexion de 1’escalier.

Mappui X L _ 7,56 X 2,90
2 - 2

Mirs = = 10,96KN.m

lIa ppui

CCC
S

\‘—-1-
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M, ppui L 2

M, jpuil 2

\‘

Figure. 111.23 : diagramme de la poutre paliére & la torsion.

e Vérification de la contraint de cisaillement :
Pour une section pleine:

e+ S Tylimite

1. Contraint de cisaillement d( a la torsion

M,
Tors = 50 0O xe

e Sections pleines : a ELU noyau d’une section pleine ne joue aucun réle vis —a-vis de la torsion.
On remplace la section réelle par une section creuse équivalente dans I'épaisseur de la

Paroi sera égale au 1/6 du diametre du plus grand cercle qu'il est possible d'inscrire dans le
Contour extérieur de la section.

M;: moment de torsion.

93]
=)

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

Q = (h-e)x(b—e)= 30—5) x 30—5) = 625 cm>
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e D’aprésle BAE.L :

My L _1096%10°
Ttorsion ~ 2x0xe 2 X 62500 X 50

= 1,75 MPa

Les contraintes tangentes sont limitées par la valeur suivante :
Pour une fissuration trés préjudiciable ou préjudiciable

0,2f g

Ty = min( ; 5SMPa) = 3,33MPa

2) Contraintes de cisaillement due a I’effort tranchant :

Les contraintes dues a I'effort tranchant et a la torsion doivent étre combinées et comparées aux

contraintes limite données préecédemment.

_Vy 4692x 103
Ty xd” 300 x 270

= 0,58 MPa

Résistance en torsion et flexion :
e+ S Tulimie
™ + 1% = (0,58)%+ (1,75)? = 3,40MPa

% + 1%, = 3,40MPa < 11,089MPa Condition vérifiée.

= Calcul des armatures :

a. Les armatures longitudinales

Al X fe — M tors — 2 xM tors
UX Vs 2XQ tor ) x o fe
Ys

u : Périmetre de I’aire Q de la section efficace.
p=2(th—-e)+((b-e)) = 2(30-5)+ (30—15)) = 100cm

1000 x 10,96 x 10° ,
torl = 200 = 2,52cm

2 X 62500 x 1’—15
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b.Les armatures transversales dues a la torsion

S, M 150 x 10,96 x 10°
— t tors _ O,38C1’1’12

A, = =
1x 0 5% 62500 x 292
s T,15

e Choix des armatures :
» Justification et disposition des Armatures longitudinales

Les armatures longitudinales calculées & la torsion doivent étre ajoutée a celles calculées en
flexion.

a. Armature longitudinale :

= Entravée:

A= Age+ A= 616 + 2,52 = 8,68cm?
On adopte : 4T14 +4T10 = 9,30 cm?

= Enappui:

A= Ag+Ag = 2,26+ 2,52 =478 cm?

On adopte : 2T12 +4T10 = 5,40 cm?

b. Armature transversale :

Ar= A+ A, = (1,134+0,38) = 1,51cm?
On adopte : 4 T 8 =2,01cm?

30cm

4T10

30cm

P 4T8

4T14

Figure. 111.24 : Ferraillage de la poutre paliére.
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Chapitre 1V Etude des planchers

Etude des planchers

1V.1.Introduction

Un plancher est un élément de structure généralement de surface plane, destiner a limiter les

étages et supporter les revétements de sols, ses fonctions principales sont :

e Supporter son poids propre et les surcharges d’exploitation.

e Transmettre les charges aux éléments porteurs (poteaux, murs, voiles...)

e Assurer I’isolation thermique (en particulier pour les locaux situé sous la terrasse ou ceux
situé sous vide sanitaire) et acoustique (étanchéité au bruit) entre les différentes étages.

e Rigidifier la structure et participer a la résistance (répartition des efforts horizontaux).

Nous avons un plancher a corps creux : (16+4) cm.

| |
L ]

ONOODNO00DNA

|
b

2|

|
AT 777777 %// 7777777 41
5, . % 5,

o9
Y

Figure .1V.1 : Schéma d'un plancher a corps creux.

V. 2. Méthode de calcul des poutrelles

Il existe plusieurs méthodes pour le calcul des poutrelles, le reglement B.A.E.L 91 propose
plusieurs méthodes :
1V.2.1. Méthode Forfaitaire

Cette méthode applicable que si les conditions suivantes sont vérifiées:
» La charge d’exploitation Q < max( 2G; 5 KN/m?).
= Les moments d'inertie des sections transversales sont les mémes dans les différents travées.
= Le rapport des portées successives est compris entre:

Li Li

< 1,25; 08<—

i—1 1+1

0,8 < < 1,25

= La fissuration est considérée comme peu préjudiciable.
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Chapitre 1V Etude des planchers

a. Principe de calcul
Il exprime les moments maximaux en travée et sur appuis en fonction des moments fléchissant

isostatiques "M," de la travee indépendante.

M, / M. M,
- B T w K Yy
Travée isostatique Travee hyperstatique

Selon le B.A.E.L 91, les valeurs de M, ; M, et M, doivent Vérifier les conditions suivantes:
» M, > max [1,05M;; (1+0,30) My ] — (My + M,)/2]
= M= (14030) Mg /2 )i dans une travée intermédiaire.
= M= (1,240,30) Mg/2) i e dans une travée de rive.

M, : Moment maximal dans la travée indépendante

Avec :

_av
-8
M,: Moment maximal dans la travée étudiée.

M,

M,, : Moment sur I’appui gauche de la travée.
M,: Moment sur I’appui droit de la travée.

« : Rapport des charges d’exploitation a la somme des G et Q.

Avec :
a=Q/(G+Q)

b. Valeurs des moments aux appuis intermédiaires
Les valeurs absolues des moments sur appuis doivent étre comme suit :

1. Cas de deux travées :

0.6\,
AN AN AN
2. Cas de trois travées :
0.5M: 0.5\,
A A A A
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Chapitre 1V Etude des planchers

3. Cas de plus de trois travées :

0.5My  0.4Mp 0.4Mp  0,5Mp
A A . Z P/ JaY Fa

c. Moments en appuis de rive
Les moments sur les appuis de rive sont nuls (pas de ferraillage) seulement le B.A.E.L 91,

préconisait de mettre des aciers de fissuration équilibrant un moment fictif égal a (0,2M,).

d. Effort tranchant
L'étude de I'effort tranchant permet de vérifier I'épaisseur de I'ame et de déterminer les armatures

transversales et 1'épure d’arrét des armatures longitudinales.
Le reglement B.A.E.L 91, prévoit que seul I'état limite ultime est vérifié :
Ty = (Mw —M,)/1+ Ql/2

Te = My —Me)/1= Ql/2

V. 2.2. Méthode de Caquot

La méthode de Caquot s’applique essentiellement aux planchers a charges d’exploitation

élevées et susceptibles de variations rapides dans le temps et en position et ou G et Q vérifient :

Q> 2G ou Q > 5KN/m?

a) Principe de la méthode

La méthode de Caquot consiste a calculer le moment sur chaque appui d'une poutre continue.
La poutre continue est assimilée, pour le calcul des moments sur appuis, a une succession de

poutres a deux travées de part et d'autre de I'appui étudie.
b) Moments sur appuis

Les moments sur appuis sont calculés par la formule suivante :

Vo= f(Qw Ll F Qe L
appul 8,5y + o)
Avec :
A ; e = Le
% Pour travée de rive : { ,
A"\ = LW
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L.= 08L,

+ Pour travée intermédiaire:
L, =08L,

3

L 2
L 4

Figure .1V.2 : Schéma d’une poutre continue.

c) Moments sur travée
Les moments sur travée sont calculés par la formule suivante :
( 1 M,, —M,
X(m) = = — ———
(m) =2 4l

2

X

M,,: Moment sur I’appui gauche de la travée.
M, : Moment sur I’appui droit de la travée.

Q : Charge appliquée sur la travée.

L : Longueur réelle de la travée.

X: Abscisses de la valeur max du moment en travée.
d) Efforts tranchants

_ab, (My— M)

2 L
Ve =V, — qL

Vi

IV. 3. Les Différents types des poutrelles
On distingue trois types des poutrelles

s TypeOl1:

3,20m 4.30m 4,20m 3,30m 1,70m 4,20m

[P »le » ple > »ie »l
1< Ll L | Il .|
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Chapitre 1V Etude des planchers

s Type 02 :

' 3.30m & 1.70m & 4.20m &

s Type03:

1.70m ;A; 4.20m

f A

V. 3.1. Calcul des efforts dans les poutrelles

Tableau. IV.1 : Charge permanant et charge d’exploitation.

Type de G Q E.L.U E.L.S
plancher (KN/m2) (KN/ m?) Qu=1356+1,5Q | Q;=G+Q
Plancher

terrasse 6,38 1 10,11 7,38

plancher étage
courant 511 15 9,15 6,61

IV. 3.2.Vérification des conditions d’application de la méthode Forfaitaire

e Condition1:
Q < max( 2G; 5KN/m?)

- Plancher terrasse :
1KN/m? < max (2 x 6,38 ; 5KN/m? ) Condition vérifiée.

- Plancher étage courant :

1,5KN /m? < max(2 x 5,11 ; 5KN/m?) Condition vérifiée.
e Condition2 :
L’inertie est constante (I = cte) Condition vérifiée.
e Condition3:

Li
08 < [ < 1,25

i-1
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1,70
08 < 220 =0,40 < 1,25 Condition non vérifiée.
0,8 < 1'70 =2,47 = 1,25 Condition non vérifiée.
e Condition4 :
La fissuration est considérée comme peu préjudiciable Condition vérifiée .

Le 3*™ condition est non vérifiée ; donc on utilise la méthode de Caquot.
IV. 4. Plancher étage courant
1V. 4.1.Calcul des sollicitations maximales
e Lescharges revenant aux poutrelles
Le calcul se fait pour une bande de 0,65 m.
s E.LU:
Q, = (1,35G+1,5Q) x 0,65 = (1,35 x 5,11+ 1,5 x 1,5) X 0,65 = 5,95KN/m
<+ E.LS
Qs = (G+ Q) x 0,65 = (511+ 1,5) x 0,65 = 4,30KN/m
V. 4.2. Exemple de calcul

s Type02:

& 330 A; 1.70m

[ »l

4.20m

7
A
[
v
/
Y

> E.LU:

e Moments sur appuis :

Mo (9wlw +qe L
apput 8,5(L'y + L'e)
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(v - (5,95(3,30)3 + 5,95(1,36)3) KN
at 8,5(3,30 + 1,36) ’ '
)
M - (5,95(1,36)3 + 5,95(4,20)3)  06aKN.m
L 8,5(1,36 + 4,20) ’ '

e Moments en travée :
-Calcul abscisses de la valeur max du moment en travée :

( 330 0—(-5,78
o _ 330_0-(-578)

1= T3 T 595330 | iem
Jg, 170 _=578-= (968
2 5,95(1,70) ’
e L S,
\ 2 595(420) -

-Calcul les moments en travée :
e Travee (A-B):

5,95(3,30)(1,36) 5,95(1,36)> 1,36

e Travée (B-C):

_5,95(1,70)(0,47)  5,95(0,47)? +(=578) (1 , 7) 4 (=9.68) 047 _ < ann
2 = 2 2 ’ 1,70 OV 70 T
e Travee (C-D):
5,95(4,20)(2,49)  5,95(2,49)2 2,49
= - —9,64) — = KN.
t3 2 > + ( 9,6 )4’20 6,95 N.m
Tableau. 1V.2 : résultat des moments sur appuis et moments sur travée E.L.U.
Portée L'(m)
3,30 1,70 4,20
L L'=L=3,30 L'=0,8L=136 L'=L=420
G 511 511 511
Q 1,5 1,5 1,5
Qu 5,95 5,95 5,95
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M, 0 5,78 -9,64 0
X 1,36 0,47 2,49
M, 5,47 5,13 6,95

e Efforts tranchants :
e Travée (A-B):

_5,95(3,30) N 0 — (=5,78)
wi ™ 2 3,30

Ve1 = 11,57 - 5,95(3,30) = —8,07 KN

= 11,57 KN

e Travee (B-C):

_595(1,70) | (=578) — (-9,64)
w2 ™ 2 1,70

V., = 7,33 - 5,95(1,70) = —2,79 KN

= 7,33KN

e Travee (C-D):

_595(420) | (=964 _ o n
w3 = 2 420

Vez = 10,20- 5,95(4,20) = —14,79 KN

> E.LS
Qs = (G+ Q) x 0,65 = (5,11 + 1,5) X 0,65 = 4,30KN/m

e Moments sur appuis :

( VL = 4,30(3,30)3 + 4,30(1,36)3
! al — 8,5(3,30 + 1,36)

v 4,30(1,36)3 + 4,30(4,20)3
l a2 8,5(1,36 + 4,20)

) = —4,17 KN.m

= —6,97 KN.m
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e Moments en travée :
-Calcul abscisses de la valeur max du moment en travée :

(. _330 0-(417)

1T T3 Ta300330 0™
1,70 (—4,17) — (=6,97)
— = 0,47
172772 4,30(1,70) 047m
. 420 =697
L T 2 4,30(4,20)

= 2,49 m

-Calcul les moments en travée :

e Travee (A-B):

430(330)(136)  4,30(1,36)? 136
= 430 2)( ) _ (2 )+(—4,17)—330=3,95KN.m

e Travée (B-C):

4,30(1,70)(0,47)  4,30(0,47)? 47 0,47
2 = > - > + (—4,17) (1 - 1,70> + (—6,97) 170 = —3,70KN. m
e Travée (C-D):
4,30(4,20)(2,49)  4,30(2,49)2 2,49
3 = > - > + (—6,97) 2,20 = 5,02KN.m
Tableau. 1V.3 : résultat des moments sur appuis et moments sur travée E.L.S.
Portée L(m) 3,30 1,70 4,20
L L=L=330 L =0,8L=1,36 L =L=420
G 511 511 511
Q 1,5 1,5 1,5
Qs 4,30 4,30 4,30
M, 0 -4,17 - 6,97 0
X 1,36 0,47 2,49
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M, 3,95 -3,70 5,02

% Efforts tranchants :
e Travée (A-B):
4,30(3,30) 0 —(—4,17)
w5 Y33
V., = 8,36 - 4,30(3,30) = —5,83 KN
e Travée (B-C):

= 8,36 KN

_ 4,30(1,70) N (—4,17) — (—6,97)
w2 ™ 2 1,70

V., = 5,31- 4,30(1,70) = —2 KN
e Travee (C-D):

= 5,31KN

_ 4,30(4,20) N (—6,97)
w3 2 4,20
Ves = 7,37- 4,30(4,20) = —10,69 KN

= 7,37 KN

-1.62KN.m -2.89KN.m -4.82KN.m -2,62KN.m

A A

A A A A

5.47KN.m 5.13KN.m 6.95KN.m

Figure. 1VV.3: Diagramme de moment a I’E.L.U.

11,57KN 7.33KN 10,20KN

Figure. IV.4: Diagramme de L’effort tranchant a I’E.L.U.
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21,17KN.m  -2,09KN.m  -3,49KN.m -1,90KN.m
2 95KN.m 3.70KN.m 5.02KN.m

-3,83KN 2KN -10,69KN

Figure. 1V.6: Diagramme de L’effort tranchant a I’E.L.S.

Tableau. 1V.4 : Tableau récapitulatif des sollicitations des poutrelles (étage courants).

E.LU E.LS

M (KN.m)et T(KN) M (KN m) et T(KN)
Type | Travée L

M My | Mo M| T | T Mo | M| M| Tw | T

AB 320 | -152 |-3,88 | 424 | 1194 | -7,10 | -1,10 | -2,80 | 3,07 | 8,63 | -5,13

BC 430 | -3,88 |-3,24 | 584 | 1287 | -12,72 | -2,80 | -2,34 | 421 | 9,31 | -9,18

CD 420 | -324 |-263| 580 | 12,14 | -12,85 | -2,34 | -1,90 | 419 | 8,77 | -9,29

DE 330 | -2,63 |-1,46 | 394 | 894 |-10,70 | -1,90 | -1,06 | 2,19 | 6,46 | -7,73

0l EF 1,70 | -1,46 | -482 |-346 | 858 | -154 |-1,06 | -3,49 | -251 | 6,20 | -1,11
FG 420 | -482 | -262| 694 | 1480 | -10,19 | -3,49 | -1,90 | 5,01 | 7,37 | -10,69
AB 330 | -162 |-2,89 | 547 | 11,57 | -8,07 | -1,17 | -2,09 | 3,95 | 8,36 | -5,83

0 BC 1,70 | -2,89 | 482 |-513 | 7,33 | -2,79 | -2,09 | -3,49 | -3,70 | 531 -2

CD 420 | -482 |-2,62| 695 | 10,20 | -14,79 | -3,49 | -1,90 | 5,02 | 7,37 | -10,69

03 AB 1,70 | -0,43 | -5,62 | -0,05 | 10,57 | -0,46 | -0,31 | -4,06 | -0,04 | 7,64 | -0,33
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BC 4,20 | 5,62 |-2,62 | 7,20 | 10,27 | -14,72 | -4,06 | -1,90 | 5,21 | 7,42 | -10,64

Max -5,62 | -5,62 | 7,20 | 14,80 | -14,79 | -4,06 | -4,06 | 5,21 | 9,31 | -10,69

1V.4.2.1.Les sollicitations maximales a retenir pour le ferraillage

» E.LU:Mpax = 7,20KN.m ; M, nax = 5,62KN.m ; V. = 14,80 KN

» E.LS:M max=521KN.m ; M, nax = 4,06KN.m; Viay = 10,69 KN

1V.4.3.Calcul de ferraillage

62 cm
4 ch
Y
16 cm
v
27.5cm 10 cm 275 cm
-

Figure. V.7 : Dimensionnement de plancher.

1V.4.3.1. Armatures longitudinales

ELUR:

A. Entravée :

M; max = 7,20 KN.m

b=65cm ; h= 20cm ;d=18cm; hy =4cm ;o0, = 14,17 MPa

hy
Mg = op, X b X h, [d—7]

0,04
Mg = 14,17 x 103 X 0,65 X 0,04 [0,18 - T] = 58,95KN.m

Mt < Mg = L’axe neutre passe par la table de comprissions, donc le calcul se ramene a une section

rectangulaire(b x h).
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B M, B 7,20 x 10 _ 0024
h e o, xbxd? 14,17 x 650 x 1802
u=10024<py=0392-A"=0 Condition vérifiée.
J1-—2 J1—2(0,024
[3:0,5+Tu: 0,5+ 2( ): 0,988
M, 7,20 x 10°

= 116,34 mm? = 1,16 cm?

