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Chapitre | Présentation de 1’ouvrage et hypothéses de calcul

1.1 Présentation de ’ouvrage

Le présent travail consiste a dimensionner la structure en béton armé d’un batiment a usage
d'habitation, implanté a la commune de Tissemsilt, composé d’un Rez de chaussée et de cing étages

(6 niveaux).
1.2 Caractéristiques géométriques de la structure

Le batiment est constitué d’un seul bloc rectangulaire, de forme en plan réguliére, avec les
dimensions suivantes :

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

e hauteur du Rez de chaussée est de : 3,06 m ;
e hauteur de I’Etage courant est de : 3,06 m.
b. Dimensions en plan
e Dimension totale (sens longitudinal) : L = 26,24 m

e Dimension totale (sens transversal) : L =18,86 m.

Figure 1.1 : Plan de masse
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Figure 1.2 : Facade principale.
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Figure 1.3 : Plan de RDC.
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Plan d’étage courant.
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1.3 Données du site

La wilaya de Tissemsilt et selon les régles parasismiques algériennes RPA99/version 2003
est classée comme une zone de moyenne sismicité (zone 1la).
e Le batiment est considéré comme un ouvrage courant ou d’importance moyenne de
d’usage (groupe 2), car il est a usage d'habitation et la hauteur ne dépasse pas 23 m.
Selon le rapport géotechnique du laboratoire LTPO Tissemsilt.

e Le site est classé en S3 (site meuble).
e La contrainte admissible du sol ¢ sol = 2,50 bars pour un ancrage h=2 m.
e Le poids spécifique du sol :y = 1,70 t/m*, I’angle de frottement interne du sol ¢ = 20,53°,

la cohésion C = 0,33 bars ;

I.4 Ossature et systeme constructif adopté

1.4.1 Ossature
La structure proposée est constituée par des portiques (Poteaux et Poutres) et des voiles de

contreventement en béton armé.

1.4.2 Les Planchers
Le plancher est une surface plane horizontale séparant deux niveaux d’une construction et est

capable de supporter des charges.

Notre structure comporte un seul type de plancher :

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

Ce type de plancher est constitué de poutrelles préfabriquées en béton armé ou bétonné sur
place espacées de 65cm de corps creux (hourdis) et d'une table de compression en béton armé d’une
épaisseur de 4 cm.

Ce type de planchers est généralement utilisé pour les raisons suivantes :

e Facilité de réalisation ;

e Lorsque les portées de I’ouvrage ne sont pas importantes ;

e Diminution du poids de la structure et par conseéquent la résultante de la force sismique ;

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

1.4.3 Terrasse
Il existe un seul type de terrasse :

e Terrasse inaccessible.
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1.4.4 Escaliers
Notre structure possede un seul type d'escalier, de deux volées droites avec un palier

intermédiaire.

1.4.5 Macgonnerie
Le remplissage des fagcades est en maconnerie de double cloison en briques creuses de 30 cm

d’épaisseur, avec une lame d'aire de 5 cm. Les cloisons de répartition au niveau des étages ont une

¢épaisseur de 10 cm, et d’une double cloison de 25 cm d’épaisseur qui sert a séparer deux logements.

1.4.6 Acrotere
La terrasse étant inaccessible, le dernier niveau est entouré d’un acrotére en béton armé d’une

hauteur 60 cm.

1.5 Caractéristiques des matériaux

1.5.1 Le béton
Le béton est un matériau constitué par le mélange du ciment granulats (sable, gravillons) et

d’eau de gachage, le béton armé est obtenu en introduisant dans le béton des aciers (armatures)

disposes de maniére a reprendre les efforts dus a la traction.

1.5.2 Les matériaux composant le béton
a. Ciment

Le ciment joue le role d’un liant. Sa qualité dépend des proportions de calcaire et d’argile, ou
de bauxite et de la température de cuisson du mélange.
b. Granulats
Les granulats comprennent les sables et les graviers:
» Sables
Les sables sont des grains provenant de la désagrégation des roches. La grosseur de ses grains
est généralement inférieure a 5mm. Un bon sable contient des grains de tout calibre, mais doit avoir
d’avantage de gros grains que de petits.
» Graviers
Elles sont constituées par des grains rocheux dont la grosseur est généralement comprise entre
5 et 25 a 30 mm. Elles doivent étre dures, propres et non gélives. Elles peuvent étre extraites du lit
de riviere (matériaux roulés) ou obtenues par concassage de roches dures (matériaux concasses).
c. Dosage du béton
Le béton obtenu aura une masse volumique qui varie entre 2200 & 2400 kg /m*
Dans un metre cube de béton, on a les proportions suivantes :
e 350 kg de ciment CEM I1/A-L 42.5N.
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e 400 L de sable de diamétre 0 a5 mm
e 800 L de gravier de diametre 7 a 25 mm.

e 175 L d'eau de gachage

1.6 Caractéristiques du béton

|.6.1 Résistance caractéristique a la compression f;:

Dans les constructions courantes, le béton est défini, du point de vue mécanique, par sa
résistance caractéristique a la compression a 28 jours d’age noté "fc28" obtenue par écrasement en
compression axiale des éprouvettes cylindriques normalisées (16x32) cm? dont la hauteur est double
du diamétre et leurs sections est de 200 cm?.

Pour un dosage courant, on admet une résistance caractéristique a la compression a 28 jours
égale a 25 MPa. (fcog = 25 MPa).Pour un &ge j inférieur & 28 jours, la résistance caractéristique f;

est définie a partir de fc28, par les deux formules suivantes:

Pour des résistances fcos <40 MPa :
Fa=— ) ¢
97 4,76 + 0,83 *®
Fej = 1,115 si j > 28 jours.

si j < 28 jours.

1.6.2 Résistance caractéristique a la traction fj;
La résistance a la traction est déterminée par plusieurs essais, parmi ces essais on peut citer :

e Traction directe sur les cylindres précédents ;

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

e Traction par flexion : a ’aide d’une éprouvette prismatique de c6té « a » et de longueur «
4a » reposant sur deux appuis horizontaux et soumise a la flexion.

La résistance caractéristique a la traction a « j » jours se déduit conventionnellement par la

relation :
ftzs = 0,6 + 0,06f,5 Avec f.; <40 MPa

Pour : f.,g = 25 MPa = fi2s = 2,1 MPa
1.6.3 Contrainte limite
Un état limite est un état pour lequel une condition requise d’une construction ou bien ses
¢léments est strictement satisfaite et cesserait de I’étre en cas de variation défavorable des actions
appliquées.
La connaissance plus précise du comportement du matériau béton armé acquise a la suite de

nombreux essais effectués dans les différents pays a permit une modification profonde des principes
9
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des méthodes de calcul et a conduit a la méthode de calcul aux états limites et sont classés en deux
catégories :

< Etat limite ultime (ELU)
Correspond a la ruine de 1’ouvrage ou de I’'un de ces éléments par perte d’équilibre statique,
rupture, flambement. C'est-a-dire :
e FEtat limite ultime d’équilibre statique non renversement de la structure ;
e FEtat limite ultime de résistance pour les matériaux constitues béton ou acier ;
e Etat limite ultime de stabilité de forme non flambement d’un poteau.
En compression avec flexion (ou induite par la flexion), le diagramme qui peut étre utilisé dans
tous les cas est le diagramme de calcul dit parabole rectangle.
Les déformations du béton sont :

_ {3'5 % si f.p < 40 MPa. _ oy
o = mln(4'5 ; O’OZSfCZS) % si fczg > 40 MPa. Ebet = 0
lr_‘:r'i
T
fou :
Parabole ; Rectangle
5 ‘c’ht'
2 %o 35%

Figure 1.6 : Diagramme parabole — rectangle des Contraintes — Déformations du béton

Avec :

fpu: Contrainte ultime du béton en compression; f,,, = 0'3\2:“

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

les combinaisons accidentelles.
0: coefficient qui dépend de la durée d'application du chargement. Il est fixé a :
e 0= 1 lorsque la durée probable d’application de la combinaison d’actions considérée est
supérieure a 24 h ;
e 0 =0,9 lorsque cette durée est comprise entre 1 h et 24 h, et a 0,85 lorsqu’elle est inférieure
alh.

10
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< Etat limite de service (ELS)

C’est un état qui est associé a I’aptitude et a la mise en service, ils sont donc liés aux conditions

normales d’exploitation et a la durabilité recherchée pour I’ouvrage, les phénoménes correspondants

sont : la fissuration, les déformations, excessives des éléments porteurs.

Le batiment doit Vvérifier les trois critéres suivants :
e Compression du béton ;
e L’ouverture des fissures ;
e Déformation des éléments de la construction.

La contrainte limite de service est donnée par : pe <34,
C C

Avec: = _ =5
Spe = 0,6 fC c

o8 be =15 MPa.

0
A bc

g |-
bc

}J.
C

Figure 1.7 : Diagramme contrainte déformation du béton de calcul a PELS.

1.6.4 Contrainte admissible de cisaillement

La contrainte ultime de cisaillement dans une piéce en béton définie par

tranchant ultime T,.
T, = Tu avec {
' b.d

La contrainte ultime de cisaillement est limitée par :t, < T,

Fissuration peu préjudiciable : T, = min{

Fissuration préjudiciable ou trés préjudiciable : T, = mm{

1.6.5 Module de déformation longitudinale

Ce module est connu sous le nom de module de Young ou de module d’¢lasticité longitudinal,

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

b, : largeur de la piéce.
d : hauteur utile.

0,2fc28
)4

rapport a l'effort
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e Module de déformation instantanée
Pour un chargement d’une durée d’application inférieure a 24 heures, le module de déformation
instantanéE; ;du béton agé de «j » jours est égale a :

Eizs=11000 x 3/f ,, =32164,20 Mpa.

e Module de déformation différée
Sous des contraintes de durée d’application supérieure a 24 heures ,on admet qu’a I’age de
jours, le module de déformation longitudinal différée du béton E,; est donné par la formule :
Eves =3700 X 3ff,, =10818,87 MPa.

1.6.6 Coefficient de poisson
La déformation longitudinale est accompagnée par une déformation transversale, le coefficient

de poisson représente la variation relative de dimension transversale d’une piéce soumise a une
variation relative de dimension longitudinale.

allongement relatif du coté de la section

raccourcissement relatif longitudinal
e v=0,2 pour le calcul des états limites de services (calcul des deformations).

e v=0 pour le calcul des états limites ultimes (calcul des sollicitations).
1.7 Aciers de construction

Le matériau acier est un alliage du fer et du carbone en faible pourcentage. Son réle est de
supporter les efforts de traction dans les piéces fléchies et tendues, et de renforcer les sections de
piéces comprimées. Les aciers utilisés en béton armé sont de trois types :

e Lesronds lisses (R.L) : nuances Fe E 235 pour les armatures transversales ;

e Les barres a haute (HA) : nuances Fe E 400 pour les armatures longitudinales ;

e Treillis soudés (TS) : TLE52 @ =5 mm pour les dalles.

1.7.1 Diagramme déformation- contrainte
65: f (8%0)

Dans les calculs relatifs aux états limites, on introduit un coefficient de sécurité ys qui a les
valeurs suivantes:
vs= 1,15 cas général ;
vs= 1,00 cas des combinaisons accidentelles.

Pour notre étude, on utilise des aciers Fe E400.

12
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Allongement

Raccourcissement f,

~10%o E,

Y

10%o0

Figure 1.8 : Diagramme déformation contraintes-déformations.
1.7.2 Module d’élasticité longitudinale
Le module d’élasticité de I’acier est la pente du diagramme contraintes — déformations ;

Il sera pris égale & Es = 2.10° MPa.

1.7.3 Contrainte de calcul
% Etat limite ultime

Le diagramme contraintes déformation a considérer est défini a la Figure 1.7

. , . . f
La contrainte de calcul, notée osest définie par la relation : 6, = =
Ts

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

115
s T {1 0

e Rond lisse (fe =235 MPa)

G5 = 204,35 MPa ... ... coe cvv e .
G = 235 MPa.. .. vov e ere e

e Haute adhérence (fe = 400 MPa)

Gg = 348 MPa ... .e.cee cve s
G5 = 400 MPa.. ... ces ces vee e e

% Etat limite de service

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

armatures:

situation durable ou transitoire.
situation accidentelle.

.. Situation durable ou transitoire.
.. Situation accidentelle.

.situation durable ou transitoire.
situation accidentelle.

e Fissuration peu préjudiciable......... o, < f. pas de limitation ;

e Fissuration préjudiciable.............. o, =min (2/3f; 110 [n. f; ) MPa;
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Avec n: coefficient de fissuration.

Fissuration trés préjudiciable

n=16.......
n=13.......

a.4 Allongement de rupture

...... o, = min (0.5f; 90 [;.f, ) MPa.

. w. .. POurs ronds lisses ;

.. Pour hautes adhérences avec @ > 6mm ;
.. Pour hautes adhérences avec @ < 6mm.

gs = Allongement de I’acier a ’ELU égale a 10%o.

1.8 Hypotheses de calcul

1.8.1 Etat limite ultime
e Les sections droites planes restent planes aprés déformation ;

e Pas de glissement relatif entre les armatures et le béton ;

e La résistance du béton a la traction est négligee ;

Les déformations limites du béton € ,=3,5 % en flexion et de 2 % en compression.

L'allongement de l'acier est limité a ;& = 10%o ;

Les diagrammes déformations contraintes sont définis pour le béton en compression, et

pour I’acier en traction et en compression.

1.8.2 Régles des trois pivots

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

Par écrasement du béton comprimé ;

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 l'acier ;

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

pivots.

Tableau 1.1 : Les déformations limites des pivots

Pivot Domaine | Déformation limites du pivot considére
A 1 Allongement unitaire de 1’acier 10 0/00
B 2 Raccourcissement unitaire du béton 3,5%q9
C 3 Raccourcissement unitaire du béton 2 %o

14



Chapitre | Présentation de 1’ouvrage et hypothéses de calcul

-2%0 -3

h

Traction excentrée } PIVOT A

Flexion simple ou composée

Flexion simple ou composée PIVOT B

i

Compression axcentrée PIVOT C
Figure 1.9 : Diagramme des déformations limitées de la section- Régles des trois pivots

1.8.3 Etat limite de service
A T’état limite de service, les calculs sont fait a I'équilibre des sollicitations d'actions réelles

(non majorées), en cas de fissuration préjudiciable on tres préjudiciable, les hypothéses sont les suri
ventes :

e Les sections droites restent planes avant et aprés la déformation.

e |ln'yapas de glissement relatif entre les armatures et le béton.

e Le béton tendu est négligé.

e Les contraintes sont proportionnelles aux déformations.

Opc = Ep X &pc
os = Eg X &
AL
£=—
L
Par convention n correspond au rapport du module d'¢lasticité longitudinale de 'acier a celui de

béton.

s _ 15 _, Coefficient d’¢quivalence.

15
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1.8.4 Sollicitation du calcul

Les sollicitations sont calculées en appliquant a la structure les combinaisons d’actions définies

ci-apres :
¢ Les combinaisons de calcul a I’état limite ultime de résistance « E.L.U.R »
e Pour les situations durables : P;=135G+15Q.
e Pour les situations accidentelles « séisme, choc... »
P2=G+Q+E.
P3=G+Q+1,2E.
P4=08G+E.
¢ Les combinaisons de calcul a I’état limite service de résistance « E.L.U.S »
Ps=G+Q.
Avec :
G:Charge permanent ;
Q: Charge d'exploitation ;
E . Effortdu sésime .

16



Chapitre |1

Pre-dimensionnement des
eléments principaux



Chapitre I Pré-dimensionnement des éléments principaux

1.1 Introduction

Le pré-dimensionnement des éléments principaux tels les planchers, les poutres, les poteaux, et
les voiles est un calcul préliminaire établi par des lois empiriques. 1l sera fait selon les regles BAEL
91 et les regles RPA 99 version 2003 et dont le but est d'arriver a déterminer des dimensions

économiques des éléments et d'éviter un surcodt.
11.2 Planchers

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

Dans notre projet, on utilise un: Plancher a corps creux.

11.2.1 Plancher a corps creux

Les constituants d’un plancher en corps creux sont :

e Corps creux: c’est un coffrage perdu permet d’augmenter les qualités d’isolation du
plancher, il n’a aucune fonction de résistance.

e Poutrelles: ces sont des éléments porteurs du plancher, reposent a leurs extrémités sur des
poutres principales ou des voiles.

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

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

économique pour I'armature de tous ces types de hourdis.

Corp creux Poiitralle Dalle de compression

[1// L s PP IPIIPIP77 77777777777 77777777777 L Ll CPPPIPLPPPIP P77 7777777774 Ll //1

4 cm

16 cm

Figure 11.1 : Coupe du plancher a corps creux

17
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11.2.2 Condition de rigidité
Le dimensionnement d’un plancher a corps creux revient a déterminer sa hauteur h; tel que
h=hc+hge avec hecet hye: hauteur du corps creux et dalle de compression respectivement. Pour

déterminer h;, on utilise la condition suivante.

h, 1
—>
L — 22,5
Avec : L c’est la portée maximale de la poutrelle entre nus.
L 330
=— = .
ht_zzs 225 h, = 14,67 cm

On adopte un plancher a corps creux de hauteur totale ht=20cm, soit un plancher (16+4) cm.

11.3 Poutres

Les poutres sont des éléments porteurs horizontaux en béton armé coulé sur place.
Selon le B.A.E.L.91, le critére de rigidité :

h,: hauteur totale de la poutre

L L

1= h, = — 0 aver b: largeur de iapaurrej

03 <b <04d L:la plus grande portEe libre entre nus d' appuis
d: hauteur utile

T

1

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

suivantes :

b>20cm
h >30cm
h

2<4
b

Nous avons deux types des poutres :
e Poutre principale : L max = 5,38 m ;
e Poutre secondaire : L max = 3,30m.
11.3.1 Poutres principales
Ces poutres recoivent les charges provenant des solives (poutrelles) et les répartient aux
poteaux sur lesquels ces poutres reposent. Elles sont disposées perpendiculairement aux poutrelles.
{L =538cm {35,86 cm<h, <538cm < onprend : h, =40cm.
d=0,9h, 10,8cm<b<14,4cm < onprend : b=30 cm.
On vérifie les dimensions adoptées vis-a-vis aux exigences du R.P.A 99/2003:

b=30CmM=20CmM .. ..o Condition vérifiée.