Bs =S XPxd 348 x 0,088 x 180

e Condition de non fragilité (Art A-4.2.1 B.ALE.L9]) :

0,23 X b X d X fi,g 0,23 x 650 x 180 x 2,1 5 5
As = Apin = o = 200 = 141,28 mm? = 1,41cm

As = 1,16 cm? < A, = 1,41cm?

Onprend: A, = max (Apin;As) = max (1,41;1,16) cm?
Soit: A, = 3T10 = 2,36 cm?

B. Enappui :

B.1.Aux appuis intermédiaires

M, max = 5,62 KN.m

b=10cm; h= 20cm ;d =18 cm; o, = 14,17 MPa

oM, 5,62 X 10° o1
~opXbxdZ 14,17 x 100 x 1802

i

u=012<y =0392-A"=0 Condition vérifiée.

JI=-2n J1=2(0,12)

=05+———= 05 = 0,936
b * 2 * 2

A - Mg  562x10°
ST ogXPxd 348x0,936 x 180

= 95,85 mm? = 0,96cm?
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e Condition de non fragilité (Art A-4.2.1 B.A.E.L9]) :

0,23 X b X d X fi,g _ 0,23 x 100 x 180 x 2,1
fe B 400

Ag = Apin = = 21,73mm? = 0,22cm?

A = 0,96cm? > A, = 0,22cm? Condition vérifiée.
On prend: A, = max (Apn;As) = max (0,22;0,96) cm?

Soit: A, = 2T12 = 2,26cm?

B.2.Aux appuis de rive

On dispose une quantité d’acier pour équilibrer un moment fictif de 0,20M,

_qu xI?
°7 8
5,95 X 4,207
Mp = ————=1312KN.m
Mappui = 0,2M = 2,62KN.m
B M, B 2,62 x 10° _ 0057
b G, xbxd? 14,17 x 100 x 1802~
p=0057<p =0392->A =0 Condition vérifiée.
J1-2p J1—=2(0,057)
B=05+——= 05+ = 0,970
2 2
M, 2,62 x 10°

A, = = = 43,12 mm? = 0,43 cm?
ST 5. xBxd 348 %0970 x 180 mm o

e Condition de non fragilité (Art A-4.2.1 B.A.E.L91) :

0,23 xbxdxfms 0,23 x 100 x 180 x 2,1

— 2 _ 2
fo 200 = 21,73mm 0,22cm

As = 0,43cm? > A;, = 0,22cm? Condition vérifiée.

Onprend: A, = max(Apin;As) = max(0,22;0,43) cm?
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Soit: A, = 1T12 = 1,13cm?

1V.4.3.2.Vérification de I’effort tranchant
V, = 14,80KN

Vo _1480x10°
WTpdT 1o0x180 4

Puisque les armatures ne sont pas exposées aux intempéries, la fissuration est peu nuisible.

—_ . fc28 _
T, = min|{ 0,2 :5MPa | = 3,33MPa
1o
1, = 0,82MPa < 1, = 3,33MPa Condition vérifiée.

1V.4.3.3.Vérification de la fleche

ht Mt
— 2>
L 15 X M,
0,2 7,20 " o
> ——— « 0,05>= 0,037 Condition vérifiée.

4 = 15x13,12

As _ %20 236 _ 0002 <X _ 0105 Condition vérifié
PN = _— .
bxd-> fe  30x3150 =200 ondrtion vertie

IVV.4.3.4. Ferraillage transversal (art A.7.2.2 / B.A.E.L91)
e Diametre des armatures transversales

[ < L

200 100

k i ; 0 10) = 5,71mm

Les armatures transversales sont réalisées par un étrier de ¢ = 6mm; on adapte: 206 = 0, 57cm?.

e Calcul de I’espacement

«+ Selon B.A.E.L91

(cos x +sin x)

S <09 xf, XA X
£ ¢ ¢ bo(ty — 0,3 X fizg)

K = 1 = Flexion simple ou pas reprise de bétonnage.
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a = 90° & (Les armatures sont perpendiculaires).

A
bo(ty — 0,3 X fi28)

S, < 0,8 X f, X

S¢ < min(0,9 x d; 40 cm)

A X f,
S £ ————
0,4 X by
0,57

< X 400 X =9
S < 0,8 x 400 10 x (0,82 — 0,3 x 2,1) 6 cm

S; < min(0,9 X 18;40cm) = 16,2 cm

0,57 x 400

< —  =7§7
St S 0T 10 cm

Onprend: S; = 15cm

% SelonlaR.P.A.99/V. 2003 (Art7.5.2.2)

A¢min = 0,003 X S, X by = 0,003 x 15 X 10 = 0,45¢m?

A = 0,57cm? > Aypin = 0,45cm? Condition vérifiée.

a. Pour appui de rive

+ Influence de I’effort tranchant aux voisinages des appuis (B.A.E.L91)

- Influence sur le béton : on doit vérifier que :

fc28

V, < 0,4 x 0,9d X by x
Yo

x 107! = 108 KN

25
VUSO,4><0,9><18><10><15

J

14,80KN < 108KN Condition vérifiée.

b. Pour appui intermédiaire

+ Influence de I’effort tranchant sur les armatures inferieurs (B.A.E.L91)
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A= 2[00+ 22X o e
s= 00| %" T o9x18 | T

Les armatures ne sont soumise a aucune traction, donc pas de verification a effectuée.
1V.4.3.5.Vérification de liaison de table de compression a la nervure

V, xb 0,2f,
Ty = - : < 7, = min( )
Y 09xbxdxhy, ~ "

; 5SMPa)
b

b—by 65— 10

b. =
1 2 2

= 27,5cm

14,80 X 27,5 X 10
"W 00x65x18x 4

= 0,97MPa

_ - /02x21
& = min (T; 5MPa) — 3,33MPa
1, = 0,97MPa < 17, = 3,33MPa Condition vérifiée.

1V.4.4. Vérification a I’état limite de service E.L.S
M max = 5,21KN.m ; M, hax = 4,06 KN.m
A. En travée :

Tableau. IV.5 : Vérification a I’E.L.S de poutrelle en travée.

Moment
Mg, 5,21KN.m
(E.L.S)
Y=-D++yD2+E
Position de D= 15% =15 % = 0,545cm 3,92cm?
I’axe neutre 2
E=2.D.d =19,62cm
Y = 3,92cm?

bY3 ,
[=—+15A,d~Y)

Moment 65 % 3,923
[=———""" +15x%x2,36 8323,04cm*
d’inertie 3
X (18 — 3,92)2
= 8323,04cm*
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Mg 521 % 10°

K=—=——1

Coefficient I 8323,04 0,63 MPa/cm

= 0,63 MPa/cm
Contrainte
) op = K.Y = 2,47MPa 2,47MPa

dans le béton

Contrainte

os = 15K(d — Y) = 133,06MPa 133,06MPa

dans I’acier

Vérification de

contrainte dans

Op < G_b == 0’6fC28

2,47MPa < 15MPa

le béton
Vérification 2
) 05 < 05 = min {— fe; 1104/nf; 28} 133,06MPa
contrainte dans 3
< 202MPa
Pacier
B. En appuis :
Tableau. 1V.6 : Vérification a I’E.L.S de poutrelle en appuis.
Moment
Msa 4,06KN.m
(E.L.S)
Y=-D++D?+E
.. A 2,26
Position de D=15—=15 2—— =0521
p = 15 g = 052lem 3,84cm?
I’axe neutre 2
E=2xDxd=18,76cm
Y = 3,84cm?
bY3 5
[ = T+ 15A,(d-Y)
Moment 65 x 3,843
[=————+15x%x 2,26 8023,97cm*
d’inertie 3
X (18 — 3,84)2
= 8023,97cm*
. Mg, 4,06 x 103
Coefficient K= = = 0,51 MP 0,51 MPa/cm
I~ 802397 a/em /
Contrainte
dans le o, = K.Y = 1,96MPa 1,96MPa
béton
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Contrainte
6 = 15K(d — Y) = 108,32MPa 108,32MPa
dans I’acier
Vérification
de
contrainte op < 6, = 0,6f.,g 1,96MPa < 15MPa
dans le
béton
Vérification 2
G, < Bo = min{—f -110./nf } 108,32MPa
contrainte s st 3° t28
< 202MPa
dans I’acier
, 2T1?2 | 1T12
/ B6, st=15cm 06, st=15cm
! /
4ElllI 9 4!:1111 \§
iT10 aTio
En appui intermédiaire En travée

Figure. 1.8 : Schéma de ferraillage en appui et en travées.

IV.4.5. Ferraillage de la dalle de compression
La section d’armature doit vérifier les conditions suivantes :

= Espacement pour les armatures perpendiculaires aux nervures :

4L 4 X 65

perpendiculaire =
fe 400

= 0,65cm?

Avec :
L: distance entre I’axe des poutrelles.

Pour le ferraillage de la dalle de Compression, On adopte un treillis Soudés de

(150 x 150)de diamétre @5 .
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——

100

|
g
i
T=@5(150=150) |
T
|
|
|
|

—

!
j
i
|
i
|
— -
|
T

100

Figure. 1V.9: Schéma de ferraillage de la dalle de compression.
IV. 5. Plancher terrasse
IV. 5.1.Calcul des sollicitations maximales
e Les charges revenant aux poutrelles
Le calcul se fait pour une bande de 0,65m.
% E.LU:
Q, = (1,35G + 1,5Q) x 0,65 = (1,35 X 6,38 + 1,5 x 1) x 0,65 = 6,57KN/m
% E.L.S
Qs = (G+Q)x0,65=(638+1)x0,65=480KN/m
V. 5.2.Exemple de calcul

% Type02:

A: 3.30m ‘% 1.70m f‘ 4.20m

!L&

» E.LU:

e Moments sur appuis

o 6,57(3,30) + 6,57(1,36)3
al = 8,5(3,30 + 1,36)
V= 6,57(1,36)3 + 6,57(4,20)3

az = 8,5(1,36 + 4,20)

) = —6,38 KN.m

) = —10,65 KN.m
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e Moments sur travée
-Calcul abscisses de la valeur max du moment en travée :

[, _ 330 0-(-638)
172 6,57(3,30)
1,70 (—6,38) — (—10,65)
V72T 2 T T 657(1,70)
420 (—10,65)

L T T2 T 657(420)

=136m

=0,47m

=249m

-Calcul les moments en travée :
e Travee (A-B):

6,57(3,30)(1,36 6,57(1,36)2 1,36
= ( 2)( ) — (2 ) + (—6,38) ﬁ = 6,03 KN.m

e Travée (B-C):

6,57(1,70)(0,47)  6,57(0,47)2 47 0,47
2 = > - > + (—6,38) (1 - 170 > + (—10,65) 170 = —5,67KN.m
e Travee (C-D):
o = 6,57(4,220)(2,49) 3 6,57(;,49)2 +(=10,65) % — 767 KN.m
Tableau. IV.7 : résultat des moments sur appuis et moments sur travée E.L.U.
Portée L'(m) 3,30 1,70 4,20
L L'=L=3,30 L'=08L=1,36 L'=L=4,20
G 6,38 6,38 6,38
Q 1 1 1
Qu 6,57 6,57 6,57
M, 0 -6,38 -10,65 0
X 1,36 0,47 2,49
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M, 6,03 5,67 7.67

«» Efforts tranchants
e Travée (A-B):
_6,57(3,30) 0—(-6,38)

wi 2 + 3,30
V., = 12,77- 6,57(3,30) = —8,91 KN

= 12,77 KN

e Travée (B-C):

_6,57(1,70)  (—6,38) — (—10,65)

2 > + 70 = 8,10 KN
Ve, = 8,10 - 6,57(1,70) = —3,07 KN
e Travée (C-D):
6,57(4,20 —10,65
= ( ) ! ) = 11,26 KN

w3 2 + 4,20
Vs = 11,26 — 6,57(4,20) = —16,33 KN
> E.LS
Qs = (G+Q) x0,65=(638+1) x 0,65 = 4,80KN/m

e Moments sur appuis

_ (480(3,30)° +4,80(1,36)°\ _ 465 KN
at = 8,5(3,30 + 1,36) - -m
v 4,80(1,36)° + 4,80(4,20)%\ _ N
(a2 = 8,5(1,36 + 4,20) -0 -

105



Chapitre 1V Etude des planchers

e Moments sur travée

-Calcul abscisses de la valeur max du moment en travée :

[ _ 330 0— (=465
T2 4,80(3,30)
1,70 (—4,65) — (=7,78)

V2T T2 T T 480(1,70)
420  (=7,78)

L T T2 T 1,80(420)

= 1,36 m

= 0,47m

= 249 m

-Calcul les moments sur travée :

e Travee (A-B):

4,80(3,30)(1,36 4,80(1,36)2 1,36

e Travée (B-C):

4,80(1,70)(0,47) 4,80(0,47)2
t2 = 5 - 2

0,47 0,47
+ (—4,65) (1 - —) + (~7,78) — = —4,12KN.m
1,70 1,70

e Travée (C-D):

_4,80(4,20)(2,49) 4,80(2,49)2+( 778) 2,49
B 2 2 ’ 4,20

= 5,61 KN.m

Tableau. 1V.8 : résultat des moments sur appuis et moments sur travée E.L.S.

Portée L(m) 3,30 1,70 4,20
L L=L=23.30 L =0,8L=1,36 L =L=420
G 6,38 6,38 6,38
G 1 1 1
Qs 4,80 4,80 4,80
M, 0 - 4,65 -7,78 0
X 1,36 0,47 2,49
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M, 4,41 -4,12 5,61

« Efforts tranchants
e Travée (A-B):

_ 4,80(3,30) N 0 — (—4,65)
wil ™ 2 3,30

Ve1 = 9,33 - 4,80(3,30) = —6,51 KN

= 9,33 KN

e Travée (B-C):

_ 480(1,70)  (—4,65) — (~7,78)

= 2 KN
wi 2 + 1,70 >9
Ve, = 5,92- 4,80(1,70) = —2,24 KN
e Travee (C-D):
4,80(4,20) (—7,78)
= = 8,23 KN
wi 2 + 4,20
V. = 8,23- 4,80(4,20) = —11,93 KN
-1,79KN.m -3,19KN.m -533KN.m -2,90KN.m
b /'B /Ak /A
6.03KN.m 5.67KN.m 7.67KN.m

Figure. 1\V.10: Diagramme de moment a I’E.L.U.

12,77KN 8,10KN 11,26 KN
-8,91KN -2,07KN -16,33KN

Figure. IV.11: Diagramme de L’effort tranchant a I’E.L.U.
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1,31KN.m -233KN.m  -3,89KN.m -2,12KN.m

A A )

4.41KN.m 4 12KN.m 5,61 KN.m

Figure. 1V.12: Diagramme de moment a I’E.L.S.

-6.51KN -2.24KN -11,93KN
Figure. 1V.13: Diagramme de L’effort tranchant a I’E.L.S.

Tableau. 1V.9:Tableau récapitulatif des sollicitations des poutrelles (terrasse).

Type | Travée L E.LU E.LS

(m) M (KN. m) et T(KN) M (KN m) et T(KN)

My M. M Tw Te My M. M | Tw Te

AB 320 | -168 | 428 | 6,68 | 13,18 | -7,84 | -1,23 | -3,13 | 3,42 | 9,63 | -573

BC 430 | -4,28 | -358 | 10,84 | 14,22 | -14,04 | -3,13 | -2,61 | 4,70 | 10,39 | -10,26

CD 420 | -358 | -290 | 6,40 | 13,40 | -1419| -261 | -2,12 | 4,67 | 9,79 | -10,37

01
DE 33| -29 | -162 | 337 | 986 |-11,82| -2,12 | -1,18 | 2,46 | 7,21 | -8,63

EF 1,70 | -162 | 533 | -3,82 | 947 | -1,70 | -1,18 | -3,89 | -2,79 | 6,92 | -1,24

FG 4,20 | -533 | -290 | 7,67 | 11,26 | -16,34 | -3,89 | -2,12 | 561 | 8,23 | -11,93

AB 330 | -1,79 | -3,19 | 6,03 | 12,77 | 891 | -131 | -233 | 4441 | 933 | -6,51

02 BC 1,70 | -319 | -533 | 5,67 | 8,10 | -3,07 | -2,33 | -3,89 | 4,12 | 592 | -2,24

CD 420 | -533 | -290 | 7,67 | 11,26 | -16,33 | -3,89 | -2,12 | 5,61 | 8,23 | -11,93
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Max

-5,33 | -5,33 | 10,84 | 14,22 | -16,34 | -3,89 | -3,89 | 5,61

10,39

-11,93

IVV.5.2.1. Les sollicitations maximales a retenir pour le ferraillage

» E.LU: My = 10,84KN.m ; M, max = 5,33KN.m ; Vo = 16,34 KN
» E.L.S:Mmax =561KN.m; M, may = 3,89KN.m ; Ve = 11,93 KN

IVV.5.3.Calcul de ferraillage

IV.5.3.1.Armatures longitudinales

63 cm
4 ch
r
16 cm
v
27.5cm 10 cm 27.5 cm
-~

Figure. 1V.14 : Dimensionnement de plancher.
-E.LUR:
A. En travée :
M max = 10,84 KN.m
b=65cm ; h= 20cm ; d =18 cm ;h0 = 4cm; o, = 14,17 MPa

hy
Mg = op, X b X h, [d—7]

0,04
Mg = 14,17 x 103 X 0,65 X 0,04 [0,18 - T] = 58,95 KN.m

Mt < Mg = L’axe neutre passe par la table de comprissions, donc le calcul se raméne a une

section rectangulaire (b x h).
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Mg 1084 x10° 0036
H o, xbxd? 1417 x 650 x 1802 "
u=0,036<py =0392-A"= Condition vérifiée.
J1-=2 J/1—=2(0,036
Bp=05+ 5 e O.S+%= 0,981
M, 10,84 x 10°

= 176,40 mm? = 1,76 cm?

A: =
S ogxPxd 348x 0,981 x 180

e Condition de non fragilité (Art A-4.2.1 B.ALE.L9]) :

0,23 X b X d X fi,g 0,23 x 650 x 180 x 2,1 5 5
As = Apin = fo = 200 = 141,28 mm“ = 1,41 cm

As = 1,76 cm? < Api, = 1,41 cm?

Onprend: A, = max (Api,; As) = max (1,41;1,76) cm?
Soit: A, = 3T10 = 2,36cm?

B.En appui :

B.1.Aux appuis intermédiaires

M, max = 5,33 KN.m

b=10cm; h= 20cm ;d=18cm ; o, = 14,17 MPa

M, 5,33 x 10°
o= = =0,12
op, Xbxd? 14,17 x 100 x 1802
u=012<y =0392-A"=0 Condition vérifiée.
J1-—2 +1—2(0,12
p= 0,5+Tu= O,5++= 0,936
M, 5,33 x 10°

=90,91mm? = 0,91cm?

A: =
ST o xpxd 348 % 0,936 x 180
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e Condition de non fragilité (Art A-4.2.1 B.A.E.L9]) :

0,23 X b x d X fig _ 0,23 x 100 x 180 x 2,1

_ 2 _ 2
fo 200 = 21,73mm 0,22cm

Ag = 0,91cm? = A = 0,22cm? Condition vérifiée.
On prend : A, = max (A, ; As) = max (0,22;0,91) cm?
Soit: A, = 2T12 = 2,26 cm?

B.2.Aux appuis de rive

On dispose une quantité d’acier pour équilibrer un moment fictif de 0,2M,,.

_qu xI?
°7 8
6,57 X (4,20)2
0= o = 14,49 KN.m
Mappui = 0,2My = 2,90 KN. m
M, 2,90 x 10° 0,063
b S, xbxd? 14,17 x 100 x 1802
p=0063 <p =0392->A =0 Condition vérifiée.
J1-=2p J1—=2(0,063)
B=05+——= 05+ = 0,967
2 2
M, 2,90 x 10°
Ag = = 47,88 mm? = 0,48 cm?

ST o xPpxd 348 x 0,967 x 180

e Condition de non fragilité (Art A-4.2.1/ B.A.E.L91)

0,23 X b x d X fi,g 0,23 x 100 x 180 x 2,1 ) )
As = Apin = fo = 200 = 21,73 mm* = 0,22 cm

As = 0,48cm? > A, = 0,22cm? Condition vérifiée.

Onprend: A, = max (Api,;As) = max (0,22 ;0,48) cm?

Soit: A, = 1T12 = 1,13cm?
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1V.5.3.2.Vérification de ’effort tranchant
V, = 16,34 KN

Vo _1634x10°
WTExd T 100x180 4

Puisque les armatures ne sont pas exposées aux intempéries, la fissuration est peu nuisible.

T; = min (0,2 f;“ ; 5MPa) = 3,33MPa
b
1, = 0,91MPa < 17, = 3,33MPa Condition vérifiée.

1VV.5.3.3.Vérification de la fleche

ht Mt

—_— 2 _—
L 15 X M,
0,2 10,84

- > " {rifice.
2 2 [5x1449 14.49 < 0,05> 0,037 Condition vérifiée

Ag 4,20 2,36
< o
b x d fy 30 x 31,50

4,20
=0,002 < 200 = 0,0105 Condition vérifiée.

IVV.5.3.4. Ferraillage transversal (art. A.7.2.2 / B.A.E.L91)
e Diametre des armatures transversales

[ < LT

200 100 _:
k ) W ; 0) = ,71rnm
Les armatures transversales sont réalisées par un étrier de ¢ = 6mm; on adapte: 206 = 0, 57cm?.

e Calcul de I’espacement

«+ Selon B.A.E.L91

(cos x +sin x)
bo(ty — 0,3 X fizg)

St £0,9 xf, X A X

K = 1= Flexion simple ou pas reprise de bétonnage.

o = 90° & (Les armatures sont perpendiculaires).

112



Chapitre 1V Etude des planchers

A

bo(ty — 0,3 X fig)

S, < 0,8 x f, X

St < min(0,9 x d ;40 cm)

A X £,
S¢ <
0,4 X b,

0,57
10 x (0,91 - 0,3 x 2,1)

S, < 0,8 X 400 X = 65,14 cm

S; < min(0,9 X 18;40 cm) = 16,2 cm

0,57 X 400
S¢S ——————
0,4 x 10

= 57cm

Onprend:S; = 15cm

% Selon R.P.A99/ V. 2003 (Art 7.5.2.2)

At min = 0,003 X S, X by = 0,003 X 15 x 10 = 0,45cm?

A¢ = 0,57cm? > A pin = 0,45cm? Condition vérifiée.

a. Pour appui de rive

+ Influence de I’effort tranchant aux voisinages des appuis (Art. A. 5.1 .313/ B.A.E.L91)

- Influence sur le béton : on doit vérifier que :

ch 8
Ty

V, < 0,4 x 0,9d X by X

x 107! = 108 KN

25
VUSO,4><0,9><18><10><15

16,34KN < 108KN Condition vérifiée.

b. Pour appui intermédiaire
+ Influence de I’effort tranchant sur les armatures inferieurs (Art :(A.5.1,321/ B.A.E.L91)

Ys M,

>
As = [Vu+0,9><d

]

e
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VRS PPN el il (P PP
s=%00| 7T Togx18 |

Les armatures ne sont soumise a aucune traction, donc pas de verification a effectuée.

1VV.5.3.5.Vérification de liaison de table de compression a la nervure

__ Vuxb < i, = mi 0.2fy 5MP

T 0o xbxdxhy S v T minee, s SMPa)

, _b-by_65-10

1 — 2 - ) = ,0 CIm
_1634x275x10

T 09x65x18x4 a

. 02x21

& = min (T; 5MPa) — 3,33MPa

1, = 1,07 MPa < 1, = 3,33 MPa Condition vérifiée.

1V .5.4. Vérification a I’état limite de service E.L.S
M max = 5,61KN.m ; M, hax = 3,89 KN.m
A. En travée :

Tableau. 1VV.10 : Vérification a I’E.L.S de poutrelle en travée.

Moment (E.L.S) Mg, 5,61KN.m
Y=-D++D?2+E
Position de I’axe D= 15% =15 % = 0,545cm 3,92cm?
neutre
E=2xDxd=19,62cm?
Y = 3,92cm?
by3
[= = + 15A4(d — Y)?
Moment 65 x 3,923
[=—————+15%2,36 8323,04cm*
d’inertie 3
x (18 — 3,92)?
= 8323,04cm*
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i = Mst _ 5,61 x10°
Coefficient 1 832304 0,67 MPa/cm
= 0,67 MPa/cm
Contrainte dans
) op = K.Y =2,63MPa 2,63MPa
le béton
Contrainte dans
o5 = 15K(d — Y) = 141,50MPa 141,50MPa
P’acier
Vérification de
contrainte dans op < 6p = 0,6f,g 2,63MPa < 15MPa
le béton
Vérification 2
) 05 < Ggt = min {— fe; 1104/nf; 28} 141,50MPa
contrainte dans 3
< 202MPa
P’acier
B. En appuis :
Tableau. 1VV.11 : V¢érification a I’E.L.S de poutrelle en appuis.
Moment
Msa 3,89 KN.m
(E.L.S)
Y=-D++D?+E
.. A 2,26
Position de D=15—=15 =—— = 0521
>p = 15 %5 = 0521em 3,84 cm?
I’axe neutre 2
E=2xDxd=18,76cm
Y = 3,84cm?
by3 5
[ = T+ 15A,(d—-Y)
Moment 65 x 3,843
[=——— +15%2,26 8023,97cm*
d’inertie 3
X (18 — 3,84)2
= 8023,97cm*
. Mg, 3,89 x 103
Coefficient K=2-2Z = 0,48 MP 0,48 MPa/cm
1 802397 _ V*8MPa/cm /
Contrainte
dans le op = K.Y =1,84 MPa 1,84 MPa
béton
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Chapitre 1V Etude des planchers

Contrainte

o, = 15K(d —Y) = 101,95 MPa 101,95 MPa
dans ’acier
Vérification

de
contrainte op < 0op = 0,6f.,5 1,84MPa < 15MPa
dans le
béton

Vérification 2

6. <5 = min{—f -110/nf } 101,95MPa
contrainte st 3° t28

< 202MPa
dans ’acier
| IT12 1T12
/ 06, st=15cm 6. st=13cm
/ /
41:1111 % 4!:1111
iT10 iT10
En appui intermédiaire En travée

Figure. 1V.15 : Schéma de ferraillage en appui et en travées.

IVV.5.5. Ferraillage de la dalle de compression

La section d’armature doit vérifier les conditions suivantes :

= Espacement pour les armatures perpendiculaires aux nervures :

4xL 4x65

Aperpendiculaire 2

Avec :

fe

— 2
100 0,65cm

L: distance entre I’axe des poutrelles.

Pour le ferraillage de la dalle de Compression, On adopte un treillis Soudés de
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(150 x 150)de diamétre @5 .

|
- T —--—!—--—u—
! !
T=03(150<150) | i
I | 100
| !
| i
| |
— =t Ao —-l—--—u—
L L
T T

100

Figure. 1V.16: Schéma de ferraillage de la dalle de compression.
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Chapitre V Etude dynamique

Etude dynamique
V.1. Introduction

Un séisme est une libération brutale de 1’énergie potentielle accumulée dans les roches par le
jeu des mouvements relatifs des différentes parties de 1’écorce terrestre. Lorsque les contraintes
dépassent un certain seuil, une rupture d’équilibre se produit et donne naissance aux ondes
sismiques qui se propagent dans toutes les directions et atteignent la surface du sol.

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

L’excitation séismique engendre des forces dans la structure qui peuvent amener a une ruine
brutale, donc il est nécessaire d’étudier le comportement ou bien la réponse de la structure sous
I’action sismique pour garantie un degré de protection acceptable a la construction en cas de sé¢isme
ou tremblement de terre, et éviter au maximum les dégats qui pourraient étre provoqués par ce

phénomene.

V.2. Objectif de I'étude dynamique

« L'objectif initial de I'étude dynamique d'une structure est la détermination des caractéristiques
dynamiques propres de la structure.

+ le dimensionnement des éléments de résistance, afin d’obtenir une sécurité satisfaire pour
I’ensemble de I’ouvrage lors de ses vibrations.

+«+ Une telle étude pour notre structure telle qu'elle se présente, est souvent trés complexe c'est

pourquoi on fait souvent appel a des modélisations qui permettent de simplifier suffisamment

les problémes pour permettre I'analyse.

V.3. Modélisation de la structure

La modélisation numérique de la structure est faite en éléments finis a I’aide du logiciel

ETABS/V9.6.0, qui permet a la fois I’analyse statique et I’analyse dynamique (analyse des
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Chapitre V Etude dynamique

vibrations libres, analyse modale spectrale...etc.).C’est pour cela qu’on fait souvent appel a des
modélisations qui permettent de simplifier suffisamment le probléme pour pouvoir faire 1’analyse

de I’ouvrage a étudié.

Figure. V.1 : Modele 3D de la structure.

V.4. Combinaison d’action

On utilise les combinaisons d’actions ci-dessous, selon les états limites :
ELU:1,35G + 1,5Q
ELS:G+Q
G+Q+E
0,8G t E

V.5.Calcul sismique

Plusieurs conceptions parasismiques et diverses méthodes de calcul ont été proposes, parmi
lesquelles on distingue trois méthodes :

» Meéthode statique équivalente.
» Me¢éthode d’analyse modale spectrale.

» Me¢éthode d’analyse dynamique par accélérogramme.
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Chapitre V Etude dynamique

V.5.1.Méthode statique équivalente
» Principe de la méthode :

Dans cette méthode RPA propose de remplacer les forces réelles dynamique engendrées par un
séisme, par un systeme de forces statiques fictives dont les effets seront identiques et considérées

appliquees separément suivant les deux directions définies par les axes principaux de la structure.

= Domaine d’application :
Les conditions d’application de la méthode statique équivalente sont citées dans 1’article

(4.1.2) du R.P.A 99, Ces conditions sont restées inchangees dans la version 2003.
La méthode statique équivalente peut étre utilisée dans les conditions suivantes :

+ Le batiment ou bloc étudié, satisfaisait aux conditions de régularité en plan et en élévation
prescrites avec une hauteur au plus égale a 17m en zones I.

+ Le batiment ou bloc étudié présente une configuration irréguliere tout en respectant, outres les
conditions de hauteur énoncées, les conditions complémentaires suivantes :

Zone | : Tous groupes

Zone Il : Groupe d’usage 3

Groupe d’usage 2, si la hauteur est inférieure ou égale a 7 niveaux ou 23m.

Groupe d’usage 1B, si la hauteur est inférieure ou égale a 5 niveaux ou 17m.

Groupe d’usage 1A, si la hauteur est inférieure ou égale a 3 niveaux ou 10m.

Zone 111 et 1y, : Groupe d’usage 3 et 2, si hauteur est inférieure ou égale a 5 niveaux ou 17m.
Groupe d’usage 1B, si la hauteur est inférieure ou égale a 3 niveaux ou 10m.

Groupe d’usage 1A, si la hauteur est inférieure ou égale a 2 niveaux ou 8m.

V.5.2. Méthode d’analyse modale spectrale

= Principe de la méthode :

Le principe de cette méthode réside dans la détermination des modes propres de vibrations de
la structure et le maximum des effets engendrés par 1’action sismique, celle-Ci étant représentée par
un spectre de réponse de calcul. Les modes propres dépendent de la masse de la structure, de

I’amortissement et des forces d’inerties.

* Domaine d’application :
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.
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V.5.3. Méthode d’analyse dynamique par accélérogrammes

= Principe de la méthode :
Le méme principe que la méthode d’analyse modale spectrale sauf que pour ce procédé, au lieu
d’utiliser un spectre de réponse de forme universellement admise, on utilise des accélérogrammes

réels.
V.6. Présentation du logiciel ETABS/V.9 .6.0

Le programme ETABS/V9.6.0 (Extended Three Dimensional Analyse of Building Systems) est
un logiciel d’analyse statique et dynamique des structures. Et de modélisation des structures
d’ingénierie, Il est basé sur la méthode des ¢éléments finis et sur la théorie de 1’élasticité linéaire

pour la version qu’on utilise.

11 offre les performances de technologie d’aujourd’hui, capacité de calcul et vitesse d’exécution

et autres avantages relevant du domaine des batiments.

V.7.Choix de la méthode de calcul

e Caractéristiques de batiment a I’étude dynamique

Criteres de classification par le RPA 99 V. 2003

- Le béatiment considéré comme un ouvrage courant ou d’importance moyenne groupe 2
(batiments d’habitation collective dont la hauteur ne dépasse pas 48m).

- Le sol est de catégorie S2 (sol ferme).

- Le batiment se trouve dans une zone de sismicité moyenne zone lla.

- Le batiment étudié fait 19,38 m (R+5) de hauteur. Le systéme structurel est constitué de
portique et voile.
Le calcul sismique se fera par la méthode dynamique spectrale en utilisant le logiciel de calcul

«ETABS/V.9 .6.0 ».

V.8.Poids totale de la structure (W)

n
W = ZWI
i=0

W; = Wg; + BWo;

Avec :

W;; : Poids due aux charges permanentes.
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Wy : Charges d’exploitation.
B : Coefficient de pondération.
Avec :

B = 0,2 (Pour un batiment a usage habitation).

e Principe de détermination des poids (W;) de la structure
a. Les niveaux éetages :

Soit (S) La surface du plancher en m?. Le poids de ce niveau est calculé comme suite
= Poids de Plancher =G xS
= Poids des Poteaux =n X b X h X y,, X h;
= Poids des poutres principales =b X h Xy, X Y L
= Poids des poutres secondaires=b X h Xy, X ¥ L
= Poids des murs extérieurs = 0,8 X G, X hy X Y L
= Poids des murs voile = e, X he Xy, X XL
= Poids des escaliers = G X Spainasse ¥ G X Spaier
= Poids des balcons = G X Sy.1con

W; stage = X des poids propres

WQ étage = Qétage xS

Le poids total du niveau :
Wr = Wg ¢tage T BWQ étage
b. Le niveau terrasse :

= Poids de Plancher = G x S
= Poids des Poteaux =n X b X h X yga X %
= Poids des poutres principales =b x h Xy, X Y L

= Poids des poutres secondaires =b X h Xy, X X L
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= Poids des murs extérieurs = 0,8 X G, X % XYL

. : h
= Poids des murs voile = e, x;t X yga X 2L

=  Poids d’acrotere

Wy terasse = Z des poids propres

= Gacrotére X L

Le poids total du niveau :

Wr = Wg ¢tage T BWQ étage

» Calcul des surfaces de la structure :

SRDC = 275,04 m2

Etude dynamique

S1; Sy Ss; S, :Sont les surfaces correspondantes a chaque niveau sauf le niveau terrasse

Serage = 275,04 m?

Sterrasse = 323,19 m?

On résume le calcul manuel du poids de chaque niveau dans le tableau récapitulatif suivant :

Tableau. V.1 : Tableau récapitulatif de poids de la structure.

Niveau W; (KN) Wi (KN) 0,2 Wg; (KN) W;(KN)
Terrasse 3470,53 323,19 64,64 3535,17
4°™ étage
3555,83 508,01 101,60 3657,43

3°™ étage
3555 .83 508,01 101,60 3657,43

2™ &tage
g 3555,83 508,01 101,60 3657,43

1°™ étage
3555 83 508,01 101,60 3657,43
RDC 3655,76 508,01 101,60 3757,36
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Le poids total du batiment :
Wy = 21922,25KN

V.9.Calcul de la force sismique totale

La force sismique totale V, appliquée a la base de la structure, doit étre calculée
Successivement dans deux directions horizontales orthogonales selon la formule 4.2.3.des
R.P.A99/Version 2003 :

V_AxDxQxW
B R

Avec :
A : Le coefficient d'accélération de zone A est donne par le tableau (4.1) du R.P.A en fonction de la

zone sismique et le groupe d’usage du batiment.
Dans notre cas nous avons une structure située en Zone (l1a) avec un groupe d’usage 2.
Donc : A=0,15.