18
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h, =40CmM=>30CM.....coooiiiiiiiiii e Condition vérifiée.
h, L
oo 133<4 Condition vérifiée.
D S (@L,5x40+30)=90Cm ..., Condition verifiée.

Donc on prend la section des poutres principales (b xh) = (30x40) cm2.
11.3.2 Poutres secondaires

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

{L:330Cm {22 cmsht <33cm < on prend: ht =30cm.

d =0,9h, 8,1cm<b<108cm < on prend: b=30cm.

D'aprés le R.P.A 99(version 2003) :

b=30CmM=20CM ..o, Condition vérifiée.
N, =30CM=30CM ..ot Condition vérifiée.
h, .. o,

F =L Condition vérifiée.
D £(@,5%304+30)=75CM.....cccceviiiiiiiiiinniinin Condition verifiee.

Donc on prend la section des poutres secondaire principales (b xh) = (30x30) cm?2.
11.4 Descente de charge

La descente de charges a pour but d’évaluer les charges et les surcharges revenant a chaque
élément porteur au niveau de chaque plancher jusqu’aux fondations. Les charges réglementaires

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

» Charges permanentes

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

> Charges d’exploitation

Tout batiment entre dans une catégorie réglementaire et doit étre capable de supporter les
charges et sollicitations correspondant & une utilisation "normalex». Pour faciliter la prise en compte

de ces chargements, sans avoir a les recalculer Systématiquement, le législateur a choisi de définir
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des charges réglementaires. Celles-ci sont présentées dans le (DTR B.C.2.2) des charges

permanentes et charges d'exploitations

11.4.1 Plancher terrasse inaccessible

P R

%] 0 o
A A a8 a0 )

Figure 11.2 : Plancher terrasse

Tableau I1.1 : Charge et surcharge du plancher terrasse.

N° Désignation e (m) G (KN/m?)

1 Protection en gravillons 0,05 1

2 Etanchéité multicouche 0,02 0,12

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

4 Isolation thermique en liege 0,04 0,16

5 Plancher a corps creux 16+4 2,80

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

11.4.2 Plancher étage courants

g

e ——

A T

R

-
iy

PP AL AR AP A

PIIIIIIIIIIIIIIIIIIIIIIIIIIIIIIIIIIIIIIIIIIIIIIIIIIIIIIIIT

e T

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

20



Chapitre I Pré-dimensionnement des éléments principaux

Tableau 11.2 : Charge et surcharge des étages courants

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

11.4.1.3 Mur extérieur (double cloison)

Figure 11.4 : Détail mur extérieur

Tableau 11.3 : Charge et surcharge des murs extérieurs.

N° Désignation e (m) G (KN/m?)

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

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

3 Mortier de ciment extérieur 0,015 0,27

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

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

Murs avec portes et fenétres (70% G) G=0,7 x2,67 = 1,869KN/m?.
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11.4.1.4 Mur intérieur

T

Figure 1.5 : Détail d’un mur intérieur

Tableau 11.4 : Charge et surcharge des murs intérieurs.

N° Désignation e (m) G (KN/m?)

1 Enduit intérieur en platre 0,015 0,15

2 Brique creuses 0,10 0,90

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

11.4.2 Charges d’exploitation

Les charges d’exploitation ou surcharges sont celles qui résultent de 1'usage des locaux. Elles

correspondent au mobilier, au matériel, aux matiéres en dépo6t et aux personnes pour un mode

normal d’occupation.

11.4.2.1 Loi de dégression des charges d’exploitations

Puisque il est rare que toutes les charges d’exploitation agissent simultanément, On utilise la

méthode de dégression des surcharges d’exploitation en fonction du nombre d’étages, qui consiste a

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

Sous terrasse ...
Sousétage 1 ... oo es v e e e
Sousétage 2 ..o i i it
Sousétage 3 ..o i i it e,

Sousétage 4 ..o i viv i,

Sousétagen ... i ienn

Qo ;
Qo +Qy;

3+n
n

Qo + 0,95 (Q1 + Qz);
Qo + 0,90 (Q1 + Qz + Qs);
Qo + 0,85 (Q1 + Qz + Q3 + Q4);

Qo + 2—(Q1+Q2+~~-+Qn)Pourn25.
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Soit Q, la surcharge d’exploitation sur la terrasse du batiment et Qq,Q,, Qs ... .Q, les
surcharges d’exploitation relatives aux planchers 1,2, ... ,n qui sont numérotés a partir du sommet
du batiment.

On adoptera pour le calcul des sections des poteaux les surcharges d’exploitation suivantes :

Tableau 11.5 : Dégression des charges d'exploitations.

Niveau
Charges ) ] ) La charge
des o Dégression des charges par niveau )
d'exploitations (KN/m°?)
planchers
S Qo 20 =0o=1,00 1
4 Q1 21 =0ot01 2,5
3 Q2 Y2 =0o+0,95 (q1+02) 3,85
2 Qs >3 =00+0,90 (q1+92+03) 5,05
1 Q4 24 =00+0,85 (q1+02+03+0s) 6,1
R.D.C Qs Y5 =0o+0,80 (q1+02+qs+0atds) 7
I1.5 Poteaux

Les poteaux en béton armé ont generalement la forme carrée, rectangulaire ou circulaire. Ils
sont dimensionnés en compression simple et leur résistance est notamment limitée par le risque de
flambement.

Le choix se fait selon le poteau le plus sollicité de la structure, qui correspond a un poteau
reprendre la surface du plancher la plus importante.

On utilise un calcul basé sur la descente de charge tous en appliquant la loi de dégression des
charges d’exploitation.

Dans notre structure on a 2 types des coffrages :

e Typel: R.D.C-1* Etage

5éme

e Type2: du 2™ étage jusqu'au la étage.

Les poteaux sont soumis a la compression selon la formule suivante :
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N, —q Br.f +Asxfe
0,9><yb s

Avec :
e Nu : Effort normal ultime (compression).

e o : Coefficient réducteur tenant compte de la stabilité

Q:Lz si A <50
1+O,2(xj
35
2
azO,G[STOj si 50<A <100

A : Elancement d’Euler (x - I—fj .
|

L; : Longueur de flambement.

I : Rayon de giration(i = \/IBJ

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

3
perpendiculaire au plan de fIambement[I = %) :

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

e v, : Coefficient de sécurité pour le béton (y, =1,50)..........Situation durable.

v, : Coefficient de sécurité pour Pacier (y, =1,15)...............Situation durable.

e f, : Limite élastique de I’acier (f, =400 MPa).

f.,s 1 Contrainte caractéristique du béton a 28 jours fes = 25 MPa.
e Aq: Section d’acier comprimée.

B, : Section réduite d’un poteau, obtenue en réduisant de sa section réelle 1Cm

d’épaisseur sur toute sa périphérie B, = (a—2)(b—-2).
On doit dimensionnement les poteaux de telle fagon qu'il n’y ait pas de flambement c'est-a-dire
A <50.
11.5.1 Exemple de calcul
On prend comme exemple de calcul les poteaux de RDC, d’ou: h, = 3,06m.
Donc:Lf =0,7hy =0,7 X 3,06 > Lf= 2,14 m.
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11.5.2 Poteau le plus sollicité
On fixe notre choix au poteau axes (B, 3) comme il est motionné au figure suivante d’ou la

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

5,38/2m

5,38/2m

3.02/2m

»
|

13,3012 m

Y S

Figure 11.6 : Le poteau le plus sollicite

a)Surface reprise par poteau a chaque etage

Soit S lasurface supportée par poteau axe (B, 3)

S = (F’Zﬁ+5$)x(%+%) Donc S=17m?

b) Effort normal ultime due a chaque niveau N,
c)Les efforts de compression due aux charges permanentes Ng
1) Poids propre des plancher terrasse Gierrasse XS = (6,48) x 17 = 110,16 kN.
2) Poids propre des planchers étages courants et de plancher RDC
Groc, E courants X S = (5,04) X 17 = 85,68 kN.
3) Poids propre des poutres principales
Gp.principatle = ¥, X (b Xh) X L

5,38 4 3,38
2 2

Gp principale = 25x0,30 x 0,40 x ( ) = 16,14 kN.

4) Poids propre des poutres secondaires
Gp secondaire = Tp X (bxh) XL
Gp.secondaire = 25 X 0,30 X 0,30 x (3224 22) = 711 kN,
5) Poids propre total

Gtotal = Gterrasse + GRDC, E courants X I + (Gp.principale + Gp.secondaire) X (1’1)

Avec : n c'est le nombre de planchers d'étages courants; n=5.
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Giotal = 110,16 + 85,68 X 5 + (16,14 + 7,11) X (5)
Giota1 = 1095,45 kN.
d)Les efforts de compression du aux charges d’exploitation Ng
Qtotal = QXS =17X 7 = Qota1 = 119 kN.
e)Majoration des efforts
On doit majorer les efforts de 10 %
Ng = 1,1 x 109545 = 1205KkN.
No = 1,1 x 119 = 130,9 kN.
Ny = (1,35x1205) + (1,5x130.9) = 763,20 kN.
Ny = 1823,10 kN.

f) Détermination de a

B=bha

ba3
| =

1/ba 1/ 0,289

12.ab

_Le_ 2142 o, 214 _14810m

a _—
i 0,289 0,289.50
Onprend: a=40cm.

A= O7><L—:>7» 214 =18,51<50

i (0,289x 40)
A S L1851 K50 et ceee i ceveresae reeerees seeeeees erreareas aeareaes saearerre es Condition \Erifiée.

i) Détermination de B
Selon les regles du B.A.E.LL91, I’effort normal ultime Nu doit étre :

NUS a|:LfCZB+AS.f_9:|
0!9713 YS

B, = (40— 2)(b-2) =38x (b—2)cm

Selon « RPA 99 version 2003 » A =0,8%B, ................. Zone lla
A =0,8%[38(b—2)]=0,304(b— 2)cm?
A=1851<50

[ 085
1+0,2(4/35)?
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a:[ 0,85 }

1+0,2(18,5185)?

a=0,80

f, = 25MPA ; F, =400MPA ; v, =15 ; y, =1,15.

N, :0{ Br.fo Asfe}
0’97/b 7/5

N, < 0’80x[38x (b—2)x25  0,304x (b—2)x400}

0,9x1,5x10 1,15x10
b >1416¢cm.

Donc onprend b=40cm
D'apres le R.P.A 99(version 2003)

MIiN(@,b) =40 CM > 25 CMe.cvies s e et et ereeeres crereenens Condition Vérifiée.
min(a,b) =40 cm > % =15,3CMiiiii i e e e Condition Vérifiée.
14 < % 2 L€ e e e e oo oo oo oo e Condition Vérifiée.

Donc: a=b=40cm.

Tableau 11 .6 : Tableau récapitulatif des dimensions des poteaux

Types | Niveaux | Sections des poteaux (cm?)
R.D.C 40x40
1
1 40x40
2 35x35
3 35x35
2
4 35x35
5 35x35
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11.6 Voiles

Les voiles servent, d’une part, a contreventer le batiment en reprenant les efforts horizontaux
(séisme et ou vent), et d’autre part, a reprendre les efforts verticaux (charges et surcharges) et les
transmettent aux fondations.

L'épaisseur minimale des murs voiles est de 15 cm selon le RPA 99 (version 2003). De plus,
I'épaisseur doit étre déterminée en fonction de la hauteur libre d'étage he et des conditions de
rigidité aux extrémités.

D’apres le RPA99 version 2003 article 7.7.1 sont considérés comme voiles les éléments
satisfaisant a la condition:

L> 4e L : longueur de voile, e : épaisseur du voile
Dans le cas contraire, les éléments sont considérés comme des éléments linéaires.
De plus, I'épaisseur doit étre déterminée en fonction de la hauteur libre d'étage he et des conditions

de rigidité aux extrémités indiquées.

Figure 11.7 : Coupe de voile en élévation

Pour RDC, 1*" au 5°™ étage

h, h,

._e. 306 306
e2max(22,25,15>cm:>ezf :>e2§:>e > 13,91 cm
L > 4eeteyy, = 15cm

Avec :

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

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

Pré-dimensionnement des éléments principaux

Dans ce chapitre, nous avons pré-dimensionné les éléments principaux. Le tableau I11.7

regroupe les différentes sections des eléments.

Tableau 11.7 :

Tableau récapitulatif des dimensions des différents éléments porteurs
) Sections | Epaisseur
Eléments
(cm?) (cm)
Plancher / 16+4
Poutres principales 30x40 /
Poutres secondaires 30x30 /
RDC 40x40 /
Typel [1%4tage | 40x40 /
Poteaux 2°™ au
Type 2 . 35x35 /
5°™ étage
Voiles ! 20
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Chapitre 111 Calcul des planchers

I11.1 Introduction

Les planchers sont des éléments horizontaux de la structure d’un batiment destinés a rependre
les charges d’exploitation, les charges permanentes, et les transmettent aux éléments porteurs
verticaux (poteaux, voiles, ...).

Les planchers assurent deux fonctions principales:

e Fonction de résistance : Les planchers supportant leur poids propre et les surcharges

d'exploitation.
e Fonction d'isolation : Ils assurent une isolation thermique et acoustique pour les différents

étages.
111.2 Dimensionnement des poutrelles

Comme notre projet a usage d’habitation et commerce, on adopte un plancher a corps creux qui
est constitué par des poutrelles en béton armé sur les quelles reposent les entrevous. Les poutrelles

sont disposées suivant la petite portée et travaillent dans une seule direction.

Notre projet étant une construction courante a une surcharge modérée (Q<5 kN/m?). La hauteur

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

16 cm : corps creux;
4 cm : dalle de cmpression.

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

Avec : {

axes.
Hauteur du plancher : hy = 20cm.

Epaisseur de la nervure : hy = 4cm.
Largeur de la nervure: by = 12cm.

b |

-

. I .
|
ix 3 ] F’//f/’/ﬁ’%/ s 1
|
| i b, / b, L}

|
I "

by 65

Figure I111.1 : Dimensionnement des poutrelles

= Calcul de la largeur (b) de la poutrelle
Le calcul de la largeur "b" se fait a partir des conditions suivantes: b=2b1+bg ................... (@8]

La portée maximale est : L =3,30 m et ;=65 cm.
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bls('l_bO) blsw=26,5cm
2 2
bl:minb<|— = blsi—?:33cm

6h, <b, <8h, 24cm <b, <£32cm

Soit :b, =26,5cm. pour avoir b =2b, +b, =b=2x265+12=65cm.
111.3 Méthode de calcul des poutrelles

111.3.1 Méthode forfaitaire
Il existe plusieurs méthodes pour le calcul des poutrelles, Le réglement BAEL 91 propose une
méthode simplifiée appelée méthode forfaitaire applicable pour les planchers courantes si les
conditions ci aprés sont satisfaites.
111.3.1.1 Les conditions d'application de la méthode forfaitaire
Cette méthode est applicable si les quatre conditions suivantes sont remplies :
a) La charge d’exploitation Q < max(2G;5 KN/m?);
b) Les moments d’inerties des sections transversales sont les méme dans les différentes travées ;
c) Le rapport des portées successives est compris entre 0,8 et 1,25 08<——<125;
(i+1)
d) la fissuration est considérée comme non préjudiciable.
111.3.1.2 Principe de calcul
On exprime les maximaux en traveée et sur appuis en fonction des moments fléchissant
isostatiques "M, " de la travée indépendante.
Selon le BAEL 91, les valeurs My, M;, M. doivent Vérifier les conditions suivantes:
M, > max[1,05M,; (1+0,3c)M, |- (M, + M, )/2
Mt > (1+0,3x)M,/2 dans une travée intermédiaire.

Mt > (1,24 0,32)M,/2 dans une travee de rive.

M,: Le moment maximal dans la travée indépendante ;

M i : Le moment maximal dans la travée étudiée ;

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

v' Le rapport de la charge d’exploitation a la somme des charges permanentes et

d’exploitations est exprimé par 0=Q/ (G+Q).
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My M, I,/ M M. f.f
A A J= Ay

Travee isostatique Travée hyperstatique

M, M

— Travée hyperstatique

M

_ yTravéeisostatique
M,

Figure 111.2 : Diagrammes du moment corrigé

111.3.1.3 Les valeurs des moments aux appuis

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

0.2 Ms D’E,[TD 0.2 Me
Poutre contenue a deux travées
0,2 Mo D'?, T” D’Eﬁ” 0.2 Mo
Poutre contenue a trois travees
0,5 Mo 0,4 Mo |
D,E\M-:l . AN /ﬂ [},1? )
A~ A N T~ | T A

-, o~ ., - -
. 2 -, - - =

Ry ——— '-q__i

Poutre contenue a plus de trois travées
Figure 111.3 : Type des poutrelles
111.3.1.4 Effort tranchant
L'étude de l'effort tranchant permet de vérifier I'épaisseur de I'dme et de déterminer les
armatures transversales et I'épure d’arrét des armatures longitudinales.

Le reglement BAEL 91 prévoit que seul I'état limite ultime est vérifié.
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Chapitre 111
T'l.-"..l' ‘
Sl T i
. T.
Figure 111.4 : Diagramme de I’effort tranchant
M,, — M, (ql
W=—T7 %3
My, — M, (ql
L=="7—""3

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

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

moments sur appuis la méthode des trois moments.

111.3.2.1 Principe de calcul de la méthode des trois moments

Pour les poutres continues a plusieurs appuis

M]:I. Mn—l
My - Mo l l l l l Mp+2
} v e RPNy
Al A n-l AN M on+l S nt2
Ll ----------- Ln-l Ln Ln—l Ln—l-‘
- -4 - L | -4 -
(Ma1) a Mg (Ma+1)
Y Y Y Y Y Y Y LYY YYYYSILYY
iy Ay P
(n-1) - L. S;) Lo ={n+1)
Ma-1) 1 oM o q (Ma+1)
Ve e
(i) frrrsrrry)
Roat y 2 R. 1 RHWR "

Figure 111.5 : Schéma de calcul pour la méthode des trois moments
Isolant deux travées adjacentes, elles sont chargées d'une maniere quelconque; c'est un systéme
statiguement indéterminé, il est nécessaire de compléter les équations statiques disponibles par

d'autres méthodes basées sur les déformations du systeme.
Mn, Mn.1, Mns1 : les moments de flexion sur appuis (n), (n-1), (n+1), ils sont supposés positifs,

suivant les conditions aux limites et les conditions de continuite, (6 '=6")...... (1)
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Les moments de flexion pour chacune des travées L, Ln+1 sous les charges connues q, q’

peuvent étre tracé selon la méthode classique. My, Mn.1, My+1 sont provisoirement omis.