D : Le Facteur d’amplification dynamique moyenne D en fonction de la catégorie de site, du

facteur de correction d’amortissement () et de la période fondamentale de la structure (T) :

¢ 2,50 0<T<T,
2
25 AR T, <T<3
p={25(7) 2=0=00
2 s
@G e
L o3 T =25

1N : Le facteur de correction d’amortissement « 1 » est donnée par la formule suivante :

= 7 >0,7
n_ 2+E_ ]

& : Pourcentage d’amortissement critique en fonction du matériau constitutif du type de structure et

de I’importance des remplissages, il est donné par le tableau(4.2)du R.P.A99/Version 2003.
Donc : € =10 %.

N A B
= 24~ J2+10 "~
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T, , T, : Période caractéristique associé la catégorie du sol :(Tableau 4.7 de R.P.A)

On a : un sol ferme (site 2).

{Tl = 0,15 sec
T, = 0,40 sec

T : La valeur de la période fondamentale « T » de la structure peut étre estimée a partir de formules
empiriques ou calculée par des méthodes analytiques ou numériques.
D’aprés I’R.P.A, les formules empiriques a utiliser sont :
T = Cehy /4
T = 0,09 X hy/vD
Avec :
hy : hauteur mesurée en meétres a partir de la base la structure jusqu’au dernier niveau.
Donc:hy = 19,38 m
C, : Coefficient en fonction du systeme de contreventement et du type de remplissage, il est donné
par le tableau (4.6) du R.P.A 99 /V 2003.
Donc : C; = 0,05

_ 34 _ 3/, _
T = Cchy /4 = 0,05 x (19,38) /2 = 0,462 sec

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

Avec :
D, = 22,40 m
D, = 22,16 m

T, = 0,09 x 19,38/,/22,40 = 0,3685 s

T, = 0,09 x 19,38/4/22,16 = 0,3705s

Donc, il y a lieu de retenir dans chaque direction considérée la plus petite des deux valeurs données

précédemment :

T = min(Tempirique; Tx) @ T = min(0,462's; 0,3685s) — T, =0,3685s
T = min(Tempirique; Ty) = T = min(0,462's; 0,3705s) - T, = 0,3705s
1. Sensx:

0<T,<T, »> 0< 0,36855s<0,40s
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Donc :
Dy =25n= 2,5%0,76 = 1,90

2. Sens y:
0<Ty,<T, » 0<03705s<0,40s

Donc:
Dy =2,5n = 2,5%0,76 = 1,90
Q : Facteur de qualité

La valeur de Q est déterminée par la formule (Tableau 4.4 ; RPA 99.V 2003) :
Q=1+X¢ Py

Tel que : Py est la valeur des pénalités.

Tableau. V.2 : Valeurs des pénalités.

. Observée Observée
Critére [Q] (Oui/Non) Pq /I xx (Oui/Non) Pq/lyy
Condltlons minimales sur les Oui 0 Oui 0
files de contreventement
Redondance en plan Non 0,05 Oui 0
Régularité en plan Non 0,05 Oui 0,05
Régularité en élévation Oui 0 Oui 0
Controle de la qualité des
matériaux Non 0,05 Non 0,05
Control:e de? la quallte de Non 0.1 Non 0.1
I’exécution

Qg = 1+ 0,05 + 0,05 + 0,05 + 0 + 0,05 + 0,1 = 1,25
Qu=14+0+0+0,05+0+0,05+0,1=1,20

R : Coefficient de comportement de la structure.

La valeur de R est donnée par le tableau (4.3.RPA99/ V.2003) en fonction du systéeme de

Portiques contreventés par des voiles (R=4).
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+ La force sismique
On calcule la force sismique selon les deux directions X et Y avec le poids totale de la

structure :
Wr = 21922,25KN

a. Direction X :
B A XDy X Qx XW 0,15 x 1,90 x 1,25 x 21922,25

= = 1952,45KN
X R 4
Donc: Vyx = 1952,45KN
b. Direction Y :
A X Dy X Qy X W 0,15 1,90 x 1,20 x 21922,25
Vy = R = 2 = 1874,35KN

Donc: Vy = 1874,35KN
V.10. Spectre de réponse de calcul

Le spectre réglementaire de calcul est donné par I’expression suivante :

( T Q
1,25A( 1+ —(2,5r1— — 1) 0<T<T,
T, R
Q
q 2,5n(1,258) T,<T<T,
Sa _ ) 2
3
8 2,5n(1,254) (9) (—2) T, < T < 3,0s
R/\T
2 5
2,5n(1,25A <T2)§ (3)§ (Q) T>30
S1258) (5 (3) (R oS
Avec :

A : Coefficient d'accélération de zone.

n : Facteur de correction d'amortissement.

Ta, T, : périodes caractéristiques associées a la catégorie du site.
R : Coefficient de comportement de la structure.

Q : Facteur de qualite.
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V.11.Disposition des voiles

0,18
0,16
0,14
0,12

1"

0.1 |
0,08 \
0,06 S
0,04 T
0,02 el
0 1 2 3 2 :
Période T(s)

Figure .V.2 : Spectre de réponse de calcul.

Le systeme structurel choisi, c'est des portiques contreventés par des voiles en béton armé.

Mg \ v g -, _"\, /= N «'/.—..’ N
(8) (c) (e) (E)(F) (6)

- T

i i

i #—if H—
i i % H— H—
H i e g

Figure .VV.3 : La Disposition des voiles.
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Le tableau V.3 résume toutes les données relatives aux périodes et les participations

massiques de tous les modes ; données par le logiciel ETABS/ V.9.6.0.

Tableau .V.3 : Participation des masses cumulees.

Mode Période UXx uy SumUX SumuUyY
1 0,510689 70,4701 0,4877 70,4701 0,4877
2 0,482926 0,4865 65,8069 70,9566 66,2946
3 0,341551 0,0031 4,2701 70,9597 70,5646
4 0,133826 17,8411 1,0519 88,8008 71,6166
5 0,120157 1,3189 17,2921 90,1197 88,9087
6 0,076506 0,0173 1,8159 90,137 90,7246
7 0,061535 3,9135 1,6729 94,0505 92,3975
8 0,056885 1,8442 3,7608 95,8947 96,1584
9 0,041354 1,229 0,7637 97,1237 96,9221
10 0,037953 0,6889 1,6213 97,8126 98,5434
11 0,034406 0,2162 0,0259 98,0288 98,5693
12 0,033449 0,7804 0,3923 98,8092 98,9617

Les trois premiers modes de vibration sont comme suit :
A
s
PP g
P
L o
- T }T = i1
&
= i H |
I
Bl
G —

Figure .V.4 : Premier mode (T=0,510689sec) principal de vibration suivant X.
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4]
/ / o A
ALH LA
: ' ] /’/r
H M .8 [RERZ
: 1 T -
il .L
7
1t [ 5
|?‘?i3?.f,;
i
1
SEmEin
T

Figure .V.5 : deuxiéme mode (T=0,482926sec) principal de vibration suivant Y.

T
N

Figure. V.6:Troisieme mode (T=0,341551sec) principal de vibration en torsion.
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V.12.Verifications des résultats vis-a-vis de ’RPA99-2003 :
V.12.1.Veérifications de participation de la masse :

-Le sens suivant X : )’ «, = 90,1197% > 90% Condition vérifiée.

- Le sens suivant Y: Y o, = 90,7246% > 90% Condition vérifiée.

V.12.2.Verification de la période fondamentale de la structure

D’apreés résultats obtenus par ETABS V. 9.6.0, le premier (01) mode de vibration donne une

valeur de période égale a 0,510689 sec.

On doit vérifier que la période dynamique ne dépasse pas la valeur de la période statique

fondamental majoré de 30%.
Donc :

Taynamique = 0,510689 sec < Tsatique = 1,30Tempirique = 0,60 sec Condition vérifiée.
V.12.3.Veérification de la résultante des forces sismiques

Selon le RPA (Art 4.3.6), la résultante des forces sismiques a la base ‘V.’ obtenue par
combinaison des valeurs modales ne doit pas étre inferieure a 80 % de la résultante des forces
sismiques déterminées par la méthode statique équivalente ‘V’.

- Suivant I’axe (X) : Vix = 1602,71KN > 0,8 V = 1561,96KN Condition vérifiée.
- Suivant I’axe (Y) : Vi, = 1587,47KN > 0,8 V = 1499,48KN Condition vérifiée.

V.12.4. Vérification au renversement :

Pour vérifier la stabilité au renversement de batiment on utilise la formule suivante :

Mg

> 1,50

r
M : Moment stabilisateur due aux charges verticales.
Avec .

W X L
MS= 2

M, : moment renversant obtenu depuis les résulta d’analyse par logiciel (ETABSV. 9.6.0).
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W : Poids du batiment.

++Sens longitudinal :

WxLy  21922,25 X 22,40
Ms = ————= z = 245529,20KN.m

M, = 21722,284KN.m
Donc:

Ms  245529,20
M,  21722,284

=11,30 = 1,50 Condition vérifiée.

+»Sens transversal :

W X Ly 21922,25 x 22,16
MS = > = >

= 242898,53KN. m

M, = 21967,42KN. m
Donc :

Ms _ 242898,53
M, 2196742

=11,06 = 1,50 Condition vérifiée.
La stabilité au renversement est alors vérifiée dans les deux sens.
V.12.5. Vérification de I’effort normal réduit (Article 7.1.3.3) RPA99/V. 2003.

On entend par effort normal réduit, le rapport :

Ng

v —— <
(Be X fcj)

0,30

Nq: désigne I'effort normal de calcul s'exercant sur une section de béton.
B, : est l'aire (section brute) de cette derniere.
fc; - est la résistance caractéristique du béton.

Tableau .V.4 : Vérification de I’effort normal réduit.

Type de poteaux | Ng(KN) B(Cm?) v Remarque
40x40 897,38 1600 0,22 Condition vérifiée
35%35 879,23 1225 0,28 Condition vérifiée
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V.12.6. Justification Vis a Vis Des déplacements (Article 4 .4.3) RPA99 / V. 2003

Le déplacement horizontal a chaque niveau "K' de la structure est calculé par la relation
suivant :
81( = R6ek

Avec :

dk: Déplacement horizontal de 1’étage K.

dek: Déplacement di aux forces sismiques Fi (y compris 1’effet de la torsion).

R: Coefficient de comportement de la structure.

Ay: Déplacement relatif du niveau k par rapport a niveau k-1 donné par I’expression.
Ag= 8y — k1

Les déplacements relatifs latéraux d’un étage par rapport aux étages qui lui sont adjacents ne

doivent pas dépasser 1% de la hauteur de 1’étage.

4+ Direction X-X :

Tableau .V.5 : Déplacements relatifs inter étages suivant X-X.

Etage ak (M) &5 (m) Ax (M) 1%.h(m) | Remarque
5 0,0098 0,0392 0,0076 0,0323 Vérifiée
4 0,0079 0,0316 0,0084 0,0323 Veérifiée
3 0,0058 0,0232 0,0076 0,0323 Veérifiee
2 0,0039 0,0156 0,0068 0,0323 Veérifiée
1 0,0022 0,0088 0,006 0,0323 Vérifiée

RDC 0,0007 0,0028 0,0028 0,0323 Vérifige
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4+ Direction Y-Y :

Tableau .V.6 : Déplacements relatifs inter étages suivant Y-Y.

Etage 87, (m) 87 (m) Ay (m) 1%.h(m) | Remarque
5 0,0088 0,0352 0,0068 0,0323 Vérifiée
0,0323
4 0,0071 0,0284 0,0072 Vérifiée
0,0323
3 0,0053 0,0212 0,0072 Veérifiée
0,0323
2 0,0035 0,014 0,0064 Vérifiée
0,0323
1 0,0019 0,0076 0,0052 Vérifiée
0,0323
RDC 0,0006 0,0024 0,0024 Veérifiée

Nous avons remarque que les déplacements inter étage ne dépassent pas le déplacement
admissible, donc la condition de (Article 4 .4.3) RPA99/V. 2003 est verifiée.

V.12.7. Vérification vis-a-vis de I’effet P- A

Les effets du 2° ordre (ou effet P-A) peuvent étre négligés dans le cas des batiments si la

condition suivante est satisfaite a tous les niveaux:

Py Ay
0, = <0,10
K7V by

Avec :

Vi: Effort tranchant d’étage au niveau K.

n
Vk == Ft + Z Fi
i=k

Avec :
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Py: Poids total de la structure et des charges d’exploitation associées au dessus du niveau K.
n
Pe= ) (Wi +pWo))
i=k

Ay: Déplacement relatif du niveau k par rapport a niveau k-1.

hy.: Hauteur de I’étage k.

+ Si 0,1 <0, <0,2 les effets P- A peuvent étre pris en compte de maniére approximative en
amplifiant les effets de 1’action sismique calculés au moyen d’une analyse élastique du 1% ordre
par le facteur 1/(1 — 6,) selon le RPA99/ V. 2003 (Art 5.9).

+ Si 0, > 0,2 la structure est potentiellement instable et doit étre redimensionnée.

Avec :
F, =0 si T< 0,7s
F, =0,07TV siT> 0,7s

Les résultats obtenus sont représentés dans les tableaux suivants :

= Suivant X-X:

Tableau .V.7: Vérification vis-a-vis de ’effet P- A suivant X-X.

Etage h (m) Vi (KN) P, (KN) & (m) 0,
5 19,38 446,29 3535.17 0,0076 0,0031
4 16,15 831,06 3657,43 0,0084 0,0023
3 12.92 1138,88 3657.43 0,0076 0,0019
2 9,69 1369,74 3657.43 0,0068 0,0018
1 6.46 1523,65 3657,43 0,006 0,0022
RDC 323 1602,71 3757.36 0,0028 0,0020
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=  Suivant Y-Y :

Tableau .V.8: Vérification vis-a-vis de ’effet P- A suivant Y-Y.

Etude dynamique

Etage h (m) VY (KN) P, (KN) AY (m) 0,
5 19,38 434,94 3535 17 0,0068 0,0028
4 16,15 809,93 | 35743 | 00072 0,0020
3 12,92 110992 | 3g5743 | 0,0072 0,0018
2 9.69 133491 | 365743 0,0064 0,0018
1 6.46 148490 | 3g5743 | 0,0052 0,0019
RDC 323 1561,96 | 375736 | 0,0024 0,0018

Conclusion : I’effet P- A est négligeable.
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Ferraillage des éléments structuraux

VI1.1. Introduction

La superstructure est la partie supérieure du batiment, située au dessus du sol, elle est
constituée de I’ensemble des éléments de contreventement : les portiques (poteaux —poutres) et les
voiles, ces ¢lément sont réalisés en béton armé, leur rdle est d’assurer la résistance et la stabilité de
la structure avant et apres le séisme, cependant ces derniers doivent étre bien armés et bien disposés

de telle sorte qu’ils puissent supporter et reprendre tout genres de sollicitations.

V1.2 .Etude des poteaux

Les poteaux sont soumis a des efforts normaux, et des moments fléchissant, Leur ferraillage se
fait a la flexion composée avec une fissuration peu nuisible.

On considérant les sollicitations suivantes :
Nmax - Mcorrespondant
Mmax = Ncorrespondant

Nmin - Mcorrespondant
Leur ferraillage est déterminé selon les combinaisons suivantes :

¢ Selon BAEL 91 :

- E.L.U (Situation durable) :

1,35G + 1,5Q (1°" genre)

e Selon le R.P.A 99/ V. 2003 (Situation accidentelle (Art 5.2))

G+Q+E
0,8G+E (2¢™€ genre)
G+Q+ 1,2E

: charge permanentes.

: charge d’exploitation non pondérées.

m O o

- action du séisme représentée par ses composantes horizontales.
Dans le calcul relatif aux « ELU », on introduit des cceffecients de sécurité (yb Vs )
Ys =1 - o, = 400MPa

1. Pour situation accidentelle :
Yp = 1,15 - Op = 18,5MPa
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Ys = 1,15 - o, = 348MPa
2. Pour situation courante :
Yp = 1,5 = o, = 14,17MPa

VI1.2.1. Ferraillage exigé par R.P.A 99 (version 2003)
s Les armatures longitudinales

D’aprés le RPA99/V. 2003 (Art 7.4.2.1), les armatures longitudinales doivent étre a haute
adhérence, droites et sans crochets.
= Le pourcentage minimal est de : 0,8 % (Zone lla).
= Le pourcentage maximal sera de 3% en zone courante et 6% en zone de recouvrement.
= Le diamétre minimal est de 12 mm.
= La longueur minimale de recouvrement est de 40 @ (zone lla).
= La distance entre les barres verticales dans une face du poteau ne doit pas dépasser 25cm en zone lla.

= Les jonctions par recouvrement doivent étre faites si possible a I’extérieur des zones nodales.

Tableau .VI.1 : Les sections d’armatures des poteaux.

Amin = 0,8%)(5 Amaxl =4%XS AmaXZ =6%XS
Poteaux
(cm?) (cm?) (cm?)
(35x35) cm? 9,80 49 73,5
(40x40) cm? 12,80 64 96
Tableau. V1.2 : Valeur de Combinaison de calcul.
Niveau Nmax - Mcorr Nmin - Mcorr MmaX - NCOIT V(KN)
N(KN) | M(KN.m) | N(KN) | M(KN.m) | M(KN.m) | N(KN)
RDC | 1286,38 10,19 1032,17 11,04 34,68 337,15 | 91,12
1er N
2eme et
qeme 1031,60 30,24 592.30 9,70 44.46 547,62 | 39,25
étages
4°™ et
5eme 397,94 36,40 108,04 6,09 50,40 316,42 | 44,30
étages
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V1.2.2. Calcul du ferraillage

» Exemple de calcul (RDC)

A .Combinaison de 1°" genre (1,35G+1,5Q) :
b=40cm; h = 40cm; d = 0,9h = 36cm

Les résultats des sollicitations donnés par ETABS V.9.6.0 :

Nimax = 1286,38KN ; Mcorrespondant = 10,19KN. m

Mpmax = 34,68KN.m ; Neorrespondant = 337,15KN

A.1.Calcul de ’excentricité :

_M_ 1019 = 0,0079m = 0,79
®TN T 128638 o/ omERrAn

h 0,40
e=0007/79IM < -=——=0,20m
2 2
Donc le centre de pression est a I’intérieur de la section entre les armatures AA’.

h 0,4
M, = Ny (d —5 + e) = 1286,38 <0,36 - + 0,0079) = 215,98KN.m

A.2.Vérification si la section est surabondante:

N, <0,81op..b.h & N, = 1286,38KN < 1836,43KN Condition vérifiée.
0,514Ny e f g

M, < N,.d (1 — bd) & M, = 215,98KN.m < 462,95KN.m Condition vérifice.
Gpc-b.

Puisque les deux conditions sont vérifiées donc la section est surabondante, les armatures ne

sont pas nécessaires(A; = 0).
B .Combinaison de 2°™ genre (0,8G+E):
Nmin = 103217 KN ;  Mcorrespondant = 11,04 KN.m

B.1.Calcul de I’excentricité :

M 11,04

®TN " 103217

=0,011lm = 1,07cm
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h 0,4
M, = N, (d —5 + e) =1032,17 <0,36 - + 0,011) = 176,50KN. m

B.2.Vérification si la section est surabondante:

N, <0,810pc.b.h & N, =1032,17KN < 2397,60KN Condition vérifiée.
0,514Ny, . Y gy
M, < N,.d (1 ~ 4 bd) < M, =176,50KN.m < 371,51KN.m Condition vérifiée.
bc-b-

Puisque les deux conditions sont vérifiées donc la section est surabondante, les armatures ne

sont pas nécessaires(A, = 0).
C .Combinaison de 3*™ genre (G+Q+E):
Mmax = 34,68KN.m ; Neorrespondant = 337,15 KN

C.1.Calcul de ’excentricité :

M 34,68

N 33715

= 0,103m = 10,30cm

h 0,4
M, = N, (d —5+ e) = 337,15 (0,36 —5+ 0,103) = 88,67KN. m

C.2.Vérification si la section est surabondante:

Ny < 0,810pc.b.h & N, = 337,15KN < 2397,60KN Condition vérifiée.
0,514Ny o g
M, < N,.d (1 — m) < M, =88,67KN.m < 121,37KN.m Condition vérifiée.
bC' .

Il faut vérifier si la section est partiellement ou entierement comprimée.

C
Nu(d - ) - M, < (0,337 - O,81H) Ope. b. h?

)

4
337,15(0,36 — 0,04) — 88,67 < (0,337 - 0,81 ) 18,50 x 0,40 x 0,402

0,40

107,80KN.m < 303,10 KN.m Condition vérifiée.
Donc la section est partiellement comprimée(S.P.C)

¢ Le calcul de la section d’armature ce fait a la flexion simple

M, = 34,68 KN.m ; o, = 18,50 MPa ; o5 = 400MPa ; b =40cm ; d = 36cm
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_ Muax __ 3468x10°
b oo.b.d2 18,50 x 400 x 3602
p=0,036<p =0392->A =0 Condition vérifiée.
J1=2 J1=2(0,036
[3:0,5+Tu:0,5+ 2( )=0,982
M 34,68 x 10°
As = = = 281,89mm? = 2,82cm?

T o..p.d 348 x 0,982 x 360
» Section adoptée :

La section d’armature choisi c’est le max entre les trois sections calculées et la section

minimale exigée par RPA 99/ V.2003.

Donc :

Aadopte = max (A1; Az; As; Aminrpa)
Aadopts = max (0; 0; 2,82;12,80)
Aadopte = 12,80cm?

On adopte : 4T16+4T14 =14,20cm?.

Tableau.V1.3 : Les armatures longitudinales adoptées pour les poteaux.

) Section de 5 )
Niveau poteau Acal(cm ) Anin (Cm ) Aadapteé(cmz)

(o) R.P.A99
cm

RDC 40x40 2,82 12,80 4T16+4T14=14,20

1%et2°™et3éme
it 35x35 4,21 9,80 8T14=12,32
étage
4émeet59me
" 35x35 4,79 9,80 4T14+4T12=10,68
étage

VI1.2.3.Vérification du poteau a I’effort tranchant

On prend I’effort tranchant max et on généralise les nervures d’armatures pour tous les

poteaux ; la combinaison (G + Q + E) donner 1’effort tranchant max.
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Vipax = 91,12KN

e Vérification de la contrainte de cisaillement :

Vo _9L12x10°
b.d_ 400 x360 2

Ty =

f.
T, = min (0,15ﬂ ; 4MPa> = 2,5MPa
1o

1, = 0,633MPa < 7, = 2,5MPa Condition vérifiée.
Donc : Il n'y" a pas de risque de cisaillement.
V1.2.4. Calcul des armatures transversales

Selon R.P.A99/V.2003(Article7.4.2.2) les armatures transversales des poteaux sont calculées a

I’aide de la formule suivante :

ﬁ _ pavu
St hife
Avec :

V, : Effort tranchant de calcul.

h; : hauteur totale de la section brute.

fe : Contrainte limite élastique de I'acier d'armature transversale.
S;: Espacement des armatures transversales.

pa . Coefficient correcteur égal a 2,5 si I'élancement géométrique Ay > 5 et a 3,75dans le cas

contraire.

Ag: L’élancement géométrique du poteau.

Avec :

Avec :
a et b : dimensions de la section droite du poteau dans la direction de déformation considérée.

l¢: longueur de flambement du poteau (1 = 0,7L).
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e Espacement :
D’aprés le R.P.A99/V.2003(Article7.4.2.2) ona:
-En zone nodale :
St < min(109;,; 15cm) = 12cm < onprend: S; = 10cm.
-En zone courante :
S, <15@¢, = 18cm © on prend: S, = 15cm.
e Zone courante :
Lf = 0,7L, = 0,7(3,23 — 0,40) = 1,98m

Donc :
Ag = —— =495<5 & pa=3,75

Alor :

B P, Vu _375x91,12 X 103

= X 1 = 2
hyf, Ot 400 x 235 5= 0,55cm

A

A . .
e La quantité d’armatures transversales minimale ﬁ en % est donnée comme sulit :
t.

Ag=5-0,3%
Ag <3 - 0,8%
Si 3 <Ay <5 — intrepoler entre les valeurs limites précédentes .

Ag = 4,95 & Lasection minimale égale a 0,5%

A
—L =0,5% o A, = 0,5%.S.b
Se.b

— Zone nodale : A, = 0,005 X 10 X 40 = 2cm?.
-Zone courante: A, = 0,005 X 15 X 40 = 3cm?.

Choix des barres : 6T8 = 3,02cm?
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V1.2.4.1 .Vérification de la section minimale d’armatures transversales

A f,
b.S,

> max(t, ; 0,4MPa) = 0,4MPa

e Z0ne courante :

3,02 x 10? x 400

200 X 150 = 2,01MPa > max(0,633MPa; 0,4MPa) = 0,4MPa Condition vérifiée.
e Zone nodale :
3,02 X 10% x 400 .
= 3,02MPa > max(0,633MPa; 0,4MPa) = 0,4MPa Condition vérifiée.

400 x 100

V1.2.5.Schéma de ferraillage

Tableau.V1.4 : Ferraillages des poteaux.

Niveaux Poteaux
2T14
RDC
Cadre ¢8
(40x40) cm? //r
2T14
2T14
1% et 2°™ et |
35x35
2T14
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2T12

4éme et 5éme

étage

// Cadre ¢8

35x35 2712

V1.3.Ferraillage des poutres

VI .3.1.Introduction

Les poutres sont sollicitées par un moment de flexion, un effort normal et un effort tranchant.

Elles sont ferraillées en flexion simple.
Les sections des armatures seront déterminées sous les sollicitations du 1% et du 2°™ genre :
- Sollicitation du 1% genre : S,; = 1,35 G 4+ 1,5Q <> Moment correspondant Mgy,

- Sollicitation du2®™ genre : <> Moment correspondant Mgy,

Sp2=G+Q+E
Sp; = 0,8G + E

Si i Mgy, /Mgp1 < 1,15 on détermine les armatures sous Sp; .
Si i Mgp, /Mgpr > 1,15 on détermine les armatures sous Sp; .

V1.3.2.Recommandation du RPA99/ V. 2003 pour le ferraillage des poutres

1. Armatures longitudinales(Article7.5.2.1) :

e Le pourcentage minimal des aciers longitudinaux sur toute la longueur de la poutre est de 0,5%

en toute section.
e Le pourcentage maximum est de 4% en zone courante, et 6% en zone de recouvrement.

e La longueur minimal de recouvrement est de 400 (zone I1,).
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e [’ancrage des armatures longitudinales supérieures et inférieures dans les poteaux de rive et

d’angle doivent étre avec des crochets a 90°.

2. Armatures transversales (Article7.5.2.2)

e La quantité des armatures transversales minimales donnée par : A, = 0,003.S.b

e [’espacement maximum entre les armatures transversales est déterminé comme suit :

-Dans la zone nodale et en travée si les armatures comprimées sont nécessaire
minimumde (h/4 ;120,).

- En dehors de la zone nodale : S < h/2.
V1.3.3.Exemple de calcul (Poutre principale RDC)
V1.3.3.1. Ferraillage longitudinal

= Armatures longitudinales :

-Poutre principale (30x40) cm?:

On Calcul d’abord les sections min et les sections max des aciers :

I( Apin = 0,5% X b X h = 6 cm? (en tout les section )
4Amax1 = 4% X b x h = 48cm? (zone courante)
lAmaXz = 6% X b x h = 72cm? (zone recouvrement)

Le calcul du ferraillage est en flexion simple :

= Largeur de la poutre : b = 30cm

= Hauteur de la section: h; = 40cm
= Hauteur utile des aciers tendus d = 0,9 X h; = 36¢cm
= Fe =400MPa

= Fissuration non préjudiciable
" 0y = 18,5MPa .

= o5 =400MPa.
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Tableau.V1.5 : Tableaux des valeurs des moments max en appuis et en travées ainsi 1’effort

tranchant de 1% et 2°™ genre.

Moments
- Rapport Moments de Vinax
Etages | Type | position | max(KN.m)
Mg,,» /Mgy | calcul(KN.m) | (KN)
MSpl MSpZ
Travee | 67,697 | 76,191 1,12 67,697
RDCa | PP 118,18
géme appuis | 68,726 | 82,542 1,20 82,542
. Travée | 22,168 | 62,023 2,79 62,023
etage | pg 94,24
appuis | 26,114 | 73,828 2,82 73,828
Travée | 56,777 | 60,201 1,06 56,777
, PP _ 97,48
5eme appuis | 47,365 | 77,206 1,63 77,206
étage Travée | 24,449 | 49,99 2,04 49,990
PS _ 70,36
appuis | 23,179 | 61,843 2,66 61,843

% Ferraillage en travées :

Mgpy = 67,697 KN.m

Mgp, = 76,191KN. m

Msp, /Msp1 = 1,12 < 1,15 on détermine les armatures sous Sp; .

Donc:
Mgpy = 67,697 KN.m

M. 67697x10° o,
h = G, xbx dZ 18,50 x 300 x 3602
u=0094 <y =0392-A"=0 Condition vérifée.
Donc : les armatures comprimées ne sont pas nécessaires.
J1-—2

B=075 +Tlu = 0,951

M, 67,697 x 10° , ,
Aq = 494, 34mm*“ = 4,94 cm

~0..B.d 400 x 0,951 x 360

Onprend:Ag = 3T16 + 2T12 = 8,29cm?
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% Ferraillage on appuis:

Mgpy = 68,726 KN.m

Mgy, = 82,542KN. m

Msgpz /Mspr = 1,20 > 1,15 on détermine les armatures sous Sp; .

Donc:
Mgy, = 82,542 KN.m

B M, _82542x10° 0115
h e G, xbxd2 1850 x 300 x 3602
u=0115< 1y =0392-A" =0 Condition vérifée.
Donc : les armatures comprimées ne sont pas nécessaires.
J1-—2
B=075 +T‘l — 0,939
M, 82,542 x 10°
Aq = 610,45mm? = 6,10cm?

T 6..B.d 400 x 0,939 x 360

Onprend:Ag = 3T16 + 3T12 = 9,42cm?.

Tableau.V1.6 : Tableau Récapitulation du ferraillage des poutres principales et secondaires

intermédiaire.

Moment
- de A se | Ag min(RPA A
Etages | Type | Position ) calc; tée | As min , ) Choix des barres 52
calcul cm cm cm
KN.m
Travée i 8,29
RDC pp . 67,697 4,94 5 3T16fil+2T12chapeau
5 geme appuis | g2 542 6,10 3T16fil+3T12chapeau | 942
, Travée 3T14fil+2T12chapeau | 6,88
étage PS _ 62,023 5,24 5 o5 |
appuis | 73828 6,32 ’ 3T14fil+3T12chapeau | 8,01
op Travée 56,777 4,11 3T16+2T12 8,29
geme appuis | 77,206 5,69 0 3T16fil+2T12chapeau | 8,29
etage o Travée | 49990 4,17 3T14+2T112 6,88
appuis | 61,843 5,22 525 3T14fil+3T12chapeau | 8,01
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V1.3.3.2.Vérifications nécessaires pour les poutres

e Condition de non fragilité (Art A-4.2.1 BAEL91) :

0,23.b.d.fzs 0,23 x30x36x 2,1
min = f, B 400

= 130,41mm? = 1,30cm?

Aadapte > Amin = 1,30cm? Condition vérifiée.
e Vérification de la contrainte tangentielle du béton :

Vv, 11818x10?
T AXDb 360 x 300

= 1,10MPa
Fissuration non préjudiciable on a:

— . fc28 _
T, = min| 0,2—;5MPa | = 3,33MPa
Yb
1, = 1,10MPa < 7, = 3,33MPa Condition vérifiée.
Donc pas de risque de cisaillement.

V1.3.3.3.Calcul les armatures transversales

=  Dijametres des armatures transversales doivent vérifiées :

t min ( 5 ) ] 0 ) 1 )
@ < I[[-Ill < ) ) 12 ) - 11 4‘“[]]1 - 1 14‘ cm
35 ’ 10 ’ ’ ’

On adopte : @ = 8 mm
= Calcul de I’espacement des armatures transversales :
St <min(0,9d; 40 cm )
St <min(32,4; 40cm ) = 32,40 cm
A partir d’article 7.5.2.2 de RPA 99/version 2003, les armatures transversales doivent
respecter les conditions suivantes :
+ Zone courante : S; < h/2 =20cm

+ Zonenodale : Sy < min(h/4 ; 12¢,) = 10cm
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= Section des armatures transversales :

A, fo Ty — 0,3K X fj

X — = .
b.S;  vs 0,9(sina + cos )

k=1 « (flexion simple et fissuration non préjudiciable)
ft*]- = min (2,1; 3,3 MPa) = 2,1 MPa

(o0 =90°) = (sina. +cosa) = 1

fo = 400MPa ; ys=1

A, (L10-03x1x21)x30x1 _
(St)“‘l— 09 x 1 x 235 = Loscm

= Pourcentage minimal des armatures transversales :

)

A;.fe Ty
= max (2— ,0,4MPa) = max ( >

by X S¢

;O,4MPa) = 0,55MPa

Ac _055%b _ 0,55 x 30

= 0,070
S, -, 235 cm

A
Donc: S_t > 0,070 cm ; on prend:S; = 10 cm
t

on prend : A, = 4T8 = 2,01cm?
V1.3.4. Vérification a I’E.L.S

Tableau.V1.7: Vérification des contraintes (ELS).

Moment (E.L.S) M, 50,04 KN.m
Y=-D+VD*+E
D= 15A— 15 801 _ 4,01
B T B
13,45cm

Position de I’axe E=2.D.d=2x4,01 x36

neutre = 288,72cm?

Y = 13,45cm
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by? ,
I == T-i— 15As(d - Y)

30 x 13,453
Moment d’inertie [= B E— + 15 x 8,01 85427,96 cm*
x (36 — 13,45)?
= 85427,96cm*
_ M, 50,04 x 10°
N 1 8542796 0,59MPa/cm
Coefficient
= 0,59 MPa/cm
Contrainte dans
) op, =K Y=0,59 % 13,45 = 7,94MPa 7,94MPa
le béton
os, = 15K(d —Y)
Contrainte dans =15 x 0,59
I’acier X (36 —13,45)
199,57MPa
= 199,57MPa

Vérification de
contrainte dans

le béton

O-b S O-_b = 0’6fC28

7,94MPa < 6, = 0,6 X 25=15 MPa

7,94MPa < 15MPa

Vérification
contrainte dans

I’acier

2
05 < Og¢ = min [g fe ; 110\/T]ft28] =

min E 400:110v16 X 2,1]: 202 MPa

199,57MPa < 202MPa

V1.3.5.Vérification de

a) Poutre principale :

M; max = 43,66KN. m

40 0,09
- — =
16 426 '

Ay 4.2 6,88
%
d 7 fe 30 x 36

la fleche

; Mg = 50,04 KN.m

4 > 0,062

= 0,006 < 0,01
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h o M,

o — =
L 10M, 426

0,094 = 0,087

> 10 x 50,04
b) Poutre secondaire:

M max = 14,98 KN.m ; M, = 18,99 KN.m

35 0,088 = 0,062
_ — =
400 ’ -

4.2 6,03
ﬁ ———————
d~f, 30x315

= 0,006 < 0,01

h o M,
- >
L~ 10M,

= 0,088 = 0,078

400 10 x 18,99

V1.3.6.Schéma de ferraillage

Tableau.V1.8: ferraillage des poutres principales.

Condition vérifiée.

C

Condition vérifiée.

Condition vérifiée.

Ferraillage des éléments structuraux

ondition vérifiée.

Niveaux En appuis En travée
IT14 + 3712 T4
77 S f 7
Ty
cad o8 cad 038
a0 40
RDC a
4éme
etage % Y s Ty T4
30
30
3T14 +2T12 M4
S 77 - S 77
cad o8 P ||q cad o8 | || |
5éme a0 a0
étage
Y 3714
\ [ 1\ T\ — 3T14
30
— | 30
——|
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Tableau.V1.9: ferraillage des poutres secondaire.

Niveaux En appuis En travée
3T14 +3T12 3114
¥ Y S (R
cad 08 F ﬁ q cad 08 ‘ \
35 35
RDC a
4éme
etage v
% o & IT14 T VI 314 +2T12
20 30
| > g
3114 +3T12 IT14
N S S (R
cad 08 F ﬁ q cad o8 | |i {
5éme 35 35
étage
\ \ \ X I14 \ \ \ —3T14 +2T12
30
— —

V1.4. Etude des voiles
V1.4.1. Introduction

Le voile ou mur en béton armé est un élément vertical surfacique inséré dans la structure a
I’effet de reprendre les efforts d’origine sismique ; les voiles sont sollicités par la flexion composée
avec un effort tranchant et un effort normal.