L Ln—l

n
-t —» +—»
ap I bn ap +1 I bp+
+— ey o+

Gn, Gn+1: les centres d'inertie des aires de diagramme des moments.

an, bn, an+1, bne1: sont la signification indiqué sur la figure.

Sh et Sps1 : les Aires des diagrammes des moments pour les travées L, et Ly
0 '=0'(Mp1)+ 0 '(My)+ 0 '(q)

Selon le théoreme des Aires des moments, on aura :

S a M L M L
nn n-1"n nn

"L E, " 6E, = 3E
n—l —l Il
9,.:Sn+1'bn+1+Mn'Ln+l+Mn+1'Ln+1
L E 3.E 6.E
n+1"1 I I

Ln Ln+1

( ) Sn'an Sn+1'bn+1
0'=0 :>Mn_1.Ln+2Mn Ln+Ln+1+Mn+1'Ln+1:_6 +

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

111.3.2.2 Evaluation de I’effort tranchant

T =

W I 2
. :MW—I\/Ie_qXL
e [ 2

I11.4 Calcul du ferraillage

I11.4.1 Planchers RDC & étage courant

On a trois (03) types des poutrelles par chague niveau selon le nombre et les longueurs des
travées

Type 1: Travées A-B; B-C

A A A

3,02 m 3,30 m
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Type 2 : Travées A-B; B-C;C-D; D-E; E-F

A A A A A A

3,30 m 3,20 m 2,12 m 3,20 m 3,30 m

Type 3 : Travées A-B;B-C; C-D;D-E;

A A A A A

1.84 m 3,02 m 3.30 m 3,20 m

a)Vérification des conditions d’application de la méthode forfaitaire
Pour le type 1 ettype 2:
e la charge d’exploitation Q < max(2G,5 KN/m?);

Q =1,5KN/m? < (2G =10,08 KN/m?2 :5 KN/m):;
o Q=15KN/mM’ <10,08KN/m?

Condition vérifiée.

e Poutrelle a d’inertie constante (I = Cet)""'"'"'"""""""""""""""'Condition vérifiée.
e Fissuration peu préjudiciable ................................................ Condition vérifiée.
. : L
e Le rapport entre les travées successives : 0,8 < T <125
(i+1)

L . :
e 08< S S Condition vérifiée.

L(i+1)

Tableau I11.1 : Rapport entre les travées successives

Travées A-B B-C A-B B-C C-D D-E E-F
Portée 3,02 3,30 3,30 3,20 3,12 3,20 3,30
Rapport 0.91 1,03 1,03 0,98 0,97

Puisque toutes les conditions sont satisfaites pour les planchers étages donc la méthode forfaitaire
est applicable pour le type 1 et type 2.
b)Sollicitations
Le plancher d’étage courant comporte « 03 » types des poutrelles.
D’ou: G=5,04KN/m2 et Q=1,5KN/m?
b.1)E.L.U:
qu= (1,35G+1,5Q) x 0,65 = 5,89 KN/ml.
a=Q/(G+Q)=1,5/(5,04+1,5)= 0,23.
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(1+0,3a)= 1,00 > 1,05 donc on doit tenir compte de 1,07.
(1,2+0,3 a)/2= 0,63 (travée de rive).
(1+0,3 a)/2= 0,53 (travée intermédiaire).
b.2)E.L.S:
dg =(G+Q)x0,65—>q = 4,25 KN/ml.

» Exemple de calcul type 1 :
¢ Calcul ELU :

e Moments fléchissant isostatiques

% L? 5 22 .
M. - M* 28O0 onm M
ikl 1] Q 1 q [

5 2
_289x3307 g o1knm

e Moments sur appuis
En appui (A)et (C): M, =M, =02M; M, =02M;® =134kN.m M. =02M¥ =160 kn.m
En appui (B) : M; =0.5M, M; =05max(M ;% :M5) = 4 kN.m

e Moments En travées
Travee (AB), (BC)

MA?8 >1,07.Mp® MatMs _ s1knm

— M%® = 4,51KN.m
M2 > 0,63.M28 =4,23KN.m

ME€ >1,07.ME€ Ms+Me g 27nm -
2 = M2 =577KN.m

M2 >0,63.M5¢ =5,05KN.m

e Efforts tranchants

Les valeurs des efforts tranchants de chaque travee se calculent selon les formules suivantes :

MW_Me+quXL

Ty = L 5 Tw - effort tranchant & droite
Avec: JLT ) )
T M, —M, g, % L e effort tranchant a gauche
¢ L 2
Tw = 1’240_24 + 5’8923’02 —8,01KN.,
Travée (A-B) 134-4 589x302
Te = =200 209X9V2 _ g 77KN,
3,02 2
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_4-160 589x330

Tw = 330 5 =10,45KN.
Travee (8-C) 4-160 589x330
Te=2"220 2O9XSM_ gkN.
3,30 2
¢ Calcul ELS
e Moments fléchissant isostatiques
% L2 475 4
M, = 9 MAE _3.25%3.02" = 4.85KkN.m
3 .

e Moments sur appuis

En appui (B) : Mg =02M, M, =0.2M:% =097 kN.m

En appui (B) : M; =0.5M,

e Moments En travées
Travee (AB), (BC)

M, +M

M2 >1,07.M2 — B = 3,23KN.m

M2® >0,63.M5° = 3,05KN.m

M;+M

MEC >1,07.MEC — S = 414KN.m

M2 >0,63.M5¢ = 3,65KN.m

e Efforts tranchants

. 097-295 4,25x3,02

T oyt =5T6KN.
Travée (A-B) 0.97 | 295 4,25x3,02
Te =2 4 _ X5, = —7,07 KN.
3,02 2
i 2,9; ;;,16 N 4,25;3130 — 755KN.
Travée (B-C) 2905 | 116 4,25x3,30
Te = £227020 HEIXIIV 5 A7KN.
3,30 2

Pour le type 3

Calcul des planchers

4253307

M= =
: g

M. =02M;" =116 kN.m

M; =0.5max(M ;7: M3") =2.95kN.m

— M?® =323KN.m

— ME® =414 KN.m

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

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

Q=15 kN/m® < (2G ; 5 kN/m?) ,Q=1.5 kN/m* < (10.08 ;5 kN/m?)

... Condition vérifiée.

=5T7%kN.m
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e Poutrelle a d’inertie constante

e Fissuration peu préjudiciable

Condition vérifiée.

Condition vérifiée.

e Le rapport entre les travées successives n’est pas vérifi¢ 0,8 <——<1,25

(i+1)

Tableau 111.2 : Rapport entre les travées successives

Travées A-B B-C C-D D-E
Portée 1,84 3,02 3,30 3,20
Rapport 0,60 0,91 1,03

Vu que l'une de ces quatre conditions complémentaires n'est pas satisfaite pour la méthode

forfaitaire, on utilise le programme RDM 6 pour le calcul les moments maximaux.

Tableau I11.3 : Sollicitations des poutrelles pour étage courant

L E.L.U E.LS
Type | Travée ) M (KN. m) et T (kN) M (kN. m) et T (kN)
m
M() MW Me Mt TW Te MO MW Me Mt TW Te
A-B |302]| 671 | 1,34 4 4,51 8,01 -9,77 | 485 (0,97 | 2,95 | 3,23 | 5,76 | -7,07
1
B-C | 330 8,01 4 1,60 | 577 | 10,45 -9 579 1295| 1,16 | 4,14 | 7,55 | -6,47
A-B |330]| 8,01 | 160 | 3,77 | 5,89 9,06 |-10,38 | 5,79 | 1,16 | 2,72 | 4,26 | 6,54 | -7,49
B-C 320 753 | 3,77 | 2,86 | 474 | 9,71 -9,14 | 544 | 2,72 | 2,07 | 3,43 7 -6,6
2 CD |312)| 7,16 | 2,86 | 2,86 | 4,80 9,19 -9,19 | 5,17 | 2,07 | 2,07 | 3,46 | 6,63 | -6,63
D-E |320| 7,53 | 2,86 | 3,77 | 4,74 9,14 -9,71 | 544 | 2,07 | 2,72 | 3,43 6,6 -7
E-F 3,30 | 801 | 3,77 | 1,60 | 589 | 10,38 | -9,06 | 579 | 2,72 | 1,16 | 4,26 | 7,49 | -6,54
e les résultats obtenus par RDM 6 pour le type 03
Mt =5,41KN.m Mt =3,90 KN.m
E.LU< Ma (inter) =6,96 KN.m E.L.S<Ma (inter) =5,03KN.m
T=12,06 KN.m T=8,71KN.m
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111.4.1.1 Calcul du ferraillage des poutrelles

Les moments maximaux en travée compriment les fibres supérieures et tendent les fibres
inférieures et par conséquent les armatures longitudinales seront disposées en bas pour reprendre
I'effort de traction puisque le béton résiste mal a la traction.

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

Les poutrelles sont des sections en T dont les dimensions sont données comme suit:

. 65em

f//////;////// } tem

l16em

- NN

e e
12km
Figure 111.6 : Section de la poutrelle T
Le Tableau I11.3 donne les sollicitations maximales utilisées pour le calcul du ferraillage.

Tableau I11.4 : Récapitulatif des efforts maximaux

E.L.U E.L.S

Momax = 8,01 KN.m Momax  =5,79kN.m
M max = 5,89 KN.m | Mt max = 4,26 KN.m
Ma (rive) max = 1,60 KN.m | Mg (rive) max = 1,16 KN.m
Ma (inter) max = 6,96 KN.m | Mg (intery max = 5,03 KN.m
T max =12,06 KN.m | Tmax = 8,71 kKN.m

111.4.1.2 Ferraillage en travée E.L.U

a)Vérification de I’étendue de la zone comprimée

ho
M = b.ho.cbc(d —?j

M, =65x4x14,17(18-2).10" % = 58 95KN.m

ta

M =5,89 KN.m<M

¢ max tab = 58,95 KN.m

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

simple comme une section rectangulaire de dimension b x h= 65 x20 cm? avec M max=5,89 kN.m.
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h

d a
— o — — —s

Axe Neutre

ht

Figure 111.7 : Position de I’axe neutre

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

My 589x10°
fbc.dz.b 14,17x (18)° x 65

m ~0,019< 0,392—>A'S -0

0.=1,2501— 1—211)=0,024

1=0019<0,392=> PIVOLA :&_ =10% 81— 0,400,990
=1—-VU4a40=V,

f
o, = =499 _345 mpa
y. 115

My 589x10°
Bdog 0975x18x348

A =0,95cm2. = As= 0,95 cm?.

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

f
A . >max ﬂ;0,23><b><d>< L2g =(65X20;0,23x65><18x£j
min 1000 fe 1000 400

= A >max(1,31,41)

A . =141cm?.
min

—=A =max(A . ;A )=max(1,41;095)=L4lcm?.

cal)
On choisit As = 3T10 = 2,36 cm>.

adoptif min’

111.4.1.3 Ferraillage sur appuis

e Appuis intermédiaire

_ - - - ;s = . u _
Etat- limite ultime de résistance : Ma max(inter) = 6,96 KN.m

La section de calcul est une section rectangulaire de dimension :

(b, xh) = (12x20) cm?
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~ Ma(inter) _6,96x10°
"TF @b, 14171812
bc
o0=1,250— \1- 2y1)=0,169
B=1-040=0932
fe 400

6y =— =——=348 MPa.
v, 1,15

~0.126<0,392—> A'S =0

M ainter)  6,96x10°

A= =
s(ine) "B do.  0,932x18x 348

=1,19cm2.

e Appuis de rive

mU . =160 KN.m
a max(rive)

Magrive)  160x10°
f b, 1417(18)x12

0.=1,250— \f1—211)=0,036

B=1-0,40=0,985

f
G, _e _400_ 448 Mpa
v. 1,15

~0,029<0,392 A'S =0

Marive) 160107
s(rive) B.dog  0,985x18x 348

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

A =0,26 cm?.

f
A smax| 2N 023xbxdx28 [=[12%20.5 93, 19 18x 2L
min 1000 4

fe 1000
= A_. >max[0,24:0,26]
min
_ 2
Amin(inter) =026 cm?”.
=A : :max(A A ): max(0,26; 1,19) =1,19 cm?.
a doptif min’" “cal

Onchoisit  Ag=2T10=1,57 cm>.

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

— . _ . _ 2

On choisit As =1T10 =0,79 cm?

00)
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111.4.1.4 Vérifications
a)L'influence de I'effort tranchant
D’apres le BAEL91 (art A.5.1,211):

u
. Thex _ 12,06x10°
U b,xd 12x18x100

=0,56 MPa.

_ f
Fissuration peut nuisible : 7 = min[O,Zﬂ;SMPaJ = 3,33 MPa.
Y
b

= 0,56 MPa. < Tu =3,33MPa. Condition Vérifiée.
Pas de risque de cisaillement.
b)Section et écartement des armatures transversales A,

b.1)Diamétre des armatures transversales
. (h b,
<Minf —;—=: & mi
¢t [35 10 ¢Imlnj

@ < min @;%;10 =5,71~8mm.
35 10

On prend :
¢ =8 M=A =1¢8=05 cm’.

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

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

b.3)La section des armatures transversales

A vl —0.3kf,)
b,s, 0,9.f,. (sina+ cosu

o ()

K=1 (fissuration non préjudiciable).
a=90° = Sinag + Cosa =1

fe=235MPa. ; v, =115

ys(ru _0’3k'ftjj
*) =>A. 2 b,.S

09f, "t
tZ1,15(0,56—03X1xz'1)xo,12x0,15
0,9x 235
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A, =-685.10"

La section exigée par la condition de non fragilité (B.A.E.L 91)
c)Pourcentage minimal des armatures transversales
A xf T

L ©>max (-%:0,4 Mpa
bO><St (2 P2)

A xf

—L ¢ >max(0,24;0,4 Mpa)=04 Mpa.
b, xS,

=306x10°m? ~0,31cm?.

A 0,4><b0><St ~ 0,4x0,12x0,15
t f Bl 235

e
Alors on adopte :

g, =8 Mm=A =1¢8=05 cm?’.

d) Compression de la bille d'about

La contrainte de compression dans la biellette est:

I

Figure 111.8 : Compression de la bille d*about

+——
o

F Fo =Ty X2 2T

- _ " . SN iml — U

G, = 5 avec : S:aj/_bo D’ou :ch ab,
2

a = lalongueur d'appui de la biellette<0,9xd
On doit avoir :6b < fczslyb

Mais pour tenir compte du fait que I'inclinaison de la biellette est légérement différente de 45°
donc on doit vérifier que :
G, < O,8f(:28/y|O

0,85.f 2T vy
2T, < C28 o> u'b

ab, Yo - 0,8.b,.f
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3 2x12,06x1,5
- 0,8x12x25x10

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

=0,01lcm

a=min (36 cm; 16,2cm) =16,20cm>0,01cm .........cooeivinininnnn. Condition Vérifiée.
e)Vérificationa L'E .L .S
e.1)Au niveau des travées

Lorsque la fissuration est peu préjudiciable, il n'est pas nécessaire de Vérifier la contrainte

maximale dans l'acier tendu o,

Sectionrectangulaire . y-1) fs _
i =Siia<|— |+ —=—=0, <6, =0,6xf, =15MPa.
Acier F,E400 2 100

e.2)Veérification des compressions dans le béton a ’E.L.S
- Si la condition ci-dessous est Vérifiée la veérification des contraintes de compression dans le
béton est inutile (sur appuis et en travées).

0< vy—-1 +fC28;y: M,
2 100 M

ser

Tableau I11.5 : Vérification des compressions

My Mer vy—1) fcus ;
(kN.m) | (KN.m) a ( > j 100 Observation
Appui 6,96 503 | 0,169 0,442 Condition vérifiée
Travée | 5,89 4,26 | 0,024 0,441 Condition vérifiée

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

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

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

_ 0,75.V,
V, <VetV, <0,267aby.f =4

IA

a<d
o'fc28

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

Ia - Longueur d'ancrage.

IS : Longueur de scellementdroit(donnée a partir du BAEL91)

On choisit par exemple un crochetde 909
Donc:I_ =1_-24,69telque:l . =35¢(F. =25MPa;F 400)
a s S Cc28 e

Ia =10,31p =10,31x1,00=10,31cm
Alors:a = Ia -2=10,31-2=8,31cm
\_/u =0,267xaxb, x fC28 =0,267(8,31x 12)><10'1 x 25 = 66,56 KN.

Vv, < \7u 12,06 KN <66,56KN. .. eveeneinieieee e Condition Vérifiée.

g)Veérification des armatures longitudinales
Au droit d’un appui simple, la section A des armatures longitudinales inférieures doit étre telle
que l’on ait :

VU
felys

A >

_ 1,15x12,06x10

=0,35cm?.
S 400

A

A, =236 cm? >0,30cm? = condition \érifiée.

h)Vérification de la contrainte d*adhérence limite

Il faut vérifier que T ST

Vv . R :
S ; (ZU: Etant la somme des périmetres utiles des barres)

‘T. =—-
®0,9x0,23%u

T = 0,6.y¢ .f,; Pour les armatures 8 HA=y, =15

fs =21 MPa; T =0,6x15"x2,1=2,84 MPa.

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

-3
T = 12,06.10 = 0,39 MPa.
0,9x0,23x0,151
Doncts =0,39MPa<T=284MPa........ccooiiiiiiiiiiiiiiiiiiiie Condition vérifiée.

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

L . .
Avec : Fagm = 5‘33" —Lmax : la portée maximal
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Dans notre cas, ona: L max=3,30m

330

bh3 h N2 ,
IO E+15Aut(§_d) ->d =0,1h

0,65 X 0,203 0,20
lp =~ +15 x 2,36(=

I, = 2,30.10"1m*.
Ay 236107
"~ bed  0,12x0,18

0,05f, 0,05 x 2,1
A= 28 _ = 3,74

2+3%p Olé)o 011

=0,011

U*=1 L7508 _ 0,67
(4p ogt) + fiog ’

R L _ 11x230.10""
7 @+au)  (1+4374%x067)

fo Mal? 426 X107 %3302
T 10E;.1y; 10 x 321642 % 0,07 _ -

= 0,07m*.