L’épaisseur minimale est de 15 cm selon le (R.P.A 99 version 2003) ; Elle doit étre déterminée

en fonction de la hauteur libre d’étage h.et des conditions de rigidité aux extrémiteés.
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V1.4.2.Principe de calcul

L'étude des voiles consiste a les considérer comme des consoles sollicitées par un moment
fléchissant, un effort normal, et un effort tranchant suivant le cas le plus défavorable selon les

combinaisons suivantes :

1. G+Q=xE (vérification du béton).
2. 0,8G+tE (calcul des aciers de flexion) .

Le calcul des armatures sera fait a la flexion composee, par la méthode des contraintes sont
vérifiée selon le réglement (R.P.A 99 version 2003).

Les murs en béton armé comportent trois catégories d'armature :
- armatures verticales.
- armatures horizontales (paralleles aux faces des murs).
- armatures transversales.
V1.4.3.La méthode de calcul

On utilise la méthode des contraintes pour le calcul

N MV
2 TxET

Avec :

N : effort normal appliqué.

M : Moment fléchissant appliqué.

A : Section transversale du voile.

V: Distance entre le centre de gravité du voile et la fibre la plus éloignée.
I : moment d’inertie.

On distingue trois cas :
e 1% cas:
o, et 0, > 0 — La section du voile est entierement comprimeée (pas de zone tendue).

La zone courante est armée par le minimum exigé par R.P.A 99/V 2003 ; (Apin = 0,20% X a X L)
o 2°™ Cas:
o, eto, < 0 — La section du voile est entiérement tendue (pas de zone comprimée) ; donc on

calcul le volume des contraintes de traction F; ; d’ou la section des armatures verticales :
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Fy
Ay =—
fe

On compare A, avec la section minimale :

-Si:Ay < Apin = 0,20 xa XL  (Onferraille avec la section minimale).

-Si:A, > A =0,20% xXaxL ( On ferraille avec Ay ).

o 3™ cas:

0, et 0, — Sont de signe différent = la section du voile est partiellement comprimée, On calcul les

volumes des contraintes pour la zone tendue.

» Regles communes (armatures verticales et horizontales (R.P.A 99, Art 7.7.4.3)) :
+ Le pourcentage minimal des armatures verticales et horizontales donné comme suit :

Anin = 0,15% section globale du voile.

Apnin = 0,10 % zone courante.

+ L’espacement des barres horizontales et verticales :

St < min(1,5a; 30cm)

+ Les longueurs de recouvrement doivent étre égale a:

= 400 Pour les barres situees dans les zones ou le renversement du signe des efforts est possible.

= 200 les barres situées dans les zones comprimées sous I’action de toutes les combinaisons
possibles de charges.

Dans notre structure nous avons deux types des voiles :

- 1* type : Voile plein.

2°™ type : Voile avec ouverture.

V1.4.4.Exemple de calcul

V1.4.4.1.Voile plein
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6
&
T
|
O £ o
< <
P 330 ;40
/ 310 /
4

Figure .VI.1 : Vue en plan du voile plein en U.
+ Détermination des contraintes sous (G+Q=E)

M.V 0,85f.
+ < b=
+ < ob =—7¢

G1,2 =

>| =2

Avec :
N = 1556,48 KN; M = 6317,94 KN.m; T = 642,70 KN;V; = 1,85 m; A = 0,90 m?;1 = 1,28m*

N M.V, 1556,48 6317,94x1,85
=— = = 10860,82 KN/m? = 10,86MPa

1 =at T T o090 T 128
o, = 10,86MPa < ob = 18,5MPa Condition vérifiée.
N M.V, 155648 6317,94x1,85 7401,98 KN/m? — —7 40MP
2TAT T T 7090 128 = ’ me== a
6, = —7,40MPa < ob = 18,5MPa Condition vérifiée.

+ Calcul des armatures verticales (0,8G + E)

M.V

G12 = +—

> =2

Avec :
N =1211,35KN; M = 6304,41KN.m ; T = 635,45KN;V; = 1,85m;A = 0,90m? ;I = 1,28m*

N MV, 1211,35 630441 X 1,85

_ _ = 10457,79 KN/m? = 10,46MP
o1=xt T 090 T 128 /m 4
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N MV, 121135 6304,41x 1,385
2TATTT T 70090 128

= —7765,90 KN/m? = —7,77MPa

o,et o, — Sont de signe différent, donc la section du voile est partiellement comprimée.

e Calcul la longueur de la zone tendue :

|5, | 7,77

X= 2 =l
|01| + |02| 10,4‘6 + 7,77

X 3,70 = 1,58m

e Calcul la longueur de la zone comprimée:
Y=L-X=370-158=2,12m

e Calcule de la contrainte o5 :

] K I
— -
o, 03 _lol(X—0,4) 7,77(1,58 - 0,4) _
X X-04 37 X - 1,58 = 580MPa
e Détermination des armatures verticales :
- Effort de traction :
AV tot — Av + AVZ
o, +o0 7,77 + 5,80
Fo = (22—3)(b.h) = % (400 x 400) = 1085,60 KN
0;(X—Db).a 5800 x (1,58 — 0,4) x 0,20
= = = 684,40KN
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Frot = Fey + Fip = 1085,60 + 684,40 = 1770KN

A Frot 1770 x 10°
VETOf, T 400

= 4425 mm? = 44,25 cm?
Soit la section par un métre linéaire :

100 100 ,
AV = AVl X T = 44,25 X ﬁ = 28,01 cm /ml

= Selon le R.P.A 99 (version 2003) :

Le long des joints de reprise de coulage, I'effort tranchant doit étre pris par les aciers de couture

dont la section doit étre calculée avec la formule :

A —11><V—111’4><V
N A
Avec: V=T

1,4 X 635,45 x 103

— 2 — 2
200 = 2446,48 mm 24,46cm

Ay =11
Soit la section par un métre linéaire :

100 100 ,
sz = AV] X T = 24,46 X ﬁ = 15,48 cm /ml

Donc :
Ayior = Ay + Ay, = 28,01 + 15,48 = 43,49 cm? /ml
e Pourcentage minimal d’armature :

D'aprés le R.P.A 99 (version 2003) Le pourcentage minimum des armatures verticales sur

toute la zone tendue est de 0,20%.
Anin = 0,2%. a. Lyengy = 0,002 % 0,20 x 1,58 = 6,32cm?
Ay tot > Amin = 6,32cm? Condition vérifiée.

e Lediamétre :
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On adopte : D = 12 mm

e | 'espacement:

% Selon le BAEL 91:

St <min(2 X a;33cm) & S; < min(2 X 20;33cm )
S¢ <33 cm

% Selon R.P.A 99 (version 2003):

St < min(1,50 X a;30cm ) & S; < min(1,50 X 20 ;30cm )
S¢ <30 cm
St <=min(S¢,, 0 5 Stppa)
Donc: S; <30cm
On adopte un espacement de 20cm.

+ Vérification de la contrainte de cisaillement z,
Selon (Art7.7.2de R.P.A 99/ V.2003)

Vv
b,.d

Avec :

T = < Tp = 0,228

V = 1,4 X Vy calcul

Avec :

V, : I’effort tranchant a la base du voile.
bo : épaisseur de voile.

d : hauteur utile & d = 0,9h = 2,59m

h : hauteur totale de la section brute & h = 288cm

V = 1,4 X 635,45 = 889,63KN
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vV 889,63

- - — 1717,43 KN/m? = 1,71MP
T h,d 7 0,20 x 2,59 /m a

T, = 1,71MPa < 1, = 0,2f.,5 = 5MPa Condition vérifée.
Donc pas de risque de cisaillement
+ Calcul des armatures horizontales

AT> Tu_O,SXft]‘Xk
beS; — 0,8 X f, X (cosa + sina)

3(—1)

fC28

=1+ En flexion composée ou N > 0(compression)

B : section du bhéton.
Avec :
f; = min (2,1; 3,3 MPa) = 2,1 MPa

(0 =90°) = (sina +cosa) =1
fo = 400MPa

1211,35 x 103
20 X 288 x 102)
25

3(

K=1+ = 1,25

At - (1,71 -0,3x2,1x1,25)20
St ~ 0,8 x400 X (cos90 + sin90)

= 0,057cm

D’ autre part le RPA 99 prévoit un pourcentage minimum de ferraillage qui est de I’ordre de :
0,15% de la section du voile considérée si : 1, < 0,025f_,g
0,25% de la section du voile considérée si : 1, = 0,025f,g

Le pourcentage minimal d’armature est :

0,25%.a.1m — 1, = 1,71MPa > 0,025f_,5 =
0,625MPa Condition vérifiée.

Donc :
Ap = 0,25% x 20 X 100 = 5cm?
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On prend : A}, = 5T12 = 5, 65cm? avec un espacement de20cm

Ar 565
S 20

= 0,28cm > 0,057 cm Condition vérifiée.

e Choix d’armature:

- Les poteaux :
4T16 + 4T14 = 14,20 cm?
- Lesarmatures verticales :
On adopte deux nappes en 2(10 T14 /ml) soit : As = 15,39 cm#/ml
- Lesarmatures horizontales:
Ap = 5T12 = 5,65cm?
+ Disposition des armatures transversales
Les deux nappes d'armatures doivent étre reliées avec au moins 4 épingles au metre carré.

Dans chaque nappe, les barres horizontales doivent étre disposées vers I'extérieur.

2x10T14/ml 2x10T14/ml
o s e ol ol s /s ol
AR T T RE R PR et 1%
R i e o o 2x5T12
-1__‘[.6 Ve 5
2x6T12
aTidxaTie T T T T T T muame

Figure .VV1.2: Disposition des armatures du voile.

V1.4.4.2.\Voile avec un seul fil d’ouverture

Trumeaux 1 Trumeaux 2
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Figure .VV1.3: Vue en plan du voile avec un seul fil d’ouverture.
V1.4.4.2.1.Ferraillage de trumeaux
Les trumeaux1 et trumeaux 2 sont symétrie.
+ Détermination des contraintes sous (G+Qz=E)

MV  _— 0,85f.
+— < _
T = ob=—7¢

> =2

G1,2 =

Avec :

N = 2681,22KN; M = 987,28 KN.m; T =393,37KN;V, =2,18m; A= 0,63 m?%1=1,34m*

N M.V, 268122 987,28x2,18

_ 2 _
0, = A + = 0.63 + 134 = 5862,08 KN/m 5,86MPa
6, = 586MPa < ob = 18,5MPa Condition vérifiée.
N M.V, 268122 987,28 x 2,18
Oy = —— = — = 2649,73 KN/mZ = 2,64MPa

A I 063 1,34

o, = 2,64MPa < ob

= 18,5MPa Condition vérifiée.

+ Calcul des armatures verticales (0,8G + E)

M.V

O12 =7t —

> =2

Avec :

N = 2416,82KN ;M = 958,35KN.m; T = 379,80KN; V; = 2,18m; A = 0,63m? ;1 = 1,34m*

LTATTT T 7063 134 T A
2TATTT T 7063 134 T e

o, et 0, > 0 — La section du voile est entierement comprimee (pas de zone tendue).
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D'aprés le R.P.A 99 (version 2003) on a :

Anin = 0,20% xa x L

On calcule le ferraillage pour une bande de 1 métre (L =1m).
Apin = 0,20% X a X L = (0,002 X 20 X 100) = 4 cm?/ml

e Lediamétre :

1x 200
<
10
On adopte : D = 12 mm

= 20 mm

e L'espacement:
< Selonle BAEL91,0na:

St £min(2 Xa;33cm ) < S < min(2 X 20;33cm )
S¢ <33 cm

+« Selon R.P.A 99 (version 2003) :

St £ min(1,50 X a;30cm ) « S; < min(1,50 X 20 ;30cm )
St <30 cm
Se<=min(S¢,,. 5 Stgpa)
Donc: S; <30cm
On adopte un espacement de 20cm.
Le choix de la section des armatures verticales est : 5T12 (Agopter = 5,65 cmzlml).
+ Calcul des armatures horizontales
D'apres le R.P.A 99 (version 2003), on adopte le méme ferraillage que les armatures verticales

soit : 5T12 (Agopter= 5,65 cm?/ ml) avec un espacement de 20 cm.

4+ Calcul des armatures transversale

D'apres le D.T.R-B.C-2,42 et le BAEL 91, dans le cas ou le diamétre des aciers verticaux est
inférieur ou égal a 12mm, les armatures transversales sont a prévoir a raison d'une densité de 4/m?2

au moins; on prend donc 4@8 par m?.
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+ Vérification de la contrainte de cisaillement 1,
Selon (Art7.7.2de R.P.A 99/ V.2003)

\
by.d
Avec :

Tp = < 'ﬁ) = O,chzg

V = 1,4 X Vy calcul

Avec :

V, : Peffort tranchant a la base du voile.
bo : épaisseur de voile.

d : hauteur utile & d = 0,9h = 2,59m

h : hauteur totale de la section brute & h = 288cm

V =1,4x%x379,80 =531,72KN

V. 531,72
™ T hyd 0,20 x 2,59

= 1026,49 KN/m? = 1,02MPa

1, = 1,02MPa < T, = 0,2f.,3 = 5SMPa
Donc pas de risque de cisaillement

V1.4.4.2.2.Ferraillage de linteau

Condition vérifée.

Les linteaux sont des poutres courtes ou longs selon la valeur de leur élancement (Lg)

encastrées aux extrémités et reliant les deux trumeaux de voile et ayant des nceuds rigides. Les

déformations dans les linteaux créent des prolongements de ce fait la portée du linteau présente des

difficultés dans le calcul (Ile majoration de (T) de 40% peut étre justifiée a la limite).

> Sollicitation dans les linteaux

Les linteaux seront calculés en flexion simple, de fagon a éviter leur rupture et a reprendre les

moments fléchissant, les efforts tranchants dus aux charges permanentes et aux charges

d’exploitations ainsi qu’a I’action du séisme.

164



Chapitre VI

Ferraillage des éléments structuraux

> Ferraillage

On fera le ferraillage des linteaux comme il est indiqué au I’art 7.7.3 de RPA 99/version 2003.

e Contraintes admissibles de cisaillement

a. Premiercas: 1, < T, = 0,06f g

Les linteaux sont calculés en flexion simple avec M et V, en devra disposer :

e Des aciers longitudinaux de flexion (A)).

e Des aciers transversaux (Ay).

e Des aciers en partie courante (Ag).

1. Aciers longitudinaux (A)) :

M

A >
=71,

Tel que :

M : moment di a effort tranchant : V = 1,4V,

Z=h-2d

Avec :

h : hauteur total du linteau.

d’ : la distance de 1’enrobage.
2. Aciers transversaux (At) :

+ Linteaux longs :

L
Kg :H > 1
< A.f..Z
\%
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S; : Espacement des cours d’armatures transversales.
A; : Section d’un cours d’armatures transversales.
L : Portée du linteau.

V= 1'4‘Vucal

+ Linteaux courts :

L
Ag:ﬁ <1
A fe. L
Stst—e
V+A4,.f,

V= min(V1 ,Vz)

< Mci + MC]
Vo = 2Vycal

Avec :

M et M moments résistants ultimes des sections d’about a gauche et a droite du linteau de
portée Ly; .

M, = ALf,. Z

b. Deuxiémecas: 1, > Tp = 0, 06f .5

Pour ce cas, il y a lieu de disposer le ferraillage longitudinal (supérieur et inférieur) Transversal
et de la partie courante suivant le minimum réglementaire.

Les sollicitations (M, T) repris suivant des bielles diagonales (de compression et de traction)
suivant I’axe moyen des armatures diagonales (Ap) a disposer obligatoirement

Le calcul des ces armatures se fait suivant la formule :

\%

Ap = ———
D 2.fo.sina

Avec :

166



Chapitre VI Ferraillage des éléments structuraux

h —2d’
L

tana =

V =V. (Sans majoration)

C. Ferraillage minimal :

» Armatures longitudinales :

(A ; Ay) =0,0015.b.h 0,15%
Avec :
b : L’épaisseur du linteau.

h : hauteur du linteau.

» Armatures transversales:
Pour : T, < 0,025f.,5 — A; = 0,0015.b.S
Pour : t,, = 0,025f.,5 = A; = 0,0025.b.S
» Armatures de peau :
Les armatures longitudinales intermédiaires ou de peau A, en deux nappes doivent étre au total
d’un minimum égal a0,20%.
A, >0,002.b.h

« Exemple de calcul :

Nous proposons le calcul détaillé en prenons le linteau du voile V; , les caractéristiques

géométriques de linteau :

h=0,63m; b=0,20m; d=09x%xh=0,57m
- Détermination des sollicitations :

D’apreés le fichier des résultats du logiciel ETABS V.9.6.0 :

M = 341,66 KN.m

V =537,15KN
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- Majoration des sollicitations :

Effort tranchant :

V=14V -V =1,4x537,15= 752,01KN
Moment fléchissant :

M=14M —->M =1,4x 341,66 = 478,32KN.m
- Vérification de la contrainte de cisaillement :

On a:

Y 752,01 x 103
= STy = =659 MPa
bo.d

b 200 X 570

Tp = 0,2f,5 = 0,2 X 25 =5MPa

Tp = 6,59 > T, = 5MPa

e Calcul du Ferraillage :

Tp = 0,06 X 25 = 1,5MPa

T, = 6,59 > T, = 1,50MPa Condition vérifiée .

Donc on a dans le deuxiéme cas.

» Calcul des Armatures longitudinales :

Tp = 6,59 > T, = 5MPa

- Condition minimale du RPA99 /version 2003 (art 7.7.3.3.) :
(A; ; Ay) =0,0015 x 20 x 57 = 1,71cm?

(A ; Ay) =1,71cm?
Soit: 2T14 = 3, 08cm?

> Armatures transversaux:
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Pour : T, = 0,025f.,5 — 6,59MPa > 0,625MPa

- Condition minimale du RPA99 version 2003 (art 7.7.3.3.) :
A; = 0,0025.b.S

S : Espacement des armatures transversales.

S<h—0'63—016 =16
s7=—72 -0 m = 16cm
Soit: S = 15cm

A, = 0,0025 x 20 X 15 = 0,75cm?
A, = 0,75cm?

Soit: 2T8 = 1,01cm?

» Armatures de peau :

A, > 0,002.b.h = 0,002 x 20 X 63 = 2,52cm?
A. = 2,52cm?

Soit : 4T10 = 3,14cm?

» Armatures diagonales :

Ap=
2.fo.sina
Avec :
tan o = h —2d’ _ 0,63 —2(0,57) — 2303°
L 1,20 ’
sina = 0,391
537,15 x 103

_ _ 2
D= 3 200x 0391 L//L7em

> Condition minimale RPA99/version 2003:

Ap > 0,0015.b.h = 0,0015 x 20 X 63 = 1,89cm?

Ap = max(Apcaicur ; Aprpa) = max(17,17;1,89) = 17,17cm?
Soit : 8T16 = 18,10cm?

Le ferraillage final du linteau se résume comme suit :

Tableau .V1.10: ferraillage des linteaux.
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. Section
Section . ) )
Armatures ] Choisir Choix des Ferraillage
calculécm?)
(cm?)
Armatures Longitudinales 1,71 3,08 2T14
Armatures Transversal 0,75 1,01 2T8
Armatures de peau 2,52 3,14 4T10
Armatures diagonales 17,17 18,10 8T16
1cadreT6
A T A=STI6
|| et T
S
N A
Lt
s
',\\, 2 o _[7‘ “’,'J\ | .
| |\
] w
‘ S=1 ‘ ]\7
IA AT
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coupe-AA'-
AL'=2T14
ol X
&*<— @
—| Ac=4T10
e B
Ap=4T16 A =2T8
o~ =/ T6Stl5
/7 /7
I A1=2T14
| 0,2 |

Figure .VI .4 : ferraillage de linteau.

Tableau .VI.11: Tableau récapitulatif des ferraillages des voiles.

Av AvZ Y|
. 04 o2 X Frot v tot
Voile | Comb KN.m cm? | cm? 2
MPa | MPa | m KN cm
/ml /ml | /ml
N | 1556,48
G+QzE
M| 631794 | 10,86 | -7,40 | / / / / /
N | 1211,35
V1 0,8G+E
M| 6304,41 | 10,46 | -7,77 | 1,58 | 1770 28,01 | 15,48 | 43,49
N | 2681,22
G+Qz+E 586 | 2,64 / / / / /
M| 987,28
N | 2416,82
V2 0,8GzE 538 | 2,29 / / / / /
M| 958,35
N | 1556,48
G+Qz+E 6,85 | -4,14 | |/ / / / /
M| 6317,94
N | 1211,35
V3 0,8GzE
M| 630441 | 653 | -443| 2 1204 15,05 | 12,23 | 27,28
N | 2043,90
G+QzE
M| 7964,01 | 897 |-453 | / / / / /
V4 0,8G+tE | N | 1478,15
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M| 7889,71 | 830 |-508 | 1,78 | 126532 | 17,77 | 15,21 | 32,98
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Etude de P’infrastructure

VI1.1. Introduction

Les fondations d'une construction sont les parties & la base d'un ouvrage, et qui sont ainsi en
contact avec le sol, auquel elles transmettent les charges de la superstructure, elles constituent une
des parties essentielles de I'ouvrage puisque de leurs bonne conception et réalisation découle la

bonne tenue de I'ensemble.

Les critéres influant sur le choix d’une fondation sont:
-La qualité du sol.
-Les charge sa menées par la construction.

-Le colt d’exécution.
VI11.2.Différentes fonctions des fondations
a) Assure l'encastrement de la structure dans le terrain.
b) Assurer la stabilité de I'ouvrage.
c) Transmission des efforts de la superstructure au sol.
d) Limiter les tassements différentiels a des valeurs acceptables.
VI11.3.Différents types des fondations
Les fondations superficielles sont de trois types:

% Semelle isolée :
La semelle isolée est une fondation superficielle, support la charge verticale due a la

superstructure et les transmette ou sol ; sont placée sous un poteau.

Figure .VII.1 : Semelle isolée.
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«» Semelle filante :

La semelle filante est une fondation superficielle, composé de béton uniquement (pour les
habitations en géneérale) ou de béton armée (pour les plus gros batiments) ; sont placée sous un mur

ou plusieurs poteaux rapprochés.

+« Radier générale :

Un radier est une dalle plane éventuellement nervurée constituant I'ensemble des fondations
d'un batiment. Il s'étend sur toute la surface de I'ouvrage. Elle comporte parfois des débords

(consoles extérieures).

hIv

[l
l— Dalle du radier

Figure .VI1.2: Radier général.

VI11.4.Etude des fondations

Figure .VI11.3 : Schéma de fondation.
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VI1.4.1.Combinaison d’action

= ELS (G + Q) pour le dimensionnement.
= ELU (1,35G + 1,5Q) pour le ferraillage.

0,8G+ E
= Vérification de la stabilité et des contraintes a I'état accidentel :
G+Q=+E

VI1.4.2. Vérification des semelles isolées

N : I’effort normal agissant sur la semelle obtenu par ’ETABS/V9.6.0.

S : surface d’appui de la semelle.

0501 . Contrainte admissible du sol.

Pour cette vérification on prend la semelle la plus sollicitee.

Avec : le poteau le plus sollicité a une section carrée (B x B), donc :S = B2
Ng = 984,40 KN

Gso] = 1,5 bar = 150 KN/m?

Donc :
N Ny 984,40
B2 > o B= = = 2,56 m
G50l G50l 150
B > 2,56m

e Remarque
Vu que I’entre axe minimal des poteaux est de 1,70 m, on remarque qu’il va avoir un
Chevauchement entre les semelles, ce qui revient a dire que ce type de semelles ne convient

Pas a notre cas.
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V11.4.3.Vérification des Semelles filantes
On doit vérifier que :
N

Osol = §

Tel que:

N = ) N; de chaque file de poteaux .
S=BXL

B: Largeur de la semelle.

L: Longueur de la file considérée.

B>
L X 0501

Les résultats sont résumés dans le tableau suivant:

e Sensx-x:

Tableau .VI1.1: Sections des semelles filantes.

File N(KN) L(m) B(m) _B_ S(m?)
choisir(m)
1 3391,40 21,30 1,06 1,20 25,56
2 4968,02 21,30 1,55 1,60 34,08
3 5111,83 21,30 1,60 1,65 35,15
4 2797,14 9,60 1,94 1,96 18,82
5 2181,84 9,60 1,52 1,55 14,88
6 997,94 9,60 0,69 1 9,60
e Sensy-y:
Tableau .VI1.2: Sections des semelles filantes.
File N(KN) L(m) B(m) B S (m?)
choisir(m)
A 1351,37 9,41 0,96 1,10 10,35
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B 178415 9,41 1,26 1,35 12,70
C 2188,72 9,41 1,55 1,60 15,06
D 3502,16 20,25 1,15 1,25 25,31
E 3538,11 20,25 1,16 1,30 26,33
F 3697,76 20,25 1,22 1,33 26,93
G 3385,60 20,25 111 1,20 24,30

Elle doit vérifier la condition suivante :

= |a surface des semelle doit étre inférieure a 50% de la surface totale du batiment

(Ssemelle/sbétiment < 50%)'
Ssemelle

——— < 50%

Sba"ltiment

- Surface totale des semelles = 279,07m2.
- Surface total du batiment = 323,19 mz2.

Donc :

279,07
323,19

= 0,86 =86% >50% Condition non verifeé .

Donc le type de fondation est Radier général.

VI11.4.4. Etude du Radier général

VI11.4.4.1. Pré dimensionnement du radier

e Poids supporté par le radier :

La définition du poids supporté par le radier est subordonnée de :

Avec :

Gt : La charge permanente totale.
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Qr: La charge d’exploitation totale.

Combinaison d’actions :

E.L.U:N, =35090,23KN

E.L.S:N; = 25635,79KN

Surface minimale du radier :

La surface du radier est donnée par la formule suivante :

Ns
Osol = ?
S > Ny _25635,79_170 91 m?
TS o 150 0rm

La surface totale du batiment est de : 323,19m?

La surface du batiment est supérieure a la surface nécessaire du radier, a cet effet, il lieu de
prévoir un débordement (D).

On prend: D = 60cm

St = Spatiment + 2.D. (Lx + Ly)

S, = 323,19+ 2 x 0,60 x (22,40 + 20,25) = 374,37m?
Donc : S, = 374,37m?

Epaisseur du radier :
L’épaisseur (h;) du radier doit satisfaire les conditions suivantes :

1% condition :

L
<d< 20 =18,24cm <d <22,80cm < L =456cm

25
h,=d+c=20+5=25cm & h. =25cm;d =20cm

L : Longueur maximal d’une bande 1m.

2°M condition : Condition de cisaillement
Vu _
Tu = b < d S T= O'O6fc28

V,: Valeur calcul de I’effort de tranchant a ELU
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Avec :

_ QuXLmax _ Im XNy Lygy _ 1m x 3509023 456

- - x =22 = 213,71KN/ml
Vu 2 S, 2 37437 2 /m
Nu LmaX 1 —
= — < =
Tu S X 5 X bx0oh T 0,06fC28
N, x L 3509023 X 4,56
h L =15,83cm

> =

T 09%x2Sxbx0,06f,3 09x2x374,37 X 0,06 X 25
Onprend :h = 25cm ;d = 20cm

VI11.4.4.2. Dimensionnement des poutres de libage

Pour pouvoir assimiler le calcul du radier a un plancher infiniment rigide, la hauteur de la

poutre de libage doit vérifier la condition suivante :

456 456
:—ShSTH50,67cmShS76cm

<h<
- 9

\O|L—'
(oY Nwm!

Avec :

L: la longueur maximal d'une poutre de libage <> L=4,56m

Onprend: h =55cm;d = 49,50 cm

e Largeur de la nervure :

Lmax 456
> [ j—
b > 10 10 45,60 cm
b = 50cm

V11.4.4.3.Vérification des contraintes

En tenant compte du poids propre du radier et de la poutre de libage :

Gradier =Ypb [hr X Sr + hp X bp X z Li]
Gradier = 25[(0,25 X 374,37) + (0,55 X 0,50 x 201,93)] = 3728,08 KN

Gradier = 3728,08 KN
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E.L.S:
Ns_1 = Nger + Gragier
Ns_t = 25635,79 + 3728,08 = 29363,87 KN

Ns_r _ 29363,87
Sradier 374,37

= 78,44 KN/m? < 150KN/m? Conditionverifeé .

VI11.4.4.4. La longueur élastique

La longueur élastique de la poutre de libage est donnée par :

+|4EI]
e Kb

Avec :

| : moment d’inertie de la poutre.

[= b x h3 _ 050 x 0,553

— 4
12 12 = 0,0069 m

E : Module d’élasticité du béton, E = 32164,20 MPa
b : Largeur de la poutre b = 0,50 m

K : Coefficient de la raideur de sol K = 3 x 10* KN/m3

=2,77m

e

4[4 % 32164,20 x 103 x 0,0069
3 x10% % 0,50

Tt
Lmax = 4,56m < ELe = 4,35m Conditionverifeé .

Lmax: La longueur maximale entre nues des poteaux.

VI11.4.4.5.Evaluation des charges pour le calcul du radier
Ny—1 = Ny + 1,35. Gragier

Ny_t = 35090,23 + 1,35 x 3728,08 = 40123,14KN
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Ny  40123,14
S, 374,37

Q = Omax = = 107,18 KN/m

Oradier = Yb X h = 6,25 KN/mZ
Omax — Oradier = 107,18 — 6,25 = 100,93KN/m”

Donc la charge en « m2 » a prendre en compte dans le calcul du ferraillage du radier est de :
Q = 100,93 KN/m?

VI11.4.5. Ferraillage du radier

VI11.4.5.1. Ferraillage des dalles

Soit une dalle reposant sur 4 cotés de dimensions entre nus des appuis L et Ly avec Ly<Ly,.
Pour le ferraillage des dalles on a deux cas :
1% cas :

Si: a= L—X = 0,4 o La dalle portante suivant les deux directions.
y

Les moments sont données par :

Mox = iy X q X L

Moy = Hy X Moy

+ Moment en travée:

M; = 0,85M, panneau de rive.

M; = 0,75M, panneau intermédiaire.

+ Moment sur appuis :

M, = 0,35M, appuis de rive.
M; = 0,5M, appuis intermédiaire.
2°™ cas :

. L . .
Si: o= L—X < 0,4 <La dalle se calcule comme une poutre continue dans les sens de la petite
y

portée. Pour notre cas, on prend le panneau le plus défavorable (le plus grand)
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+ Exemple de calcul :

4
Y

1
|
|
; 4,56 m
|
|
\

Figure .VI1.4 : Schéma du panneau le plus défavorable.
Ly = 4,30 — 0,4 = 3,90m

Ly = 4,56 — 0,4 = 4,16m

o=—= = 0,93 = 0,4 < La dalle portante suivant les deux directions.

a=0,93 o u, = 0,0428

a =093 o p, = 0,8450

Moy = 0,0428 X 100,93 x 3,902 = 65,70KN.m
Moy = 0,8450 X 65,70 = 55,52 KN.m

Les valeurs des moments sont :
e Entravée:

Sens X :
M = 0,85My, = 0,85 X 65,70 = 55,85KN. m

My 55,85 x 10°
"~ op.b.d?2 14,17 x 1000 x 2002

m = 0,098

p=10098 <y =0392 - A=0 Condition vérifiée.

VI-2u_ 05t J1—=2(0,098)

B=05+ >

= 0,948
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A= My 5585x10°
~ og.p.d 348 x 0,948 x 200

= 846,45mm? = 8,46cm?
On adopte : 6T14 /ml = 9,24cm?.

Sens-y :

My = 0,85Mg, = 0,85 X 55,52 = 47,19KN. m

My 47,19 x 10°
" op.b.d2 14,17 x 1000 x 2002

m = 0,083

n=0,083 <y =0392>A =0

J1=2 J1—2(0,083
B=0,5+Tu=0,5+ 2( )=0,956
Mgy 47,19 x 10°

A = 709,22mm? = 7,09cm?

T o..p.d_ 348 x 0,956 x 200
On adopte : 5T14 /ml= 7,70 cm?.
e Enappuis:

Sens X :
M,y = 0,5My, = 0,5 X 65,70 = 32,85KN.m
My 32,85 x 10°

= = = 0,057
b Sy b.d2 ~ 14,17 x 1000 x 2002

p=0057<p =0392->A=0

B=05+1/1—2“:05+1/1—2(o,057)
’ 2 ’ 2

= 0,970

Ao My, 32,85x10°
~ oe.p.d 348 x 0,970 x 200

= 486,58 mm? = 4,86cm?

On adopte : 4T14 /ml=6,16 cm?

Sens-y :
M,y = 0,5Mgy = 0,5 X 55,52 = 27,76KN. m
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May 27,76 x 106
W= p.d - 1417 x 1000 x 2002~ 048
n=0048 <p =0,392 > A =0 Condition vérifiée.
B=05+ —”;2” P A 22(0’048) = 0,975
A=y 27,76 100 _ 409,08mm? = 4,09cm?

T o..p.d_ 348 % 0,975 x 200
On adopte : 4T12 /ml = 4,52cm?

On adopte le méme ferraillage pour tous les panneaux du radier, avec un espacement de 25 cm.

= Vérification de ’espacement :

S¢ < min(3h;33cm) = 33cm
St £ 33cm Condition vérifiée.
VI11.4.5.2. Vérification des contraintes a ELS

 Ner 2936387
Omax =g T 737437

= 78,44KN/m?
Oradier = Yb X h = 6,25 KN/m2
Omax — Oradier = 78,44 — 6,25 = 72,19 KN/m?

Donc la charge en « m2 » & prendre en compte dans le calcul du ferraillage du radier est de :
Q = 72,19KN/m?

Avec:

o =093 o pu, = 0,0500

a =093 e p, =0,8939

Moy = 0,0500 x 72,19 X 3,902 = 54,90KN.m

Moy = 0,8939 X 54,90 = 49,08 KN.m
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Les valeurs des moments sont :
M = 0,85My, = 0,85 X 54,90 = 46,67KN.m
My = 0,85Myy, = 0,85 X 49,08 = 41,72 KN.m

e Entravée:

Sens Xx:

Tableau.V1.3: Vérification des contraintes (ELS).

Moment (E.L.S) M 46,6 7KN.m
Y=-D++D?2+E
D= 15A— 15 924 _ 1,39
~p - 27100 M 1o
Position de E=2.D.d=2x%x1,39%20 oem
I’axe neutre = 55,60cm?
Y = 6,19cm
byY3
I= -t 15A4(d — Y)?
100 x 6,193
[=——+15x%9,24 34339,14cm*
Moment 3
_ 2
d’inertie X (20 - 6,19)
= 34339,14cm*
_ My 46,67 x10°
N I 34339,14 1,36 MPa/cm
Coefficient
= 1,36 MPa/cm
Contrainte dans
) opb =KY=1,36X%X6,19 = 8,42MPa 8,42MPa
le béton
os, = 15K(d —Y)
. =15x%1,36
Contrainte dans
x (20 — 6,19)
Pacier 281,72MPa
= 281,72MPa
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Vérification de 0p < Op = 0,6f.5
contrainte dans 8,42MPa < 6, = 0,6 X 25
) 8,42MPa < 15MPa
le béton = 15 MPa
Vérification
) 05 < 05t = 400MPa 281,72MPa < 400MPa
contrainte dans
Pacier

Sensy:
Tableau.V1.4: Vérification des contraintes (ELS).
Moment (E.L.S) M 41,72KN.m
Y=-D++D?+E
D—15A—15 7'70—116
-y T 100 e
,75¢cm
Position de I’axe E=2.D.d=2x116x20
neutre = 46,40cm?
Y =5,75cm
by3
I == T + 15As(d - Y)Z
100 x 5,753
[=——" = +15x%x7,70 29790,69 cm*
Moment 3
_ 2
d’inertie X (20 = 5,75)
= 29790,69cm*
K= Mg 41,72 X 103
- 1 29790,69 1,40MPa/cm
Coefficient
= 1,40 MPa/cm
Contrainte dans
) o, = K Y=1,40 x 5,75 = 8,05MPa 8,05MPa
le béton
o; = 15K(d —Y)
) =15 x 1,40
Contrainte dans
x (20 — 5,75)
Pacier 299,25MPa
= 299,25MPa
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Vérification de
op < 0, = 0,6fc2

8,05MPa < 6, = 0,6 X 25=15 MPa

contrainte dans
) 8,06MPa < 15MPa
le béton

Vérification o5 < 05 = 400MPa
299,25MPa < 400MPa

contrainte dans

P’acier

e Enappuis:

Sens X :
M, = 0,5My, = 0,5 X 54,90 = 27,45KN. m

Tableau.V1.5: Vérification des contraintes (ELS).