Avec :E. = 11000(fC28)1/3 —32164,2MPa

Donc:f =2,06.107*cm <f,4, =066cm..................cccn..... Condition vérifiée.

111.4.1.5 Schemas de ferraillage des poutrelles (Etage courant)

irio 1T10

25

7440 | 3110

r gl "] | i
- - a =& =
Coupe cn raveées

COUPE en appuis

Figure 111.9 : Ferraillage des poutrelles de rive.

iTio 1T10(fil) +1T10{chap)
aTio . | | 3m0
I i~ — S -
™~ - ] e & = ‘
Coupe en traviecs COupe €n appuis

Figure 111.10 : Ferraillage des poutrelles intermédiaire
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111.4.2 Planchers terrasse

111.4.2.1 Etude des poutrelles Planchers terrasse
On a trois (03) types des poutrelles selon le nombre et des longueurs des travées
Type 01 : Travées A-B ; B-C

A A A

3,02 m 3,30 m

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

A A A A A A

3,30 m 2,20 m 212 m 3,20 m 3,30 m

Type 03 : Travées A-B; B-C; C-D; D-E;

A A A A A

1.84 m 3,02 m 3.30 m 3,20 m

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

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

_ 2
e Q=I1KN/m"<12,96KN/m> Condition vérifice.

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

e Fissuration peu préjudiciable ..............oooiiiiiiii Condition non vérifiée

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

b)Sollicitations
G=648KN/m*> :Q=1KN/m’

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

QU =1,35G+1,5Q = 6,66 KN/ml
QSer =G +Q=4,86KN/ml
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» Exemple de calcul type 01 :
Travées A-B ; B-C

A oA A

3,02 m 3,30 m

Le calcul se fait selon la formule

S a S b
Mn1.|_n+2|v|n(|_n+|_n+1)+|v|n+1.|_n+1——6{ rl‘_ n, ”tl ”+1} .......... ).
n n+1
Mo= QP/8
an = bp=L,/2
S=2/3.Ln. Mo

an+1 = bner = Lpea/2
Sne1 = 2/3.Lns1. Mo
v  APELU:
+ Sur appuis de rive

_gxL?z  6,66x(3,02)

Mp® g 3 = 7.60 KN.m =M, =- 0,2 M,® =0,2(7,6) =—1,52KN.m.
2 2
MEC = qxg" _ 6’66Xé3’30) =9.07KN.m =M, —— 0,2 M2® =0,2(9.07)=—1,81KN.m.
+ Sur appuis intermédiaires
> Partie AB

MAB= L = 7 60 KN.m.
8

an=bn=¥ =151m

$n=2/3.L,. MAB =2/3 x 3,02 X 7,6 = 15.30 m%.
» Partie BC

MEC = 2= 9,07 KN.m.
an+1 = bpa =1,65m.

Sn1=2/3.Lnes .MBC =2/3 x 3,30 x 9,07 = 19,96 m>.

15,30x1,51, ,19,96X1,65
)+(

Donc (1)=3.02Ma+2(3,02+3,30).Mz+3,30M = -6]( 302 330

).
Avec: Ma= - 0,2x M4B=-1,52 KN.m.

¢ 12,64Mg+ 3,30M¢ +4,59 =-105,78

¢ 12,64Mp=-95.21

e Les moments sur appuis
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M- -1.51 KN.m Mg~ -7.52 KN.m Mec- -1.81 KN.m
Efforts tranchants

- 1,513—0;,52 N 6,66;3,02 _B06KN.
Travee (A-B) 151 17 52  6.66x 3,02
Te =—2=— o€ DOOXIV2 12 04KN.
3,02 2
Tw = 7’5§ ;01’81 + 6’662 330 _1572kN.
Travee (B-C) 752 | 181 6,66x3.30
Te = 2€7 0% DOOXIIY_ 9 26KN.
3,30 2

+
>

Les moments en travee

Mtag = Ma+Mpg /2 +Mgag = 3,08 KN.m
Mtgc = Mg+Mc /2 +Mggc = 4,41 KN.m
alPELS :

Sur appuis de rive

_gxLz  4,86x(3,02)

M® =554 KNm=M,
8 8
2 4 2
mee = 9 _ 86x(330)° g 6o knm = M.
8 8
Sur appuis intermédiaires
Partie AB

M{P= 2% = 5,54 KN.m.

dn = bn:% = 1,51m

S.=2/3.L,. M}B =2/3 x 3,02 X 5,54 = 11,15 m2,

>

Partie BC

MBC = 2= 6 62 kN.m.
8

an+1 = bn+1 = 1,65 m.
Sn1=2/3.Lps1 .MEC =2/3 x 3,30 x 6,62 = 14,56 m2.

Donc (1)=>3.02Ma+2(3,02+3,30).Mg+3,30M¢c = -6[(

=-0,2 M{® =0,2(5,54) = —1,11KN.m.

=-0,2 M5° =0,2(6,62)=—1,32KN.m.

11,15X1,51, , ,14,56X1,65
)+ ( )]

Avec: Ma= - 0,2x M4B=-1,11 KN.m.

¢

12,64Mg + 3,30M¢ +3,35 =-77,13
12,64Mg =-69,42

Les moments sur appuis
Ma=-1,11 kN.m

Mg = -5,49 KN.m

3,02 3,30

Mc=-1,32 KN.m
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e [Efforts tranchants

~111-549 4,86x3,02

Tw === O+ TSR <589KN,
Travée (A-B) 111 1549 486x 3,02
Te === 2% HODXSVE g 79KN.
3,02 2
T 5,42;,32 N 4,86;3,30 _9.28KN.
Travee (B-C) 549’132 4.86x3.30
Te = 2397592 HOOXIY 5 75KN.
3.30 2

e Les moments en travée
Mtag = Ma+Mg /12 +Moag =2,24 KN.m Mtgc = Mg+Mc /2 +Mogc =3,21 KN.m
Tableau 111.6 : Récapitulatif des sollicitations des poutrelles pour terrasse

E.LU E.L.S

Type | Tavee | L M (kN. m) et T(kN) M (kN. m) et T(kN)

(M Mo T My | Mo | M | Tw | To | Mo | Myl Me | M; | Tw | Te
AB | 302|760 | 152 | 752 | 308 | 806 | 1204 | 554 | 1.11 | 449 | 2,24 | 589 | 879

1
B-C | 330|907 | 752 | 181 | 441 | 1272 | 926 | 662 | 449 | 132 | 321 | 928 | 675
AB | 330|907 | 181 | 705 | 464 | 940 | 1258 | 6.62 | 1.32 | 515 | 339 | 686 | 9,18
B-C | 320|852 | 705 | 524 | 238 | 11,22 | 10,09 | 6.22 | 5,15 | 3.82 | 1.72 | 8.19 | 7.36
2 | cD | 312|810 | 524 | 524 286 | 10,39 | 1039 | 5.91 | 3,82 | 3.82 | 2,09 | 7.58 | 7.58
D-E | 320 | 852 | 524 | 705 | 2,38 | 10,09 | 11,22 | 6.22 | 3,82 | 515 | 1.72 | 7.36 | 8,19
E-F | 330 | 907 | 7.05 | 1.81 | 464 | 1258 | 940 | 662 |515| 1,32 | 339 | 918 | 6,86
AB | 184|282 |056|39|055| 429 | 796 | 207|041 | 287 | 0,43 | 3,13 | 5.80
B-C [302|759|394|560|282| 951 | 1060|554 |287| 409 | 2,06 | 6,93 | 7,74

3
C-D | 330|907 |560|69 | 280 | 1058 | 11,40 | 6,62 |4,09 | 508 | 3.04 | 7.72 | 8,32
D-E 32085269 | 170|419 | 1230 | 901 | 6,22 | 508 | 1,24 | 3,06 | 8,98 | 6,58
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Le ferraillage des poutrelles est calculé pour une section en T soumise a la flexion simple a
I’E.L.U. Ensuite la vérification du béton et les sections d'armatures se fait a I'E.L.S.
Pour le calcul de ferraillage on prend les sollicitations maximales suivantes:
Tableau 111.7 : Récapitulatif des efforts maximaux

E.L.U E.L.S
MO max = 9,07 kNm MO max = 6,62 kNm
M max = 4,64 KN.m Mt max = 3,39 KN.m

Ma (rive) max = 1,81 kN.m Ma (rive) max = 1,32 kN.m
Ma(inter) max = 7,52 KN.m IVla(inter) max = 5,15 KN.m
TmaX: 12,72 kNm Tmax: 9,28 kNm

111.4.2.2 Ferraillage en travée

a)Vérification de I’étendue de la zone comprimée

— hO
M _b.ho.obc(d—?}

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

ta

M, oy = HOAKN.M<M ) =58,95KN.m - M <M,

Donc la zone comprimée se trouve dans la table de compression.
—> La section de calcul sera une section rectangulaire de dimensions (bxh)= (65>< 20)Cm2
b)Vérification de I’existante des armatures comprimées (A’)

M, 4,64x10°

- 2
fbc.dz.b 14,17x (18)° x 65

1=0,016<0,392=> pivot A :£_ =10%

w= ~0,016< 0,392—>A; -0

—1.25(1 - /1—2u1)=0,020 f
a=1.25 1) oo =-& =49 _348 MPa
B=1-0,40=0,992 v, 115
M 3
A, t __ 464x10° o5 = As= 0,75 cm

“Bdo, 0,992x18x 348
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c) Condition de non fragilité (B.A.E.L 91 art A.4.2.1)

65x20 4 53, g5 x18x 2L
1000 400

A . >max ﬂ;0,23><b><d><fﬂ =[
min 1000 fe

=A . >max[1,3;141]
min

A . =141cm?.
min

=A :max(A A __ J=max(1,41;0,75)=141cm?.

adoptif min’ cal)
Le choix As = 3T10 = 2,36 cm?.
111.4.2.3 Ferraillage sur appuis
e Appuis intermédiaire
Etat- limite ultime de résistance :

MU . =7,52KN.m
a max(inter)

La section de calcul rectangulaire a les dimensions (b, x h) = (12x20) cm?

~ Ma(inter) _ 752x10°

- o 0D, 14,17(18)2x 12

a=1,251- JT-2y1)=0183

B=1-040=0927

f
osz—e:@::ms MPa,
v 115
MaGntery  7,52x10°

sinten) ~ " Bdo,  0927x18x348

~0,136< 0,392—>A'S =0

A =129 cm2.

e Appuis de rive :

mY . =181KN.m
a max(rive)

M,_ . 3

a(rive)  181x10

-2, 14,17(18)2x12

~0,032<0,392—> A; -0

[

4]
e
-
L]

a=125(1-1-2u)=0041 P=1-040=0984 o, =—S=_"—=348 MPa

a
—_
=
Lh

Magve) 181107

A= = B
S(Ve) ™ "Bdo,  0984x18x348

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

bh f o
A . >max| ——0,23xbxdx—= |=
min 1000

(12>< 20 2,1}
fe

;0,23x12x18x ——
1000 400

= A . >max[0,24;0,26]
min

A =0,26 cm?.

min(inter)

=A : :max(A A ):max(0,26;1,29):1,29cm2.
a doptif min’" “cal

> Le choix;
As=2T10 = 1,57 cn?.

A =0260m?
min(rive)

= A — max(a )= max(0,26:0,20) = 0,29 cm2.

adoptif min ;Acal
» Le choix:

As =1T10=0,79 cn?’.
111.4.2.4 Vérifications
a)L'influence de I'effort tranchant

D’apres le BAEL91 (art A.5.1,211):

u
CThax  1272x10°

- = =0,58 MPa.
U b,xd 12x18x100

T

_ f
Fissuration peut nuisible :ru = min[O,Zﬂ;SMPaJ = 3,33 MPa.
p

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

Pas de risque de cisaillement.

b)Section et écartement des armatures transversales A,

b.1)Diamétre des armatures transversales

¢t < minii.b_o;ﬂminj

35'10
1 A Yy D
¢, < mi iﬁfﬂm | ¢[5mm!ﬂ;£;m\!=5j1xgmm_
"'35 ].':I _,-'I I-.\_ 35 ].I:I _."I
On prend - g, =8 mm=A =1¢8=05 cm’.
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b.2)Calcul des espacements
St <min(0,9xd;40) cm
St <min(16,2;40) cm
b.3)La section des armatures transversales
A, A __O’Bk'f”) .................... *)
bys, 0,9.f,. (sina+cosa)
K=1 (fissuration non préjudiciable).
a=90° = Sina + Cosa =1 feE=235MPa. ; vy, =1,15
v. T —03kf )

N TR 115(0,58 -0,3x1x 21
(*) =A z— Ubjﬁt A, > 150 : 1)

b > %012%015=-48910"°
0.9f, 0.9 x 235

La section exigée par la condition de non fragilité (B.A.E.L 91)
c)Pourcentage minimal des armatures transversales

:St <16,20 cm:>St =15 cm.

A xf T A xf
L e >max (-L;04 Mpa) L& >max(0,29;04 Mpa)=04Mpa.
b, xS, 2 b, xS,
0,4xb xS
A, > 0"t | 04x0.12x015 500 105 m? ~0.30cm?.
t f 235

Alors on adopte : ¢ =8 mm — A;=1¢8=0.5 cm*.
d)Compression de la bille d*about

La contrainte de compression dans la biellette est:

F =T x+2
—_Fba . i u D"'(_Y _2'Tu
Gb—g Vec : S:aj/_bo ou: b_a.bo
2

a = lalongueur d'appui de la biellette<0,9xd
On doit avoir :Eb < szs/Yb

\\
|_|
=

y

-+
a

Zom

<>

Figure 111.11 : Compression de la bille d'about

Mais pour tenir compte du fait que l'inclinaison de la biellette est légérement différente de 45°
donc on doit vérifier que :
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G, < O,8f(:28/y|O

0,85.f 2T .
2T, < C28 aZU—Yb 1> 2x12,72x1,5 —0,016cm
ab, Yo 0,8.b,.f g 0,8x12x25x10
a=min(a'’;0,9 xd);
a=c—-c-2cm=30-2-2=26cm
a=min (26 cm; 16,2 cm) =16,20cm>0,016 cm ............cooviiiiinnn. Condition vérifiée.

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

maximale dans l'acier tendu o,

Sectionrectangulaire . v-1) foe _
. =Si:as|— [+ = =0, <6, =0,6xf, =15MPa.
Acier F,E400 2

100

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

- Si la condition ci-dessous est Vérifiée la veérification des contraintes de compression dans le
béton est inutile (sur appuis et en travées).

a< vy—-1 +fC28 y= M,
2 100 M.,

Tableau I11.8 : Vérification des compressions

My M ger vy—1) fcus :
(kN.m) (kN.m) a ( > J 100 Observation
Appui 7,52 5,15 0,183 0,480 Condition vérifiee
Travée 4,64 3,39 0,020 0,434 Condition vérifiée

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

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

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

. 0,75.V,
V, <V, et V,<0267ab,f =1t

IA

a<d
O'fc28

Lorsque « a » n’est pas donnée on utilise la formule suivant :

55



Chapitre 111 Calcul des planchers

a= Ia —2cm telque: Ia = IS —Type de crochet
Ia : Longueur d'ancrage.

IS : Longueur de scellementdroit(donnée a partir du BAEL91)

On choisit par exemple un crochetde 909

Donc: Ia = Is —24,69¢ tel que : IS =35¢ (FC28 = 25MPag; Fe400)
Ia =10,31p =10,31x1,00=10,31cm

Alors:a= Ia -2=10,31-2=8,31cm

V, =0267xaxb, xf_,o= 0,267(8,31x12)x10™ L x 25 = 66,56KN.

28
Vv, < \_/u =12, 72KN < B6,56KN. .. evneeinieeeeeeee e Condition vérifiée.

g)Veérification des armatures longitudinales
Au droit d’un appui simple, la section A des armatures longitudinales inférieures doit étre telle
que l’on ait :
Vy A - 1,15x12,72x10 _ 0,37cm?.
felys S 400 As=2.36 cm’ > 0.37 cm’® Condition vérifiée
h)Veérification de la contrainte d'adhérence limite

A >

Il faut verifier que : T ST

Vv

u

7, =——2"—: (ZU: Etant la somme des périmétres utiles des barres)
0,9x0,232u

TS =0,6.y2 £ Pour les armatures a HA= 1/, =15

fs =21 MPa; T =0,6x15"x2,1=2,84 MPa.

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

-3
T, = 9.28.10 = 0,29 MPa.
0,9x0,23x0,151
Doncts =0,29MPa<T=284MPa........ccooviiiiiiiiiiiiiiiiiie, Condition veérifiée.

i)Vérification de la fleche
D’aprés BAEL 91 modifiée 99 : f < f 4

L . .
Avec : Fygm = 5“(‘)2(‘)" —Lmax : la portée maximale

Dans notre cas, ona: Lma=3,30m Fadm :%:0,00GBm.

Il faut que les conditions suivantes soient Vérifiées :
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h
Tt L (20, L 0,06150,084) o Condition vérifie.
L 225 330 225
h M
Tty ser | (20, 339 ) 506120,050)............... Condition vérifiée.
L ~10.M, 330 10x6,62
ser

A

S SL :(@:0,0113@:0,00% ............................ Condition non vérifiée.
byd ™ f, 12.18 00

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

On va calculer:

Mi.L? o Mv.L?

" 10EV.If,

' 10EiLlf,

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

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

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

E, =3700(f )*? =10818,86 MPa

c28

L1l 11l
|f = 0 ’lf :’—0
S PRI Y ST

I0 :Moment d'inertie de la section total rendue homogéne /a I'axe passant par son C.D.G ;

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

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

i.1) Détermination du centre de gravité
) ZAi'yi y :(65><4)(2+2!]—4)+[(2!]—4)12(2@—4);’2]+]5><2:36><2 ~12.90 cm
Ye=5a. € (65x4)+(20—4)12+15%2.36
I

i.2) Détermination du moment d'inertie

by>, (b-b )y -h) b (h -y )
[ =G _ 0°"6  0f 0t "G6T s d-vy ):
g 3 3 3 5 G

_65(1290)°  (65-12)(1290 -4)"  12(20-12.90)°
g 3 3 3

I 15 %2.36(18 —12.90) > = 3640954 cm”.
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1.3) Charges prises en comptes

1-charge avant mise de revétement : j=2,80x0,65=1,82KN/m?.
2-charge aprés mise de revétement : G = 6,48x 0,65 = 4,21KN/m?.

3-charge total & 'E.L.S: P = (G+ Q);P = (6,48+1)x0,65= 4,86 KN/m?.

1.4) Calcul des moments correspondants

Mj:ossxaxLH8=035XL82x330H8:210KNn1
MG:035xexL%8=035x42u330H8:437KNm
MP:035xPxLH8:035x436x330H8:562KNn1

1.5) calcul des contraintes

M; M, M, 2,10.10°
c = - - = =49,93MPa.
S AZ AGU(L-04u)  Aud(1-04[L25(1- [1-2u )] 236x1782
M 10°
6 =—02 = 487.10 =11580MPa.
S AgZ 2,36x17,82
M 2.10°
Ogp = P = 262.10 =13363MPa.
A,.Z 236x17,82
i.6) Calcul des coefficients
0051
¢ A, _ 2.36 0011 - 28 _ Dﬁi.x 2.1 ~374
b,d 1218 i 2+3b )f  (2+3(12)/65) x0,011
L =52, =150
i.7) Calcul des coefficients (p)
. 75,
T (4Fo )+,
— 1,75x 2,1 _o14
j (4x0,011x49,93) + 2,1
L —1- 1,75% 2,1 049
G (4x0,011x11580) + 2,1
. 1o 1,75x 2,1 _ 054
P (4x0,011x13363) + 2,1
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i.8) Calcul des moments d'inertie apres fissuration

111 3 - R
. :_‘—:'I:, :IG AVEC:I_:I :£+15|:A (E_dllj‘+Al (E—d')‘]
Fi (1+ﬂi_pij 12 ) )

e

avec d"=h —(® +¢)=20-(0,10+2)=17.9cm

65% 20°
I, =
12
_ 1,1x45542,65
T (143.74%0.14)

1,1x 45542 65
_ = ~16590,58cmi’ ;I = = 28874 30cni"
(1+3,74x 0,54) (1+1,50% 0.49)

i.9) Calcul des valeurs de la fleche correspondantes

20 ;
+ 1{135(7 ~17.97 + D:‘:45542;650m 4

)

_1,1x45542,65
(14 3.74x 0.49)
1,1x 4554265

=32880,62cm’ ; I, =17685,84cm.

EI

FP

M. x L?
Fi S
10x Ei X IFI
2 7 2 7
o 2B O _gpyoy g o BTGB X0 o950y
1] 10x32164,2x32880,62 19 10x32164,2x1768584
2 7 2 7
o 562x(3,30)° x10 _0115cm : F_ - 4,87 x(3,30)° x10 _ 0,057 cm.
IP 10x32164,2x16590,58 VJ  10x32164,2x 28874,30
F =F -E.+EF -EFE
total ve i ip ig
Ptntal =0.057-0.022+0.115-0.093=0,057Tcm Ptntal =0.057cm.
Fioa=0057cm<fagm=0,66cm......cccevviiiiiiiiiiin, Condition vérifiée

111.4.2.5 Schemas de ferraillage des poutrelles (Terrasse)

ITio iT10
I P
A g L - o8
e |.....3T10
AT
Coupe en travécs coupe en appuis

Figure 111.12 : Ferraillage des poutrelles de rive

irio 1T10(fil) +1T10(chap)
o8 l -~
3TiO | 2710

.- e e [y

Coupe en travecs a
COUPE N appuls

Figure 111.13 : Ferraillage des poutrelles intermédiaire
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I11.5 Calcul du ferraillage de la dalle de compression

La dalle doit avoir une épaisseur minimale de 4 cm, elle est armée d’un quadrillage des barres,
les dimensions de la maille ne doivent pas depasser :
- 20cm (5.par m) pour les armatures perpendiculaire aux poutrelles.
- 33cm (3.par m) pour les armatures paralléle aux poutrelles.
» section minimale des armatures perpendiculaire aux poutrelles :
AL> 200/fe  (cm#ml) sil< 50cm
AL> 4L/fe  (cm?ml) si 50cm < I< 80cm
Avec | : I’écartement entre axe des nervures
> section minimale des armatures paralleles aux poutrelles :
All> A1l/2 L=0,65m Fe = 235 MPa
50cm < L=65cm< 80 cm — AL> 4x65/235 =1,10 cm?/ml
Onprend AL=6¢5=1,18 cm?ml
A,> 1, 18/2=0, 59 cm?/ml on prend A =6 ¢ 5=1, 18 cm?/mll

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

AL

—\ all
T T T T [ ] T T T
R DZEREE
|1|[|1H RN
IR N
I]I[lr Illl;miaxesdespuutmlles
Lo R
RERL |||‘|r/
i | 1
I 11

o SEREE
|]|[|I\Ir—r||||||
I T T I O O

Figure 111.14 : Schéma du ferraillage de la dalle de compression
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Chapitre 1V Calcul et ferraillage des éléments non structuraux

V.1 Introduction

Les éléments non structuraux sont les éléments qui n’ont pas une fonction porteuse ou de
contreventement, tels les éléments en macgonnerie (murs extéricurs, cloison...etc.) ou autres
(escaliers, balcon, acrotére...etc.).

Le ferraillage de ces éléments s’effectue selon les régles BAEL91 et les régles parasismique

Algériennes en vigueur 99/version 2003.
V.2 Acrotere
L'acrotére est couronnement placé a la périphérie d'une terrasse, il assure la sécurité en formant
un écran pour toute chute. Il est assimilé & une console au niveau de sa base au plancher terrasse
soumis a son poids propre G et aux charges horizontales dues a une main courante No=Q=1 KN/m
et au séisme qui crée un moment de renversement.
L’acrotere est exposé aux intempéries ce qui peut provoquer des fissures et des déformations
importantes (fissuration préjudiciable).Dans ce cas le calcul s’effectue a L’ELU et L’ELS.
L’acrotére pour notre structure a une dimension de 60 cm d’auteur et 10 cm d’épaisseur.
15¢m  10Cm
2¢m ¢"r:*;" N
Hun1I.JfL__

1

=
-

'

L=60¢n

I m

77777777

Figure IV.1 : Dimensions des Actions agissantes sur I’acrotére

1VV.2.1 Calcul les sollicitations
» Poids propre

5= {M+(O,lx0,5)+ (0,25x0,08)} ~0,073m?.

G =Sxy, =0,073x25=1,83KN/ml
G =1,83KN/ml.

» Effort normal

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

> Moment de flexion
M, =15xQxh=15x1x0,6 =09 KN.m
Mge=Mq =Qxh=1x0,6=0,6 KN.m

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

V =Ng =1KN

V, =15xV =15KN

Vier =V =1KN
» Enrobage

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

e:ﬂ=£=0,36m
1 Nu 247

e L’excentricité additionnelle
L
e =Max| 2cm;—— |=2cm
a 250

e L’excentricité de 2°™ ordre

B

e, = Toh (2+ag)

M
Li=2=12m; ¢ =101-—Y |=0=¢e =0,00144m
1,5M 2

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

e =0,381Im
0 h, . : : _
h = e, ~| — —C' | = lasectionest Partiellenent comprimee
0 _C'=0,28m 2
2
IV.2.2 Sollicitation au centre de gravité de I’acier tendue
e ELU
h
ey =€ + d—7° =0,421m M, = N e, =104KN.m
e ELS
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Mg = N, xe, =0,68KN.m

Donc la section est partiellement comprimée et le calcul se fait pour une section rectangulaire
b.h = (100x10)cm?.

IV.2.3.Calcul du ferraillage (E. L. U. R)

M, 104x10°
bd 2f,, 100x9 °x14,17

m = 0,009

1V.2.3.1 Veérification de I'existence des armatures comprimés A’

3.9 3.9

. _ fe 400
' 35410008, 3,5+174

Exy, 2x10°x115

=0,668 ;1000 ¢, = 1,74

1,=0,8x0,668(1-0,4x0,668)=0,392> 1 =0,000=A"=0
1=0,009 =p=0,995.
» On calcul:
{Afs : Sectiond'armatures en flexionsimple;
A;. : Sectiond'armatures en flexioncomposee.
A, - My _ 104x10°
ogxPxd 348 x0,995 x9

N 3
o =Ag - u__ 33_M
10004 100x 348

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

=0,33 cm?

=0,26 cm?

» Les armatures principales

A = dxbxfipg eser ~ 0450
smin f, e oy — 0185

x0,23=1,09 cm2/ml

Ag =max(Ag,; Ag s A ) =1,09 cm?ml
On adopte : 4¢8p.m = A_ =2,01cm?/ml ; S, =33cm.
» Lesarmatures de répartition
A, = % _20_ 0,50cm?/ml ; Onadopte: A, =2,01lcm*/ml soit 448 p.m
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IV.2.4 Vérification des contraintes (E. L. S)

> Position de I'axe neutre

b -

Eyl —n-As(d—yl) =0

50y; +30.15 y; —27135 =0=>y; = 2,05 cm
» Moment d'inertie

3
100:209)° 163,014 (9-209)

b
| = gyf ‘H]-As(d _y1)2 =
| =1524,65 cm.*
I1V.2.4.1 Détermination des contraintes dans le béton comprimé obc

My 068x10°

Ser

| °' 152465

c, = x 2,05=0,91IMPa.

6,, =0,6xf,, =15MPa.

Gy = 0,9IMPa < 6,, =15MPA. ....oioiiiieiee e, Condition veérifiée.

1V.2.4.2 Détermination des contraintes dans l'acier tendue ost
— .12, ) . e e
G st =Min gfe ;110/nf, = Fissuration préjudiciable.

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

o« =min { 266,67 ; 201,63 }=201,63 MPa

680
1524,65

Oy = n# (d-yq)=15 (9-2,05) = 46,50 MPa

G, =4650Mpa <o, =201,63MPa............covveieiiiiiiieeee

1VV.2.4.3 Contrainte de cisaillement

T
T, =
bxd
T=15Q=15KN = 1, = 1;)5 1:16,67 KN/m2=0,017 Mpa
X

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

7, =min(25MPa; 4 MPa)=2,5MPa

T, =0,017MPa< T, = 25MPa....oooiiiiiiiiiieeeeee e

Condition vérifiée.

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

D'aprés le R.P.A 99 (version 2003 Article 6-3), les éléments de structure secondaires doivent
étre vérifiés aux forces horizontales selon la formule suivante :

F, =4.C,AW,

Les coefficients A, C, et W, sont obtenus par le RPA99/version 2003 tableau (6-1)
A :Coefficient d'accélération de zone A =0,15

C, :Facteur de force horizontal C,=08

W, : Poids propre de l'acroteére W, =1,83KN.

F, : Force horizontale pour les éléments secondaires des structures

Il faut vérifier que: F, <1,5.0 = F, =4x0,15x1,83x0,8=0,88 KN.

F,=0,88KN <15.Q=15KN .....cociiiiiiii, Condition vérifiée.

e=10cm
—p
408/ml
» 0
408/ml 408/ml
j,* { b 408/ml  |p o
L S AL L _ A
| Coupe A-A P9

Figure IV.2 : Schéma du ferraillage d’acrotére

65



Chapitre 1V Calcul et ferraillage des éléments non structuraux

V.3 Escaliers

1V.3.1 Définition

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

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

1VV.3.2 Terminologie
Un escalier se compose d'un nombre de marches, on appelle emmarchement la longueur de ces

marches, la largeur d'une marche "g" s'appelle le giron, et la hauteur d'une marche "h".
Le plafond qui monte sous les marches s'appelle paillasse, la partie verticale d'une marche

s'appelle la contre marche, la cage est le volume se situe I'escalier. La projection horizontale d'un

\ Palier

escalier laisse au milieu un espace appelé jour.

Marche < \

Contre marche

Paillasse

emmarchement

Figure 1V.3 : Schéma de I’escalier

Notre batiment dispose un seul type d’escaliers : Escalier droit a deux volées avec un palier
intermédiaire.
1VV.3.3 Dimensions des escaliers

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

de BLONDEL:
59 < 2N+ < B66CM...cevvvvvrrs oo (1)
h : Hauteur de la marche (contre marche), 0. Largeur de la marche,
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Onprend : 2h+g=64cm (H=n.h :h—ze)

H=nxh = h =H/n Hauteur entre les faces supérieures des deux paliers successifs d'étage

h
H=nh=-=%
( ) )
n: Nombre de contre marches

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

1V.3.4 Etude I’escalier

2,70m

2,10m 1,40m

Figure IV.4 : Vue en plan de I’escalier
IV.3.4.1 Cas de volée

- 1.53m
A 2.10m 1,40m

{

Figure IV.5 : Schéma statique de I’escalier

a)Dimensionnement

a.1) Marches et contre marches
h=H/n etg= L/(n-1)
Donc d’apres Blondel on a : m = (L/(n-1))+2xH/n
Et puis:mm-(m+L+2H)n+2H=0...........(2)

67



Chapitre 1V Calcul et ferraillage des éléments non structuraux

Avec :m =64cm,H =153cmetL =210cm
Donc I'éguation (2) devient : 64n2-580n+306 = 0

La solution de I’équation est : n=9 (nombre de contre marche)
Donc : n-1=8 (nombre de marche)
h = 153/9=17cm.;donconprend:h=17cm. g=L/(n-1)=30cm.

On vérifie avec la formule de Blondel :

59cm< (2x17)+30<66cm =>59cmM<64CM<B66CM ;.. covevvees cevveen o Condition \érifiée .

L'inégalité vérifiée, on a:8 marches avec g =30cm.eth =17cm.
L'angle d'inclinaiso n est: tano. =17/30=0,57= a = 29,54° — cosa = 0,87

a.2) Epaisseur de la volée (e,)

Lece, <to <e, < o 20 e <20
30 20 30 cosa 20 cosa 30x0,87 20x0,87
- 8,05cm < e, <12,07cm ey = 12 cm.
a.3) Epaisseur du palier (e,)
e 12
e, = Y= —=1379%m. e, =14cm.
cosa 0,87

b) Descente de charges

b.1) Paillasse
Tableau IV.1 : Charges et surcharge du paillasse
N° Désignation Ep (m) Pods
kN/m?
1 Revétement en carrelage horizontal 0,02 0,40
2 Mortier de ciment horizontal 0,02 0,40
3 Lit de sable 0,02 0,36
4 Revétement en carrelage vertical R, x h/g / 0,23
5 Mortier de ciment vertical epx h/g / 0,23
6 Poids propre de la paillasse e, x25/cosa 0,12 3,45
7 Poids propre des marches % x 22 / 1,87
8 Garde- corps / 0,10
9 Enduit en platre 2x0,1/0,87 0,02 0,23
Total | G 7,27

-Charge permanente : G=7,27 kN/m?
-Surcharge : Q=2,5 kN/m?
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Le calcul suivant se fait pour une bande de 1m de largeur

{qu =1,35G+1,5Q = 13,56 kN/m
Oser = G+ Q = 9,77 kN/m

b.2) Palier
Tableau IV.2 : Charges et surcharge du palier
N=° Désignation Ep (m) Poids KN/m?
1 Poids propre du palier epx25 0,14 3,50
2 Revétement en carrelage horizontal 0,02 0,40
3 Mortier de pose 0,02 0,40
4 Lit de sable 0,02 0,36
5 Enduit de platre 0,02 0,20
Totale G 4,86

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

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

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

c)Calcul des sollicitations

aniIIasse _anIier 13’56_10’31

= =0,32>-10%
anIier 10’31
On garde le schéma statique réel.
13,56kn/m 10,31 kn/m
—\
F Y T % F % T F F¥F¥FYTTETTTTT T Llllllill
A LB
2.10m 1.40m

Figure 1V.6 : Schéma statique des charges de I’escalier

c.1) Les réactions d’appuis

YF/y=0= R, +Ry = 13,56 x 2,10 + 10,31 x 1,40 = 42,91KN.
YM/A=0= R, x3,50=13,56x2,10 X 1,05 + 10,31 X 1,40 X 2,80
R, = 20,09 KN.
69



Chapitre 1V Calcul et ferraillage des éléments non structuraux

R, = 22,82 KN.

c.2) Moment fléchissant max

2

M (x) = 22,82 x—13,56><x?

2
d(22,82>< x—13,56><X2]

Position du moment max : d =T(x)=
dx dx

T(x) = 22,82 — 13,56x
PurT(x)=0 =>x=1,70m
Donc : M.« = M(1,70)

2
M (x) = 22,82x170-1356x /O
Mpax = 19,20 KN.m
c.3) Effort tranchant
0<x<210
T(x) = 22,82 — 13,56% T(0) = 22,82 KN. T(2,10) = —5,67KN.

2,10 <x< 3,50 T(x) = —10,31x + 15,97
T(2,10) = —5,67 KN T(3,50) = —20,09KN

12,56kn/m

10,31 kn/m
AL Ap
2. 10m 1.40m
T(kN) +
2282 |
GO ‘
7 — T -
i e D
5.67 N
T 20,00
M T | -
CN/m) [ <
19._2::_ ) 18.02
A

Figure 1V.7 : Diagrammes Moments et Efforts tranchant de I’escalier
c.5) Calcul des moments maximaux en travée a I’E.L.U
Ona:M.x = 19,20 KN.m
M; = 0,85 X M,.x = 16,32 kKN.m
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M, = 0,40 X M., = 7,70 kN.m
d) Ferraillage de I’escalier
d.1) En travée
Le moment ultime :
M; = 16,30kN.m; h=12cm;d =09h =10,8cm;b=1m
Le moment réduit p :

Mi 1632x10°
f b 100x(10,8) x1417

W= ~0,098< 0,392—>A'S -0

Ona:Z=d(1 - 0,4a)

Avec : a =1,25(1—/1—2p > a = 0,129
Donc :Z =10,8(1 — 0,4(0,129))

Z=10,24 cm

La section d’acier :

My 1632x10°
° Zog 01024x348

=457 cm#ml.

On adopte 5T12 avec : A,y = 5,65 % etS, = 25 cm.