Moment (E.L.S) M, 27,45KN.m
Y =-D++VD*+E
D= 15A— 15 616 _ 0,92
~ % T Y100 M
5,22cm
Position de 1’axe E=2.D.d=2x0,92x20
neutre = 36,80cm?
Y =5,22cm
bY?3
[ = =3 + 15A4(d — Y)?
100 x 5,223
[=———— " +15x6,16 24925,85cm*
Moment 3
_ 2
d’inertie x (20 =5,22)
= 24925,85cm*
o Ms _ 2745 x10°
Coeffic 1 2492585 1,10MPa/cm
oefficient
= 1,10 MPa/cm
Contrainte dans
. o, = K.Y=1,10 X 5,22 = 5,74MPa 5,74MPa
le béton
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o5 = 15K(d - Y)

_ =15 x 1,10
Contrainte dans
x (20 — 5,22)
Pacier 243,87MPa
= 243,87MPa

Vérification de
Gb S G_b = O’6fC28

contrainte dans
5,74MPa < o, = 0,6 X 25 = 15 MPa 5,74MPa < 15MPa

le béton

Vérification 0y < 05 = 400MPa
243,87MPa < 400MPa

contrainte dans

P’acier

Sensy:
Tableau.V1.6: Vérification des contraintes (ELS).
Moment (E.L.S) M, 24 54KN.m
Y=-D++D2+E
D= 15A— 15 ik = 0,68
~ Py T 100 -
4,58cm
Position de I’axe E=2.D.d=2x0,68x 20
neutre = 27,20cm?
Y = 4,58cm
bY3
= — 15A4(d — Y)?
100 x 4,583
[=——F——+15X%4,52 19323,64 cm*
Moment 3
_ 2
d’inertie X (20 - 4,58)
= 19323,64cm*
_ Mg 24,54 x10°
Coeffic I 19323,64 1,26 MPa/cm
oefficient
= 1,26 MPa/cm
Contrainte dans
) o, = K.Y=1,26 X 4,58 =5,77MPa 5,77MPa
le béton
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os = 15K(d — Y)
_ =15x 1,26
Contrainte dans
X (20 — 4,58)
P’acier 291,44MPa
= 291,44MPa
Vérification de op < 0p = 0,6f.,5
contrainte dans 5,77MPa < 6, = 0,6 X 25
) 5,77MPa < 15MPa
le béton = 15 MPa
Vérification o5 < 05 = 400MPa
] 291,44MPa < 400MPa
contrainte dans
P’acier

> Vérification du radier

- Vérification a I’effet de sous pression :

Elle est jugée nécessaire pour justifier le non soulévement du batiment sous I’effet de la sous

pression hydrostatique.

On doit vérifier :

W>axyxhxS,

Avec :

W : Poids total du batiment a la base du radier.

W = Wiy + Wragi = 21922,25 + 3728,08 = 25650,33KN
o Coefficient de securité vis-a-vis du soulevement(a = 1,5).
v : Poids volumique de I’eau (y = 10KN/m3).

h : Profondeur de I’infrastructure(h = 2m).

S, : Surface du radier (S, = 374,37m?).

aXyXhxS.=15x10x2x 374,37 = 11231,10 KN
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W = 25650,33 KN >axyxhxS, =11231,10KN Condition verifiée.

La condition est vérifiée, il n'y a pas donc de risque de soulévement.

- Vérification de au poingonnement :(Article 5.2.4.2 de C.B.A)

D’apres les regles BAEL91, la vérification au poingonnement doit se faire sous le voile le plus

sollicite, dans notre cas le voile le plus sollicite est le voile V3 ; de longueur 4,96 m.

On doit vérifier :

Ny < 0,045 X p X foog X h

Avec :

U.: Périmétre de la surface d’impact projetée sur le plan moyen.

te=2(L+b+2xh,)

L et b : Dimensions de voile .

h: L’¢épaisseur du radier.

N, : La charge calcul vis-a-vis a I’ELU.

He = 2(496 4+ 200 + 2 x 250) = 2392 mm = 2,39m

0,045 x 2392 x 25 x 250 = 672750 N = 672,75KN/ml

Nu _ 181056 _ 566,24KN/mi
L~ 496 _ J06:24KN/m
366,24 KN/ml < 672,75KN/ml Condition verifiée.

Donc le radier résiste au poingonnement.
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» Schéma de ferraillage du radier :
- Entravée

5T14/25

100

6T14/22

100

Figure.VIL5 : Schéma de ferraillage du radier.
- Enappuis

4T12/25

100

100

Figure.VI1.6 : Schéma de ferraillage du radier.

VII. 4.6. Ferraillage des poutres de libages

Ly . .
Le rapport o=_> 0,4 pour tous les panneaux constituants le radier, donc les charges
y

transmises par chaque panneau se subdivise en deux charges trapézoidales et deux charges

190



Chapitre VII Etude de I’infrastructure

triangulaires pour le calcul du ferraillage on prend le cas le plus défavorable dans chaque sens et on

considere des travees isostatiques ; selon BAEL91.

F Y
4.16m 4.16m
L J
3.50m 3.80m
-+, -
2,85m 2,85m
3.50m 3.80m

'y
\J

3
¥

Figure .VIL.7 : Schéma des panneaux.

Sens longitudinal :

2,08 2,08

L= -1

Q i i

'/ 1;5¢ ;‘%rv YV :

5 !

l‘"i‘r!rlvlvi : : AAAAA/;
1,80 ! i

, 4,16 m ) | [as° :
r | c :
ho 2

4,16

i 5

Figure .VI1.8 : Répartition des charges sur les poutres selon les lignes de rupture.
Liax = 4,16m
Calcul de Q':

C'est la charge uniforme équivalente pour le calcul des moments.

Q Lys Ly’
Q==|(1- e +(1— Ly
2 3.Ly,%) 3.Ly,%)
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Avec :

Ly = 3,80m ; Ly; = 4,16 m; Ly, = 3,90m ; Q = 100,93 KN/m?

,_ 10093/ 380° \ _of +(1 390° ) 390| = 277,58KN
=3 3x4162) "7 3x4162) " 7Y

Donc :

Q' xL1? 277,58 x 4,162
Mo=—5—= 8

= 600,46KN.m

Calcul du ferraillage :

- Entravée :

M; = 0,85M; = 510,39KN.m ; b=50cm;h =55cm ; d =0,9 X h =49,50 cm

My _ 510,39x10°
" op.b.d?2 14,17 x 500 x 4952

n = 0,294

p=0294<p =0392->A =0 Condition vérifiée.

Ji=2 J1=2(0,294
B=05+¥— =05+ (0.294)

2 2

= 0,821

My 510,39 x 10°
~ o..p.d 348 x 0,821 x 495

A = 3608,89mm? = 36,08cm?

On adopte : 4T16 + 4T20 + 4T25 = 40, 25cm?
- Enappuis :
Appuis intermédiaires:

M, = 0,5My = 0,5 X 600,46 = 300,23KN. m

M,  30023x10° 0173
b o.b.d2 14,17 x 500 x 4952
p=0173 <p, =0392 - A =0 Condition vérifiée.
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JI-2n J1=2(0,173)

=05+Y— " =05+
b 2 2

= 0,904

M, 300,23 x 10°

A= =
6s.p.d 348 x 0,904 x 495

= 1927,97mm? = 19,27cm?

On adopte : 4T16 + 4T20 = 20, 61cm?
Appuis de rive:
M, = 0,2M, = 0,2 X 600,46 = 120,09KN. m

M, 120,09 x10°
"~ op.b.d2 14,17 X 500 x 4952

m = 0,069

pn= 0,069 < W= 0392 - A =0 Condition vérifiée.

=20 _ 0s 4 J1=2(0,069)

2 2

B=05+ = 0,964

M, 120,09 x 10°
" o..p.d 348 x 0,964 x 495

A = 723,17mm? = 7,23cm?

On adopte : 4T16 = 8, 04cm?

Sens transversal:

G

45

\T AA A A

a5

YYVYYVYVYYVYVYY :
1423

3.90m

Figure .VI1.9: Répartition des charges sur les poutres selon les lignes de rupture.
Calcul de Q':

C'est la charge uniforme équivalente pour le calcul des moments.
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Q L2 2
"=—I1- .Ly; + =L
Q 2 3-Ly12 X1 3 X2

Tel que :

Q = 100,93KN; Ly; = 2,85m ;Ly; = 3,90m; Ly, = 3,90m

100931/ 285 \ e 2300 | = 249.43KN
QU =— 3x3902) T 3T T [T

Q' xL? 249,43 x 3,902
M, = = = 474,23KN.m
8 8
Calcul du ferraillage :

- Entravée:

M; = 0,85M, = 403,10 KN.m ; b = 50cm;h = 550 cm;d = 0,9 X h = 49,50 cm

__ Mo 40310x10°
H = G, b.d2 14,17 x 500 x 4952

pn=0,232< W= 0392 5 A =0 Condition vérifiée.

JI-2n 05t J1—=2(0,232)

B=05+——= >

= 0,866

My 403,10 x 10°
" 05.p.d 348 x 0,866 x 495

A = 2702,16mm? = 27,02cm?

On adopte : 4T16 + 4T25 = 27, 68cm?
- Enappuis:
Appuis intermédiaires:

M, = 0,5M, = 0,5 x 474,23 = 237,12KN.m

M, 23712X 106 _ 0136
H= G, b.d2 14,17 x 500 x 4952 "
p=20136 <p =0392 - A =0 Condition vérifiée.
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J1-—=2 +v1—2(0,136
5:0,5+Tu:0,5+ 2( )=0,926
M, 237,12 x 10°
A = 1486,53mm? = 14,86cm?

T o..p.d 348 x 0,926 x 495
On adopte : 4T16 + 4T16 = 16,08 cm?
Appuis de rive:

M, = 0,2M, = 0,2 X 474,23 = 94,85 KN.m

M, 9485x10°
H = 5, b.d2 14,17 x 500 x 4952

= 0,055

p=0,055<p =0392->A=0

J1-—2 /1 —2(0,055
B=0,5+TH=O,5+ 2( )=0,972
M, 94,85 x 106

A = 566,48mm? = 5,66cm?

T o..p.d 348 x 0,972 x 495
On adopte : 4T14 = 6, 16cm?.

VI11.4.6.1. Armature de peau

Condition vérifiée.

Ce sont des armatures réparties et disposées parallelement a la fibre moyenne des poutres de

grande hauteur ; leur section est d'au moins 3 cm? par métre de longueur de paroi mesurée

perpendiculairement a leur direction.
Asp:3X2X(b0+h)
Agp =3 % 2% (0,50 + 0,55) = 6,30cm?

On adopte : 2T12 + 4T14 = 8,42 cm?
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VI11.4.6.2. Contrainte de cisaillement

74 142,47 x 103
Ty = —= = = 0,58MPa

"~ b.d 500 x 495
T, = min(0,10 f.,g ; 4MPa) = 2,50MPa

T, = 0,58 < 1, = 2,50MPa Condition verifiée.
= Armatures transversales :

Diamétre :

h b
@; < min (£ ;@1 E) = min(15,71mm; 12mm; 50mm) = 12mm

On prend : ¢ = 10mm

Espacement :
h
S; = min (Z ;12cp1) = min( 13,75;12) = 12cm

On prend : Sy = 12mm

At > Tu - 0,3 X ft]
b.S, ~ 0,8f,

(tu— 03X f)bxS, (0,58—0,3x2,1) %500 x 12

A > = — 4 2

t= 0,8f. 0,8 x 400 0,94cm
Donc on utilise des armatures HA, Fe400, soit 2T12+2T10, A=3,83cm>.

A Xfe > (—Tu 0,4MP ) o (—0'58 0,4MP ) = 0,4MP
. . _
b, = max 5 0, a max 530 a , a

A; xf, 3,83 x 400
b.S; 500 x 12

= 25,53MPa > 0,4MPa Condition verifiée.

% Schéma de Ferraillage

Tableau.V1.7: Ferraillage de la poutre de libage suivant le sens longitudinale et transversale.
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Position Sens longitudinal Sens transversal
ATI6 +4T20+4T23 4T16 - 4723
kA FEEE .
SO mofl |
smisaTn| | 4T1492TI2
En travée W A 11 [ 3 0
I , 22 ||
L_l_l_l A e b o @ n
16 ++ +F 6 ++ 4+
r— 50y
4T20 4T16
FFFF FFFF
N FF ey
{12710 ; 2T10
En Appuis o E W 471442712 0 E {‘Iqu—:n:
intermédiaires 1-1 J
" 2112 | | 2712
T T T T 4Ti6t4m0 TEFT  ame
: W 50
AT 4T14
FF++F "
R B
| 1710 2T10
En Appuis de / 'ﬂL
_ . W ]4T1442T12 0 [ 141140112
rive : | j[J
. 4aT12 , N2T12
S ‘—‘u—‘i—‘ 1 A '—m '
‘|:£;|:;|:-_ —E-|_—:|::|:-!T14
p 0 50




Conclusion générale

Le projet de fin d’étude est une phase importante dans le cycle de formation d’¢léve ingénieur
et I’étudiant master ; c’est la meilleure occasion pour 1’étudiant de démontrer en évidence ses

connaissances théoriques acquises durant les années de formation.

Ce projet nous a permis d’un coté d’assimiler les différentes techniques et logiciels de calcul
ainsi que la réglementation régissant les principes de conception et de calcul des ouvrages dans le

domaine du batiment et d’approfondir ainsi NOS connaissances.

Notre structure est un batiment constitu¢ d’un RDC et cinq étages a usage d’habitation,

implanté a Tissimsilt qui est classée en zone lla.

L’étude a été commencée par mettre les hypothéses de calcul et le pré dimensionnement de la
structure. Nous avons calculé ensuite les éléments secondaires (escaliers, plancher, acrotére) et
vérifié les résultats vis a vis de I’action du séisme. Et puis on termine ce travail par le calcul des
éléments structuraux (poteau, poutre, voile) et 1I’étude de I’infrastructure ; leur étude est a partir des

différents reglements techniques.

D’apres le dernier chapitre, on conclure que 1’augmentation de la hauteur de la structure a une
influence sur les performances sismiques de la structure notamment 1’effort tranchant a la base, les

périodes fondamentales et les facteurs de participation massique cumulée.

Le master et I’ingénieur en génie civil n’est pas un calculateur seulement, mais il faut proposer
des solutions raisonnables et efficaces sur le terrain ; d’une maniére générale une bonne conception
doit prendre en compte premierement la sécurité pour éviter carrément les dégats humains et

mateériels, sans oublier I’économie et le temps d’exécution.
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Résumé

L’objective des ce travail et I’étude d’une structure en béton armé de forme irrégulicre,
constituée de 5 étages et d’un rez-de-chaussée a usage d’habitation ; batiment situe & Tissimsilt, qui
est une zone de moyenne sismicité. C’est une structure contreventée par des voiles et portique
(poutre, poteau), sa conception est faite conformément aux Reglement Parasismique Algérien
(RPA99 version 2003) et les codes du béton armé (CBA 93, BAEL 91).

L’influence de la hauteur de batiment sur ses performances sismiques a été étudié en
augmentant le nombre d’étages et faire les vérifications nécessaires selon les réglements

parasismiques Algériens.

Mots clés

Béton armé, Voile, Sismiques, Poutre, Poteau
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Abstract

The objectif of this work is the study of a concrete reinforced structure with an irregular shape,
made up of 5 floors and a ground floor. This structure is located at Tissemsilt which belongs to the
zone of average seismicity. It is a structure braced by wall and beams, columns; its design is made
in accordance with Algerian Parasismic regulations (RPA99 version 2003) and the codes of the
reinforced concrete (CBA 93, BAEL 91).

The influence of building‘s height on its seismic performances was studied by increasing the
number of floors and making the necessary verifications according to the Algerian seismic
regulations.

Key words

Reinforced concrete, Wall, Seismic, Columns, Beams.
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Liste des symboles

¢ : L’angle de frottement.

Y01 - L€ Poids spécifique du sol.

0501 - Capacité portante du sol.

K : Coefficient de raideur.

feos : Résistance caractéristique a la compression du béton a 28 jours d’age.
fios . Résistance caractéristique a la traction du béton a 28 jours d’age.

Fj : Résistance caractéristique a la compression du béton a j jours d’age.
Fy : Résistance caractéristique a la traction du béton a j jours d’age.

Ejj: Module de déformation instantanée.
Ey; : Module de déformation longitudinale différee.

v : Coefficient de poisson.
E.L.U.R : Etat limite ultime de résistance.
E.L.S : Etat limite de service.

opc: La contrainte ultime du béton en compression.

o, - Contrainte de traction admissible de I’acier.

G, . Contrainte de compression admissible du beton.

Yy : Coefficient de sécurité de béton.

y,: Coefficient de securité de I’acier.

F. : Limite d’élasticité de ’acier.

o, : Contrainte de traction de 1’acier.
n : Coefficient de fissuration.

E : Le module d’¢lasticité de 1’acier.
G : Charge permanente.

Q : Charge d’exploitation.

hec - Hauteur du corps creux.



bo : Largeur de la nervure.

L, : Distance entre axe des poutrelles.

h, : Hauteur total du plancher.

N,: L’effort normal de compression ultime.

a : Coefficient réducteur.

l¢ : Longueur de flambement.

i : Rayon de giration.

| : Moment d’inertie de la section du béton.
A : Section d’acier comprimée.

B,: Section réduite d’un poteau.

L : Longueur du voile.

a : Epaisseur des voiles.

h.: Hauteur d'étage.

C, : Facteur de force horizontale.

Wp : Poids de 1’élément considéré.

Ag : Section d’armatures en Flexion simple.
Ag. : Section d’armatures en Flexion composée.
V,: L’effort tranchant.

T, . Contrainte ultime de cisaillement.

T : Contrainte tangentielle.

¢ : Pourcentage d’amortissement critique.

D : Le Facteur d’amplification dynamique.

Q : Facteur de qualité.

R : Coefficient de comportement de la structure.
M;: Moment en travée.

M, : Moment sur appuis.

Y : Position de I’axe neutre.

lo : Moment d’inertie de la section totale homogene.
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