A = % =%§ =1,41cm?.
On adopte 4T10 avec : A gy, = 3,14 cm? / mlet S, = 33 cm.
d.2) Sur appuis
M, = 770KN.m; h=14cm;d =09h=126cm;b=1m

Le moment réduit p:

M 7,70x10°
f_b 100x(12,6) x1417

W= ~0,034< 0,392—>A'S -0

Ona:Z=d(1-0,4a)

Avec: a =1,25(1 — /1 —2u - a = 0,043
Donc :Z=12,6(1 —0,4(0,043))

Z=12,38 cm

La section d’acier :

My 770x10°

s = = =178 cm?/ml.
Zog 01238x348
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On adopte 4T10 avec : A 4y, = 3,14 cm? / mlet S, = 33 cm.

A _A :ﬁzo,SOsz.
4 4

r

On adopte 4T10 avec : A 4y, = 3.14 cm? / mlet S, = 33 cm.

e) Veérifications
e.1) Condition de non fragilite

f
A . :0,23xbxdxﬁ=O,23x100><10,8><£=1,30cm2.
min fe 400

A =4,57cm? > Anin :1,3OCm2 ........................................................ Condition vérifiée.

e.2) Justification vis-a-vis de I’effort tranchant

T,  2282x10

T, = = =0,21MPa.
bxd 10,8x100

7, = min(0,13x f ,,:;5MPa) = 3,25MPa.
T, =0,21MPa< T, =3,25MPa....cceeiiieiieee et Condition vérifiée.
e.3) Veérification au niveau des appuis

A

2
- 1,15 (T+ M, ) = 1,15><1O>< (22.82+ 7,70.10
fe 09xd” 400 0,9x12,6

) =2,60cm2

Aggm =3,14cm? > Ay = 2,60 Cm®. e, Condition vérifiée.
f) Les vérifications des contraintes a ’E.L.S

Mpax = 13,80 kN, m ; determiné par methode des coupures (RDM)

Miger = 0,85 X M ax = 11,73 kKN.m

M,ger = 0,4 X M ax = 5,52 kN.m
f.1) En travée

M;er = 11,73 kN.m ; A = 5,56 cm?/ ml.

e Détermination de la position de I’axe neutre
gyz — 15A4(d —y) = 50y? + 83,4y — 900,72 =0 - y = 3,50 cm
L’axe neutre se trouve a la fibre la plus comprimée.

e Détermination du moment d’inertie

~100x3,50°
3

3
= b% +15As(d - y)? +15%5,56(10,8— 3,50)° =587355cm"*.

e Détermination de contrainte dans le béton comprimé oy,
M, . 1173x10°

Mo o «3.50 = 7Mpa
% = Y= T5g73 55 P

6 b = 0,6xfC,, =15Mpa
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Gpe = TMPA < G be =L5MPA .. .coooeieirieeiee st Condition vérifiée.
f.2) Sur appuis

M, cer = 5,52 kN.m;Ag = 3,14 cm? / ml

e Détermination de la position de I’axe neutre
2y? — 15A5(d —y) = 50y? + 47,1y — 593,50 = 0 >y = 3cm
L’axe neutre se trouve a la fibre la plus comprimée,

e Détermination du moment d’inertie

3
_ 100; 3 1 15x314(12,6-3)? =524074cm*,

3
I:%+15As(d—y)2

e Détermination de contrainte dans le béton comprimé oy,
R Mg, ><y_5,52><103
o 5240,74

x 3 =3,15Mpa.

6 b =0,6xfc,; =15Mpa

Gp. = 315MPA < G b =I5MPA ..o Condition vérifiee.
g) Vérification de la fleche

h
L > i ﬂ =0,081> i =0,033 oo, Condition vérifiée.
L~ 30 210 30

AS 42 . 598 60512 00105 o Condition vérifiée.
bxd = fo  100x10.8 400

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

4T10

Figure 1V.8 : Schéma de ferraillage de I’escalier

IV.3.5 Etude de la poutre paliére

1VV.3.5.1 Dimensionnement
Selon le B.A.E.L 91/1999, le critere de rigidité est :
L L 270 270

—<h<—>—<h<— <h<
15_h_10-:>15_h_10:>18cm_h_27cm
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Onprend : h =30 cmdoncd = 0,9h =27 cm
03d<b<04d=81cm<b<108cm
Onprend : b = 30cm

Les vérifications des conditions du R.P.A, 99/2003 :

D=30CM > 20 CM o Condition vérifiée.

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

b TLS A Condition vérifiée.
1V.3.5.2 Charges supportées par la poutre

Poids propre de la poutre : G, = 0,30 X 0,30 X 25 = 2,25 KN/m

Poids du mur situé sur la poutre (enduit y compris) (25 cm):

Gy = 3,06 X2 =6,12kN/m

Reéaction du palier : Ry, (ELU) = 20,09 KN/ml

Qu = (1,35 x (2,25 + 6,12)) + 20,09 = 31,39 kN/m

Qger = 2,25 4 6,12 4+ 20,09 = 28,46 kN/m
1V.3.5.3 Calcul des sollicitations a ’E.L.U

_ Qux1? 31,39 x 2,702
8 8
M, = 0,85M, = 24,31 kN.m ,M, = 0,40M, = 11,44 kN.m

o = 28,60 kN.m

1T T 111111
11.44 EN.m ‘\\\ ] 11,44 KN.m

oy

— &

24,31 KN.m
Figure I1V.9 : Diagramme du moment pour la poutre paliére
1V.3.5.4 Calcul du ferraillage a ’E.L.U
Onab=30cm; h=30cm;d =0,9h =27 cm
e En travée
Le moment ultime :
M, = 24,31kN.m

Le moment réduit p,, :
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Chapitre IV
M, 24,31 x 103 0.078 < A= 0
= = = -_ =
b oxdx op,  30x272x 1417 M1
Ona: B = 0960
La section d’acier :
M, 24,31 x 103
Ag = = 2,70 cm? / ml

Bxdx o, 0,960 X 27 x 348
On prend comme choix 3T10+3T10 avec : A gm = 4,71 cm? / ml

e Sur appuis

Le moment ultime :
Le moment réduit p, :
M, 11,44 x 103

M px @ x o, 30 % 272 x 14,17
Ona:p = 0981

La section d’acier :

3
A. = Ma = 1144 %10 = 1,24 cm? / ml
ST Bxdx o, 0981 x 27 x 348

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

M, = 11,44kN,m

=0,037<p, >A =0

IV.3.5.5 Veérifications de la poutre paliére
Tableau IV.3 : Veérification des différentes conditions pour la poutre paliére

L’ELS (travée)

|
G_bC = 0'6fC28 = 15 MPa

Condition Vérification
B o A= 4,71 cm’
Condition de non fragilité )
) Anin =0,98 cm A>Anin
(travée) . (g
Condition verifiée
N o A=2,36 cm’
Condition de non fragilité )
; Amin :O,98 cm A>Amin
(appui) L
Condition verifiée
;, egn . - MSBI‘ ~.
Verification des contrainte a op = X'y Op = 3 < Opc

Condition vérifiée

Vérification des contrainte a

L’ELS (appui)

MSBI‘
I

G_bC = 0'6fC28 = 15 MPa

Op = Xy

op = 1,06 < ope

Condition vérifiée

Justification vis a vis de

I'effort tranchant

T
bd

T

7, =min (0,13fcs, 5SMpa)=3,25Mpa

7, = 0,48 MPa <7,

Condition vérifiée
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IVV.3.5.6 Ferraillage des armatures transversales
a)Détermination du diameétre des armatures transversal
hobo
35’10
b) L’espacement

S; < min{0,9h ;40 cm}=>»S; < min{27 cm ;40 cm}

D’apres le R,P,A 99/2003 :

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

CDtSmin{ }zmin{8,6mm; 30 mm ;10 mm} = ®, = 8 mm

Zone courante : S; < 15@; = S; = 15 c¢cm ;On prend S; = 15 cm.
c)La longueur de scellement droit I

1, =0,6xy” x f= 0,6x1,5°x2,1=2,835MPa
®ife _ 1,4%400 _ 49,38 e,
41,  4x2,835 ’
On adopte une courbure égalea: r = 5,5®, = 7,7 cm.

Iy =

P
Lz=d—(c+§+r>=27—(3+0,7+7,7)=15,6cm.

Ly —2,19r—L, 49,38-16,86—15,6

L, = 187 187 = 9,05 cm.

1VV.3.5.7 Calcul de la fleche
h > 1 = 30 =011> 1 20,06t e e e e e e Condition vérifiée.
L 16 270 16
by M 830 0115 228 0085 e Condition vérifiée.
L 10M, 270 10x 28,60
AS 42 L ATl 50058522 0.0105me o Condition vérifiée.
bd fe 30x 27 400

I n’est pas nécessaire de calculer la fleche.

3T10 6l o
3TI0D £l

3T10 fil

En travée

Sur appui

Figure 1V.10 : Schéma de ferraillage de la poutre paliére

I1V.3.6 Calcul de la poutre paliere a la torsion
La torsion de la poutre paliere est provoquée par la flexion de I’escalier.

M tors = M, (escalier) = 10,44 KN.m
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M,y

e e e e e e e e e e e
S T T T T T T 2 R I FE

7S R S S W S S RS R
¢ ¢ Y

AN
A

Figure IV.11 : La poutre paliere a la torsion
IV.3.6.1 Veérification de la contrainte de cisaillement
On a pour une section pleine:
T+ TS T
a)Contrainte de cisaillement due a la torsion
MT
Tiorsion = 2% Oxe
Sections pleines : a ELU noyau d’une section pleine ne joue aucun rdle vis -a-vis de la torsion.
On remplace la section réelle par une section creuse équivalente dans I'épaisseur de la paroi
sera égale au 1/6 du diamétre du plus grand cercle qu'il est possible d'inscrire dans le contour
extérieur de la section.
Mg moment de torsion (M; = 11,44KN.m)
e = (a/6)= (b/6)= (30/6)=5cm.
Q: Aire du contour a mi- épaisseur.
Q = (a-e) x (b-e)= 625cn?
T = M; _ 1144x10°
2xQxe 2x62500x50

Les contraintes tangentes sont limitées par la valeur suivante :

D’apres le BAEL : =1,83MPa.

Pour une fissuration trés préjudiciable ou préjudiciable

Ty < min(% :4Mpa) = 3,33Mpa
Yo
b) Contraintes de cisaillement due a 1 ‘effort tranchant
Les contraintes dues a I'effort tranchant et a la torsion doivent étre combinées et comparées aux
contraintes limite données précédemment.

_ Vu o 2282x10°
Y T bxd 300x270

e Résistance en torsion et flexion

= 0,28 MPa.

Tzf + TZtS Tzu limite
2 + 1, =(0,28)% + (1,83)? = 3,43MPa
T+ 1= 3,43MPA< 11,09MPa ..o, Condition vérifié.
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Chapitre V Etude Sismique

V.1 Introduction

L’¢tude sismique est le calcul de la réponse d'une structure de batiment aux tremblements de
terre. 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 essenticllement de la période de la
structure et de la nature du sol.

Ce implique de bien faire toute une étude pour essayer de mettre en exergue le comportement

dynamique de I’ouvrage.
V.2 Choix de la méthode de calcul

L’étude sismique a pour but de calculer les forces sismiques et qui peut étre mené par trois

méthodes :

e Laméthode statique équivalente.
e |Laméthode d’analyse modale spectrale.

e Laméthode d’analyse dynamique par accélérogrammes.
V.3 Conditions d’application de la méthode statique équivalente

Le batiment est régulier en plan avec une hauteur au plus égale a 65m en zones | et Il et a 30m
en zones IlI.
Le batiment ou bloc étudié présente une configuration irréguliére tout en respectant, outre les
conditions de hauteur énoncées dans le premier point, les conditions complémentaires suivantes :
Zone | : Tous groupes

Zone lla : Groupe d’usage 3.

Groupe d’usage 2, si la hauteur est inférieure ou égale & 7 niveaux ou 23 m.
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 & 3 niveaux ou 10m.
Zonell betlll:

Groupes 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 08m.
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V.3.1.Classification de I'ouvrage selon RPA 99/version 2003
Afin de déterminer les coefficients dynamiques ou statiques selon la méthode adoptée, il faut
tout d'abord classer I'ouvrage selon RPA.
La classification des ouvrages se fait sur le critére de I’'importance de I’ouvrage relativement au
niveau sécuritaire, économique et social.
v Notre ouvrage étant un batiment d’habitation il sera classé au groupe d’usage 2.
v situé a Tissemsilt donc classé en Zone lla selon la classification sismique des
wilayas.
La structure a étudier est implantée dans un site de catégorie S3, site meuble selon I’article 3.3
RPA99V/03.

V.4 Modélisation

La modélisation est la détermination d’un modéle, tenant compte le plus correctement possible
de la masse et de la raideur de tous les éléments d’une structure, qui est par la suite une phase
essentielle pour I’étude de la réponse au séisme.

Le choix du mod¢le représente une phase trés importante de 1’étude : plus il se rapproche de la
réalité, plus 1’étude est précise. C’est également une phase délicate : un mauvais modele peut
s’écarter totalement de la réalité, ou encore I’incohérence des hypotheses peut apporter un degré de
précision illusoire.

La modélisation doit rendre compte du comportement mecanique réel du batiment. Il ne s’agit
pas toujours de recopier simplement le plan du batiment, il faut surtout prendre en compte le
comportement des éléments d’ossature pour les utiliser de la meilleure maniere.

V.4.1.Modélisation des structures

L’analyse dynamique nécessite toujours initialement de créer un modele de calcul représentant
la structure. Ce modele introduit ensuite dans un logiciel de calcul dynamique.

Pour I’évaluation des forces sismiques, on utilise le logiciel «<ETABS V9.6.0» qui peut les
calculer suivant différentes meéthodes :( Réponse Spectrum Function, Time History Function, ...)
«Réponse Spectrum Function » a été choisi parce qu’elle est basée sur la méthode dynamique
modale spectrale et qui prend en compte la réponse de la structure suivant les modes déterminés en
se basant sur les hypotheses suivantes équivalente et la méthode dynamique modale spectrale

e Masse supposée concentrée au niveau des nceuds principaux (nceud maitre) ;

e Seul les déplacements horizontaux sont pris en compte ;

e Les planchers et les fondations sont considérés rigides dans leur plan ;
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e Le nombre de mode a prendre en compte est tel que la somme des coefficients de
participation modale soit au moins égale a 90%.

V.4.2.Présentation du logiciel ETABS V9.7.4

ETABS est un logiciel de calcul congu exclusivement pour le calcul des béatiments. Il permet
de modéliser facilement et rapidement tous types de batiments grace a une interface graphique
unique. Il offre de nombreuses possibilités pour 1’analyse statique et dynamique. Ce logiciel permet
la prise en compte des propriétés non-linéaires des matériaux, ainsi que le calcul et le
dimensionnement des éléments structuraux suivant différentes réglementations en vigueur a travers
le monde (Euro code, UBC, ACI...Etc).

De plus de par sa spécificité pour le calcul des batiments, ETABSV9.7.4 offre un avantage
certain par rapport aux codes de calcul a utilisation plus étendue. En effet, grace a ces
diverses fonctions il permet une descente de charge automatique et rapide, un calcul
automatique du centre des masses et des rigidités, ainsi que la prise en compte implicite d’une
éventuelle excentricité accidentelle. De plus, ce logiciel utilise une terminologie propre au
domaine du batiment (plancher, dalle, trumeau, linteau etc.).

La modélisation des éléments structuraux est effectuée comme suit :

e Les voiles ont été modélises par des éléments « SHELL » a quatre nceuds.

e Les dalles ont été modélisées par des éléments « SHELL » (dalles pleines).

La masse des planchers est calculée de maniere a inclure la quantité B selon RPA99/version
2003 (dans notre cas =0,2) correspondant a la surcharge d’exploitation.

La masse des éléments modélisés est introduite de fagon implicite, par la prise en compte du

poids volumique correspondant & celui du béton armé a savoir 2,5 t/m°.

V.4.3.Demarches de modélisation sur ETABSV9.7.4 a suivre
e Modélisation de la structure
Cette étape consiste a construire un modéle équivalente au projet réel, concernant la géométrie
et les liaisons entre les éléments de modele comme suite :
v Edite Grid data:
Nous permet de définie les grille a suivre prochainement.
v' Add New System:
Pour ajoute un autre forme cartésien ou cylindrique.
v Define materials:
Permet de définir le matériau utilisé et ces différentes propriétés :
- CONC (béton)
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- STEEL (acier)

- OTHER (autre)

v' Define/frame section :

Pour saisir les dimensions des sections des éléments et matériel utilisé, ainsi pour définie la
nature d’¢léments (poteau ; poutre).

v' Define/static load case :

Pour définir les types des charges statiques (G, Q) et leurs coefficients de majoration.
v Assign /joint /restreint :

Pour définir le degré de liberté des nceuds sélectionnées (translations et rotations).

v" Assign /joint / diaphragme :
Pour I’affectation d’un diaphragme rigide.
v Assign/frame line load /Distributed:
Permet d’appliquer les charges reparties sur élément frame selectionne.
v' Define/load combinaison :
Permet de définir les différentes combinaisons d’actions.
v Define response spectrum function :

Pour introduire la fonction de la réponse spectrale de la structure d’aprés un fichier texte.
v Define response spectrum Cases :

Pour la nomination Ieffort sismique, et la détermination de leur sens d’application,
amortissement, angle d’excitation et la portion d’excentricité.
v' Définition du centre de masse:

Lorsque la définition des diaphragmes des plancher ETABS permet une création
automatiquement d’un nceud (c’est le centre des masses) ainsi il sera lié touts les nceuds situés a ce
plan par ce dernier avec une excentricité qu’il est définir précédemment.

v Analyse /set options :

Pour spécifier le nombre des modes propres de vibration a tenir en compte dans le calcul.

v" Analyse / Run :

C’est la commande qui permet de lancer le calcul.

V.4.4.Evaluation des efforts sismiques
Pour la détermination de la fonction du spectre de réponse on utilise le programme « spectre»

qui permet de donner donnent les valeurs du spectre de réponse en fonction des périodes.
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Figure V.1 : Spectre de réponse

L'action sismique est représentée par le spectre de calcul suivant

1,25{1+1[2,5n9— ﬂ 0<T<T,
T, R
2,5n(1,25A)[9j T,<T<T,
5, R
%a _ 2
J 2,51](1,25A)[9) LS T, <T <3,0sec
RAT
2 5
T.\%/3\%
2,5n(1,25A) —% (3) (gj T >3,0sec
30) \T) (R

Avec : % Spectre de Réponse de calcul.
g

V.5 Calcul de la force sismique totale

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

deux directions horizontales orthogonales selon la formule 4.1 des RPA99/version 2003 :
_AXDXxQxW
B R

Avec :

» Coefficient d'accélération de zone «A »

{Zone sismique Ila

Groupe d'usage 2 = A =015

» Facteur d’amplification dynamique moyenne« D»
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Est fonction de la catégorie de site, du facteur de correction d’amortissement (n) et de la
période fondamentale de la structure (T) selon formule :

2,51 0<T<T,
T \%
D= 2,577(%) T, <T<3,0sec
%03\%
2,51 Tz (gj T >3,0sec
3,0 T

¢ Pourcentage d’amortissement critique«§ »
Est en fonction du matériau constitutif du type de structure et de I’importance des remplissages.

Portique en béton armé.
E=1% .
Remplissage dense.

e Le facteur de correction d’amortissement « n »

Est donnée par la formule suivante :

n=47/(2+&)>0,7
n=47/(2+7)=0,882>0,7

e Lavaleur de la période fondamentale« T»

De la structure peut étre estimée a partir de formules empiriques ou calculée par des méthodes
analytiques ou numérigues.

La formule empirique a utiliser selon les cas est la suivante :
3
T = Cchy /4
hy : Hauteur mesurée en métres a partir de la base la structure jusqu’au dernier niveau ;

C, : Coefficient en fonction du systéeme de contreventement et du type de remplissage ;
& : pourcentage d'amortissement critique ;

Q: Facteur de qualité ;

(T, T,) : Période caractéristique associé la catégorie du sol :

Sol meuble - site 3 donc T, = 0,15 sec et T, = 0,50 sec.

T : Estimation de la période fondamentale
hn=18,36m
C=0,05

D : La dimension du batiment mesurée a la base dans la direction de calcul considérée.
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Ctx(h,):
T =min 0.09 hy
y X —
JD
Ctx(h, ) =0,05x(18,36) =0,443s
D, =26,24m =T, =min
' 0,09x M _ g ggx 838
JD, J26.24
=T, =0,323s
C, x(h,): =0,05x (18,36) =0,443s
D, =1886m=T, =min h
y = TMM g g M _ 0,09 x 120

JD, \/18,86

=T, =0,380s
On prend :
T,=0,323s
Ona: 0<T<T, - 0<0,323 < 0,50
D,=25m=D=2,5%x0,882=D, =221
D, =251=D=25x0,882=D, =221

» Coefficient de comportement de la structure « R »

=0,323s

=0,380s

Dans notre étude nous avons pris en considération 1’effet de 1I’interaction portique-voile R=5 au

lieu d’un systéme de 4b avec R=4.

» Le facteur de qualité de la structure est fonction de « Q »

Tableau V.1 : Valeurs de la pénalité Pq.

Pq
Critére ¢ observé Non observé
1. Condition minimale sur les filles de contreventement 0 /
2. Redondance en plan 0 /
3. Larégularité en plan / 0,05
4. Larégularité en élévation 0 /
5. Controdle la qualité des matériaux / 0,05
6. Controle la qualité de I’exécution / 0,10

La valeur de Q est déterminée par la formule Q =1+); Pq
Q=1+(0 +0+0,05+0+0,05+0,10) =1,20 > Q =1,20
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V.6 Poids de la structure «\W»

Etude Sismique

La valeur W a prendre en compte est égale a la somme des poids Wi, calculés a chaque niveau
de la structure. W=) W; avec W;=Gi+ P;

Gi : Poids du aux charges permanente et a celle des équipements fixés éventuelles solidaires de

la structure.

Pi : Charge d’exploitation.

* Ceefficient de ponderation«f»

Il est fonction de la nature et de la durée de la charge d’exploitation.

Pour notre projet (cas des batiments d’habitation, bureaux ou assimilés) = p =0,2

Tableau V.2 : Détermination des poids des differents niveaux W(KN).

Eléments Poids (KN) R.D.C-1% | 2°™.4°™ | Terrasse
Acrotére G, X ZI / / 113,51
Plancher GXS 1862,33 1862,33 2471,27
Poteaux nxXbxhxy,xH; 563,04 431,07 215.53

Poutre principale b Xh Xy, X ZI 471 471 471
Poutre secondaire b Xh Xy, X ZI 269,37 269,37 269,37
Murs extérieurs 0,8 X Gy, X H; X ZI 546,75 546,75 314,48
Murs voiles e X Hy X vy 21 455,39 455,39 261,93

Escaliers GxS 59,59 59,59 /

Charge
Z G; 422747 4095,50 3847,45
permanente
Charge
o P=QxS; 572,05 572,05 381,37
d'exploitation
Poids total w; G+BxP 4341,88 4209,91 3923,72
Poids totale de la
Z wW; 25237,21
structure
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W6=3923.72 KN ()
W5=420991 KN @
W4=420991 KN g
W3=4209,91 KN O
W2= 4341.88 KN O
W1= 434188 KN O

— —

Figure V.2 : Poids des différents étages
V.6.1.Caractéristiques géométriques de batiment

Les valeurs de centre de rigidité et centre de masse données par logiciel ETABS sont montrées dans
le Tableau V.3

e Excentricité théorique

e :|XCM - XCR|
€ :|YCM - YCR|

e Excentricité accidentelle

Le RPA limité I’excentricité accidentelle a une valeur maximale de 5% de la plus grande dimension

de la structure.
e,, =0,05x Lx
e =max
: e, =0,05xLy

Tableau V.3 : Centre de rigidité et centre de masse de la structure.

Centre de masse Centre de torsion Excentricité
Masse
Niveau |Poids KN |sismique Xewm Ycwm Xcr Ycr ex ey
M(KN)

3923,72 | 399,97 12,920 9,300 12,913 9,550 0,007 0,250

4209,91 | 429,14 12,887 9,186 12,914 9,554 0,027 0,368

4209,91 | 429,14 12,920 9,254 12,916 9,522 0,004 0,268

4209,91 | 429,14 12,987 9,298 12,917 9,461 0,070 0,163

R N W B~ O

4341,88 | 442,59 12,920 9,253 12,917 9,379 0,003 0,126

RDC | 4341,88 | 442,59 12,920 9,253 12,915 9,290 0,005 0,037
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e, =max

a

e, =0,05x Lx=0,05x26,24=131
—e=13L
e, =0,05x Ly =0,05x1886=0,94
€, =max(eX ;ey;ea)=1,31—>condition vérifiee

V.7 Disposition des voiles

La meilleure disposition des voiles doit Vérifier tous les articles des régles RPA 99 V.2003 tel
la période, les déplacements, participation de la masse et ’effort tranchant a la base. Apreés plusieurs

essais, on a retenu la disposition représentée en figure V.3.

i D .

IR

Figure V.4 : Vue en 3D de la structure obtenu par logiciel ETABS 9.7.4
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Les trois premiers modes de vibration sont comme suit

e e

Figure V.5 : Premier mode principal de vibration suivant y.

TN AR

| ]

.
i
|

e

Figure V.6 : Deuxieme mode principal de vibration suivant x.

—

Figure V.7 : Troisieme mode principal de vibration en torsion
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V.8 Vérifications

V.8.1.Calcul de la force sismique

AXDXQXxXW
B R
On doit vérifier que la résultante des forces sismiques a la base «V» obtenue par combinaison

des valeurs modales ne doit pas étre inférieur a 80% de la résultant des forces sismiques déterminée

par la méthode statique équivalente.

Données :
( A=0,15. ( A=0,15.
| D, =2,21. | D, = 2,21.
4 Q = 1,20. ! Q = 1,20.
| W =25237,21 kN. | W =25237,21kN.
\R=>5. R=5.
AXDy XQXW 0,15x2,21 X1,20X25237,21
vﬁ% =V, = 22X "5 a = V = 2007,87 kN.
AXD, xQxW 0,15x2,21 X1,20X25237,21
vy = T oy = M X120 = V = 2007,87 kN,
e Sens longitudinal
V,, =1956,98KN > 80%V,, =80%x2007,87KN =160630KN ....................... Condition verifiée.
e Sens transversal
V,, =198573KN > 80% V,, =80%x2007,87 KN =160630KN .................... Condition vérifiée.

V.8.2.Verification au renversement
Pour que le batiment soit stable au renversement il doit vérifier la relation suivante :

MS>15
Mr — 7’

Ms : Moment stabilisateur du aux charges verticales, Ms = WTI

Mr : Moment renversant obtenu depuis les résultats d’analyse par logiciel (ETABS).
W : Poids du batiment

e Sens longitudinal

WLx
Ms = 5 - Ms =331112,19KN.m
Mr = 23763,06 KN.m

% =1393=>15 ... Conditions vérifiée.

La stabilité au renversement est vérifiée dans le sens x
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e Sens transversal

WLy

Ms =—— - Ms = 237986,89 KN.m

2

Mr = 23763,06 KN.m

r

La stabilité au renversement est vérifiée dans le sens y

M ~10,01>15
M

Conditions vérifiée.

V.8.3.Calcul des coefficients de participation modale

On doit Vérifier que: > @, >90%

AVEC i =

W =>" W, =25237,21KN

2 W@ > W
K=1 K=1

Etude Sismique

Le logiciel ETAPS V9.7.4 nous donne les valeurs des coefficients de participation modale. les

valeurs sont données dans le tableau V.3.

Tableau V.4 : Participation massique cumulée

Mode Période Ux Uy > UX Y Uy

1 0,395824 0,6465 68,6623 0,6465 68,6623
2 0,391934 66,5642 0,6777 67,2107 69,34

3 0,359730 1,5363 0 68,747 69,34

4 0,093748 0,0205 20,3279 68,7675 89,6679
5 0,090871 19,8585 0,0189 88,6261 89,6868
6 0,083219 0,0029 0,0021 88,629 89,6889
7 0,043788 0,0006 6,4535 88,6296 96,1424
8 0,039809 6,7453 0,0004 95,3749 96,1429
9 0,038774 0,0782 0 95,4531 96,1429
10 0,029376 0,0009 2,3869 95,454 98,5298
11 0,026227 0,1002 0,002 95,5542 98,5318
12 0,025584 0,5999 0,0016 96,1541 98,5334

e Sens longitudinal:

> @, >90%=961541% >90%

e Sens transversal:

> @, >90% =>98,5334% >90%

Condition vérifiée.

Condition vérifiée.
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V.8.4.Verification de la période

On doit Vérifier aussi que la période dynamique (Tqn) ne doit pas étre supérieure a la
majoration de 30% de période statique fondamentale "T".

Tayn = 0,395 sec < 1,30 x Tg=1,30 x 0,323 = 0,420 S€C ....vuvuvnveeennnnannns Condition vérifiée.

Tableau V.5 : Tableau des modes et des périodes.

Mode Période (secondes)
1 0,395
2 0,391
3 0,359
4 0,093
5 0,090
6 0,083
7 0,043
8 0,039
9 0,038
10 0,029
11 0,026
12 0,025

V.8.5.Vérification des déplacements

Sous l'action des forces horizontales ; la structure subira des déformations horizontales. Pour
éviter l'augmentation des contraintes dans les systéemes de contreventement, les déplacements
doivent étre calculés pour chaque élément de contreventement, les déplacements relatifs latéraux
d'un étage par rapport aux étages qui lui sont adjacents ne doivent pas dépasser 1% de la hauteur de
I'étage.

A =8, =8, , <38, ;AeC:3, =Rx35,

R : coefficient de comportement ; R = 5.

O : Déplacement du aux forcessismiques F, (y compris|'effortde torsion).

Les tableaux suivants résument les déplacements relatifs aux différents niveaux dans les deux

sens longitudinal et transversal.
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Tableau V.6 : Les déplacements relatifs de chaque niveau dans les deux sens.

Sens longitudinal (m) Sens transversal (m)
Niveau Ax (m) | Ay (m)
6ex 8K 89}’ 8K
5 0,0056 0,0280 0,0057 | 0,0285 0,0060 | 0,0055
4 0,0044 0,0220 0,0046 | 0,0230 | 0,0090 | 0,0065
3 0,0032 0,0130 0,0033 | 0,0165 0,0025 | 0,0055
2 0,0021 0,0105 0,0022 | 00110 0,0050 | 0,0055
1 0,0011 0,0055 0,0011 | 0,0055 0,0040 | 0,0035
RDC 0,0003 0,0015 0,0004 | 0,0020 0,0015 | 0,0020

On remarque que tous les déplacements relatifs ne dépassent pas les 1,0% de la hauteur d'étage
1,0% he=0,0306; donc la condition est vérifiée.

V.8.6.Vérification de I’effet P-Delta
Les effets du seconde ordre appelé aussi I’effet P-A peuvent étre négliges dans le cas des

batiments si la condition suivante est satisfaite a tous les niveaux :

0 ZMSO,lO
V, xh,
Avec :

P« :Poids total de la structure et des charges d’exploitation associées au-dessus du

niveau« K » ;
n
Px = Z(WGi +Bqu)
i=k

V :Effort tranchant d’étage au niveau "K" ;

V, =F + ) Fi
i=k
F, : Forceconcewvtréeau sommetde la strucruredonnée par la formulesuivante :
F=0,07XTXV.nir v si:T>0,7sec
Fo=0 i Si:T<0,7sec

Dans notrestructure (F, = 0) puisque : T =0,443Sec<0,7Sec

Les forcesF, sont distribuées sur la hauteur de la structure selonla formulesuivante :
F=(V-FR)W.h/> ", W,.h,
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Awec :

F, :efforthorizontal revenant au niveau i

h, :niveau du plancher ou s'exercela forcei
h; rniveau d'un plancher quelconque.

W, ; W, : poids revenant au plancher i;
A, :Déplacement relatif du niveau «K » par rapport au niveau « K-1 » ;
h . :Hauteur de I’étage « K».

0, <0,1= EffetP - A peut etrenégligé.

Si:40,K0, <0,2Amplifiant leseffetsde

(1_6K) .
0,>0,2 = Structure instable et doit etre redimensionnée.

Tableau V.7 : Vérification a I’effet P-A

Sens-x Sens-y
Niveau | hauteur Wi Py
A Vi 0 A Vi 0
5 18,36 | 3923,72 | 3923,72 | 0,0060 | 659:37 | 0,0019 | 0,0055 | 661,17 | 00017
4 15,3 | 420991 813363 | 0,0000 | 1100,14 | 0,0043 | 0,0065 | 1110,52 | 00031
3 12,24 | 420991 | 1234354 | 0,0025 | 1425,50 | 0,0017 | 0,0055 | 1439,32 | 0,0038
2 9,18 |4209,91 16553 45 | 0,0050 | 1670,80 | 00053 | 0,0055 | 1688,96 | 0 0058
1 6,12 | 434188 | 20895,33 | 0,0040 | 1854,77 | 0,0073 | 0,0035 | 1873,74 | 0,0063
RDC | 3,06 |4341,88| 2523721 0,0015 | 1956,98 | 0,0063 | 0,0020 | 1985,73 | 0,0083

+ Remarque:

D’apres les résultats obtenus (0 < 0,10) dans les deux sens. Les effets du deuxiéme ordre
peuvent étre négligés pour notre cas. Apres ces résultats obtenus dans notre étude dynamique, on
peut dire que la structure peut résister aux chocs extérieurs tels que le séisme.

Pour cela, nous allons continuer les calculs avec les efforts développeés et qui sont déduits

du logiciel de modélisation ETABS V 9.7.4.

V.9 Conclusion

Apres plusieurs essais sur la disposition des voiles de contreventement et sur ’augmentation
des dimensions des éléments structuraux, et en équilibrant entre le critére de résistance et le critere
économique, nous avons pu satisfaire toutes les conditions exigées par le R.P.A99/version 2003, ce

qui nous permet de garder notre modele et de passer au calcul des éléments structuraux.
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V1.1 Introduction

Une structure auto stable est un ensemble tridimensionnel de poteaux, poutres et voiles, liés
rigidement et capables de reprendre la totalité des forces verticales et horizontales.

Le calcul des efforts internes qui sollicitent les éléments (poteaux et poutres, voiles) dans les
déférents nceuds et travées de 1’ossature et avec les différentes combinaisons de charges nous
permet d’évaluer le ferraillage de ces éléments. Notre analyse est faite avec le logiciel d’analyse
des structures ETABS V9.7.4.

V1.2 Combinaisons de calcul

Les combinaisons des actions sismiques et les actions dues aux charges verticales sont données
ci-dessous. Le dimensionnement est fait selon les combinaisons des charges sur la base des
réglements [BAEL 91 et R.P.A 99 (version 2003)].

V1.2.1.Poutres
- Sollicitation du 1* genre (BAEL 91)

1,35G +1,5 Q
- Sollicitation du 2°™ genre [RPA 99 (version 2003)]

0,8GxE
G+Q+E

V1.2.2.Poteaux
- Sollicitation du 1* genre (BAEL 91)

135G +1,5Q
- Sollicitation du 2°™ genre [RPA 99 (version 2003)]

0,8G+E
G+Q+E

Avec : G : Charge permanente ;
Q : Charge d’exploitation ;
E : Charge sismique.

V1.3 Ferraillage des poutres

V1.3.1 Méthode de calcul
Les poutres sont calculées en flexion simple sous I’effet d’un moment de flexion M et un effort

normal faible (en réalité négligeables) N.
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Les sections des armatures seront déterminées sous les sollicitations du 1* et 2°™ genre.
e Sollicitation du 1* genre  Sp;=1,35G+1,5Q => Moment correspondant Msp.

Sp2 = 0,8GLE.
e Sollicitation du 2°™¢ genre —> Moment correspondant Msp2.
sz = G + Qi E.

v" Si Msp2/Msp1<1,15 on détermine les armatures sous Sp; .

v" Si Msp2/Msp1>1,15 on détermine les armatures sous Sp;.

Dans le calcul relatif au « ELU » on introduit des coefficients de sécurités ( s, 7, )
Pour situation accidentelle :

v =1 = o, =400 MPa.

v1=1,15 = o,=18,48 MPa.

Pour les autres cas :

v 1,15 = o,=348 MPa.

vyb=15 =0, ,=14, 17 MPa.

V1.3.2 Les armatures minimales
D’apres le R.P.A 99 (version 2003) on a :

v" Section d’armature minimale : A, =0,5%b.h;
v" Section d’armature maximale : A, =4%b.h,(Zone courante);

A, =6%b.h, (Zone de recouvrement).

V1.3.3 Poutre principale (30x40) cm2
Calculons d’abord les sections min et max des aciers qui devraient conditionner la section a

adopter,ona:

A =05%bh, = M =6cm?
100
4x30x40
=4%bh, =———""" — 48cm?
Amaxl 0 t 100
6x30x40
=6%bh, =——" " —72cm?
Amax2 0 t 100

On présente un seul exemple de calcul pour un seul niveau et les résultats des autres niveaux
seront donnés dans un tableau.
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V1.3.3.1 Exemple de calcul :(RDC et 1°")
v' En travée

(Spl) 4 MtSpl = 68,62 KN. m.
(sz) = MtSp2 = 62,57 KN. m.

Mtspz .
=0,91<1,15 donc le calcul se fait sous (Sp1)
Mtspl
Donnees :
= Largeur de la poutre b= 30 cm;
= Hauteur de la section h=40cm;
= Hauteur utile des aciers tendus d=0,9%h= 36 cm ;
= Contrainte des aciers utilisés fe=400 MPa ;
= Contrainte du béton a 28 jours fs=25 MPa ;
= Contrainte limite de traction du béton fixs=2,1MPa ;
= Fissuration peu préjudiciable.
Tableau V1.1 : Exemple de ferraillage des poutres en travée.
Moment ultime M, My 68,62 kN.m
Moment réduit H=Mu/(bxd*xfyc) 0,124 p=0,124<u,;=0,392
Etat limite de compression du pas d’acier
béton H=0,392 comprimé
Coefficient P B =0,933 A’=0
Section d’aciers A My /(osx B x d) 5,87 cm?
v Sur appuis

(Sp1) = Misps = 67,43 KN.m.
(Sp2) = Migpz = 61,69 KN.m.
M

tsp2

M

tspl

=0,91 <1,15 donc le calcul se fait sous (Sp1)

Données :
= Largeur de la poutre b=30cm ;
= Hauteur de la section h=40cm;
= Hauteur utile des aciers tendus d=0,9xh= 36 cm ;

= Contrainte des aciers utilisés fe=400 MPa ;
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= Contrainte du béton a 28 jours f.3=25 MPa ;
= Contrainte limite de traction du béton fi»s=2,1MPa ;
= Fissuration peu préjudiciable.
Tableau V1.2 : Exemple de ferraillage des poutres sur appuis

Moment ultime M, My 67,43 KN.m
Moment réduit H=Mu/ (bxd®xfyc) 0,122 p=0,111<u;=0,392
Etat limite de compression du pas d’acier
1=0,392 .
béton comprimé
Coefficient B B =0,934 A’=0
Section d’aciers As My /(osx B x d) 5,76 cm?

Les résultats du ferraillage des differents niveaux sont résumes dans le tableau V1.3.

Tableau V1.3 : Ferraillage des différents niveaux (poutres principales)

Moments
) ) Moment Acal Amin
Niveau | Section (KN.m) Aadopte (CM?)
de calcul (cm?) | (cm?)
Mspl MspZ
Travée | 68,62 | 62,57 68,62 5,87 3T14+3T1,=8,01
RDC-1% 6
Appuis | 67,43 61,69 67,43 5,76 3T14+3T1,=8,01
) ) Travée | 85,69 | 75,46 85,69 7,47 3T14+3T1,=8,01
zeme_5eme 6
Appuis | 84,60 | 73,92 84,60 7,37 3T14+3T1,=8,01

V1.3.4.Poutre secondaire (30x30) cm?

V1.3.4.1.Armatures minimales
Calculons d’abord les sections min et max des aciers qui devraient conditionner la section a

adopteron a :

A =05%bh, =22X30x30 5o
100
4x30%x30
= 4%b.h, = 220 36cm?
Anaxt 0.1 ¢ 100
A —6%bh, =223030 g
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Les résultats du ferraillage des différents niveaux sont résumes dans le tableau V1.4.

Tableau V1.4 : Ferraillage des différents niveaux (poutres secondaires)

Moments
) ) Moment Acal Anin
Niveau | Section (KN.m) Aadopte (CM?)
de calcul | (cnm?) | (cn?)
Mspl Mspz
Travée | 12,19 | 27,94 27,94 3,12 3T12+3T10=4,96
RDC-1* 4,5
Appuis | 5,72 | 13,04 13,04 1,42 3T12+3T10=4,96
. Travée | 19,66 | 43,48 42,48 4,89 3T1,+3T10=4,96
Zeme_seme 4,5
Appuis | 8,32 | 18,10 18,10 1,98 3T12,+3T10=4,96

V1.3.5.Calcul les armatures transversales
V1.3.5.1.Diamétre des armatures transversales
®; <min (h/35 ;b/10 ; ®I) ;
®; < min (11,43 ; 30 ; 14) ;
O=8mm.
On adopte : ®; = 8mm.
V1.3.5.2.Calcul de L’espacement
Selon le RPA 99 version 2003

S¢ < min (0,9d; 40cm)
<
{ S, <min (36; 40cm) =M

v' Zone nodale:

4 = St = 10cm.
St < min (16,8 ; 10)

v' Zone courante:
Si<h/2=20cm

h
{St < min (1201;—;)

V1.3.6.Ancrage des armatures tendues
1. =0,6 ys? fi23=0,6(1,5)2 2,1=2,84 MPa.

La longueur de scellement droit = ®.fe/4.15

Avec: @ : diamétre d’une barre.

Is =1,4%400/ (4%2,84) = 49,30cm

Cette longueur dépasse la largeur d’appuis « selon les dimensions des poteaux », donc il faut

courber les barres avec un rayon : r =5,5 ®1=5,5%1,4 = 7,7 cm.
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V1.3.7.Calcul des crochets
Crochets courants angle de 90°

L, =d—(c+¢/2+r); Profondeur utile d =36 cm.
JL-210r-L,
P87
¢, =1,2cm : L, = 25,20cm ; L, =3,87cm.
¢, =1,4cm ; L, = 25,10cm ; Li=392cm.

V1.3.8.La longueur de recouvrement
D’aprés le R.P.A 99, la longueur minimale de recouvrement est de 40 ® en zone lla.

d=14cm—> |=56cm.
®=12cm — |=48cm.

V1.3.9.Les vérifications

V1.3.9.1.Vérifications des contraintes(ELYS)
a) Poutre principale (30x40) cm?

Condition de non fragilité : A, = 0,23bxd X frze 0,23 x 30 X 36 X % = 1,30cm?

fe
A a0DtE > AN - ettt e Condition vérifiée.
e Entravée
Il faut Vérifier que : a<lyfes avec: Y = My
2 100 Mger

Le moment maximum en travée M .x = 85,68 KN.m
Mger = 62,63 KN.m

8
o = 0,166 et y =

T B < 043s Condition vérifi¢
o< > 100 a<O0, R Ot o) o Lo b0 (o) SR %/ Y (<1<D
e Sur appuis
y—1 feg My
< — A : =
o< 5 + 100 vec: v M...
Le moment maximum sur appuis M, .« = 84,60 KN.m

M = 61,83 KN.m

= 0,166 et y = 84'60—137
= O T= g1 T "
1,37—-1 25 . .
a< + 0 Al O R 32 1. TR 0701 o Yo 118 [0) SR V©) W § L[
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b) Poutres secondaire (30x30) cm?
Condition de non fragilité :

)

_ fiog
Apin = 0,23bxdx—= 0,23 x30x%x 27 X

£, 200 = 0,98cm?
A 0Dt > AN - e e Condition vérifiée.
e Entravée
Il faut Vérifier que :
-1 f M
o< yT+ 1C(§?) Avec: y = Ms:r
Le moment maximum en travée M ,.x = 43,48 KN.m
Mger = 14,32 KN.m
o = 0,118 et y = 548 _ 3,03
14,32
o< 3051 + 25 JO00S 1,26 it e e e e et et e e s et e ee ee e ees 2. CONdition vérifiée.
- 2 100
e Sur appuis
-1 f M
aSYT+1CT2?) Avec: y= MSZr

Le moment maximum sur appuis M, nmax = 18,10 KN.m
Mo, = 6,06 KN.m

= 0,053 et y = 18'10—298
= DI Y= 606 — ~
298—-1 25 . .
o< + 0 B U N 010 ) o o § 1 (o) s M7/ W N3 (<IN

- 2 100

V1.3.9.2.Vérification de I’effort tranchant
a) Vérification de I’effort tranchant : (poutre principale)
L'effort tranchant maximal T, = 13,34 KN.

T 13,43.10°
“ bd 0,30x0,36

=0,123 MPa
Fissuration peu préjudiciable: T,, = min (0,13 fs ; 5Mpa) = 3,25Mpa.

1,=0,123 MPa < Tu Z3,25MPa. ..o Condition vérifiée.

Pas de risque du cisaillement.

b) Vérification de I’effort tranchant : (poutre secondaire)
L'effort tranchant maximal T,,,, = 4,59 KN.

T, 459x10

T, == = 0,056MPa
b.d  0,30x0,27
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Fissuration peu préjudiciable: 7,, = min (0,13 fes ; 5Mpa) = 3,25Mpa.

1,=0,056 MPa< Tu = 3,25MPa........c..ooeeiiuieeeiiiieeeeee e Condition vérifiée.

Pas de risque du cisaillement.

V1.3.9.3.Vérification de la fleche
La vérification de la fléche est nécessaire si 'une des conditions suivantes n’est pas vérifiée

BAEL91 (Art B.6.5).

{h/ L>1/16

As/(bxd) < 4,2/fe

a)Poutres principales

- alELS

As = 8,01cm?

WL =1/16.....ccccvninnnnnn.. 0074>0,063 ... Condition vérifiée.

As/(bxd)<4.2/fe............. 0,007 <0,0105 ..o, Condition vérifiée.
b)Poutres secondaires

- alELS

As= 4,96 cm’

WL =>1/16..cccieneinainnnnn. 0,091 >0,063 ... Condition vérifiée.

As/(bxd)<4.2/fe............. 0,006 <0,0105 ... Condition vérifiée..
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Tableau VIL1.5 : Ferraillage des poutres principales.
Niveau Travée Appuis
3T14fil
RDC - 1* ‘ ‘ 3T12chap)
3T12renf 40 10
— % 3T14 fil
30 30
fe————— —— |
3T14fil
otme _ g éme 3T12chap)|
aT12renf 40 40
— % 3T14 fil
30 30
fe————— —— |
Tableau VI1.6 : Ferraillage des poutres secondaires.
Niveau Travée Appuis
3T12 il
P A —+ +
RDC - 1*
3T10chap
3T10renf | 10 30
¥ L2
! Y 3.1'12 fil Vi i I
30 30
[ [
3T12 1l
P + +
2éme _5 éme
3T10chap
3T10renf | 10 30
¥ ¥
! Y 3.1'12 fil yd il I
30 30
[ [
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V1.4 Ferraillage des poteaux

V1.4.1.Méthode de calcul
Les poteaux sont calculés en flexion composée sous I’effet des sollicitations (M, N); il est

déterminé selon les combinaisons suivantes :
La section des armatures doit étre égale au maximum des sections données par les 6
combinaisons suivante :

Nmax ’ Mcoresp - Al

v 1%Genre : 1,35G+1,5Q Nmin 5 Mcoresp - A
Mmax ;Ncoresp - A3

Nmax ; Mcoresp - A4
v 2™ Genre: G+Q+E;0,8GtE. { Nmin;Mcoresp = As
Mmax ; Ncoresp - A6

Dans le calcul relatif aux « ELU », on introduit des ccefficients de sécurité( v s, 3 p)

ys=1 = o, = 400 Mpa.

v" Pour situation accidentelle :
yb =115 = o, = 18,48 Mpa.

s =1,15= o, = 348 Mpa.

v" Pour les autres cas :
yb =15 =0, = 14,17 Mpa.

V1.4.2.Ferraillage exigé par R.P.A 99(version 2003)
- Les armatures longitudinales doivent étre a haute adhérence droites et sans crochet.

- Le pourcentage minimal des aciers sur toute la longueur sera de 0,8% (zone 11a).

- Le pourcentage maximal des aciers sur toute la longueur sera de 4 % en zone courante, 6 %
en zone de recouvrement.

- Le diamétre minimum est de 12mm

- Lalongueur minimale de recouvrement est de 40 @ (zone lla)

- Ladistance dans les barres verticales dans une face du poteau ne doit pas dépasser 25 cm en
(zone 11a).

- Les jonctions par recouvrement doivent €tre faites si possible a I’extérieur des zones
nodales.

On fait un seul exemple de calcul pour un seul niveau et les résultats des calculs des autres seront

mis dans un tableau

La zone nodale est définie par I’et h’.

I’=2h
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, h
h'= max(g;bl;hl;GOcmj
h »
h
h I b

A A

Poutre - B i |

Coupe A-A
Poteau

Figure V1.1 : Zone nodale

Tableau V1.7 : Les sections minimales et maximales imposees par le R.P.A 99

Famille des poteaux

Amin=0,8 %bht (sz)

Amax1=4%b. ht (C mz)

Amax2=6% b ht (sz)

(40%40) cnm?

12,8

64

96

(35%35) cn?

9,8

49

73,5

V1.4.3.Sollicitations de calcul

Les sollicitations de calcul selon les combinaisons les plus défavorables sont extraites

directement du logiciel ETABS 9.7.4, les résultats sont résumés dans les tableaux V1.6 et VI.7

Tableau V1.8 : Les sollicitations défavorables du 1°" genre

Combinisons Famille (40x40) cm? | (35x35) cm?
Nmax(KN) 972,92 633,06
@ Meorr(KN.m) 4,12 8,47
Nmin(KN) 184,21 0,36
® Meorr (KN.m) 3,80 17,56
Mpmax(KN.m) 26,44 24,26
© Neorr(kN.m) 328,76 46,87
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Chapitre VI
Tableau V1.9 : Les sollicitations défavorables du 2°™ genre
Combinisons Famille (40%40) cm? (35%35) cm?

Nimax(KN) 961,56 492,93

@ Meorr(KN.m) 16,79 19,43
Nimin(KN) 0,61 0,02

® Meorr (KN.m) 2,36 0,20

© Munax(KN.m) 28,72 31,30
Neorr(kN) 177,62 133,45

V1.4.4.Exemple de calcul
Poteau (RDC-1*) de Section (40x40) cm2.

V1.4.4.1.Calcul des armatures longitudinales
Donnees :

e Largeur du poteau b=40cm
e hauteur de la section hy=40 cm;

e Enrobagec=2,5cm;

e Hauteur utile des aciers tendus d = h-c=37,5¢cm ;

e Contrainte des aciers utilisés f.- =400 MPa ;

e Contrainte du béton a 28 jours fgs=25 MP

a,

e Contrainte limite de traction du béton fios=2,1MPa ;

e Fissuration peu préjudiciable.

a) Combinaison du 1" genre
1% cas

N, . =97292KN; M =412KN.m

corresp

» Détermination le centre de pression :

e :M :ﬂ =0,004m.
N 97292

'V'u=Nu(d-h—2t+e)= 972,92 x (0,375 ?

» Vérification si la section est surabondante :

N, <0,81xf, xbxh

M, <N, ><o|(1—0,514bNU J

*' be

+0,004) =166,37 KN.m.
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N, = 972,92KN < 1836,43 KN.m

............................................ Condition vérifiée.
M, = 166,37 KN.m < 279,01 KN.m

........................................ Condition vérifiée.
Les deux conditions sont vérifiées donc la section est surabondante, les armatures ne sont pas
nécessaires (A;=A’1=0).

2™ cas :

N =18421KN; M., =380KN.m

» Determination le centre de pression :
M 380

=—= =0,020m.
N 18421

M, =N, (d h—zt +¢)=184,21 x(0,375- ? +0,020)=28,55KN.m.
> Veérification si la section est surabondante :

N, <0,81xf, xbxh

N )
M, <N, xd(1—0,514 u J

*' be

NU = 184,21 KN < 1836,43 KN.m

Condition vérifiée.
My, =2855KN.m < 66 KN.m

.............................................. Condition vérifiée.
Les deux conditions sont vérifiées donc la section est surabondante, les armatures ne sont pas
nécessaires (A;=A’,=0).

3™ cas

Ny =32876KN; M, =26,44KN.m

» Détermination le centre de pression :

M 2644

g=—=——=0,080m.
N 32876

h
Mu=Nu (4 +6)=32876 x(0375 -%w,oao) 3123 KNm

» Vérification si la section est surabondante :
N, <0,81xf, xbxh

N )
M, <N, xd(1—0,514 u J

bdf,

C

N, = 328,76 < 1836,43 KN.m

Condition vérifiée.
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M, =31,23 KNm < 113,48 KN.m....ccoviiiiiiiiiiiiiiic, Condition verifiée.
Les deux conditions sont vérifiées donc la section est surabondante, les armatures ne sont pas
nécessaires (Az=A’3=0).

b) Combinaisons du 2°™

genre
1% cas :

N =96156KN; M., =16,79KN.m
» Determination le centre de pression :

M 16,79

=— =22 20017m,
N 96156

h
Mu=Nu(d- +e) = 96156 (0375 -%w,ou) ~151,92 KNm.

» Veérification si la section est surabondante :
N, <0,81xf, xbxh

M, <N, xd 1-0,514 Ny |
b.df,,

NU =961,56 KN < 1836,43 kN.m
M, =15192kN.m < 276,73 kN.m

............................................. Condition vérifiée.
............................................ Condition vérifiée.
Les deux conditions sont vérifiées donc la section est surabondante, les armatures ne sont pas
nécessaires (As=A’4=0).
2™ cas
Nin =0,61KN; M., =2,36 KN.m
» Détermination le centre de pression :

e:M:@:&%m.
N 0,61

Mu = Nu (d-h—2‘+e) = 0,61 x(0,375 -%w,%) =2,25KN.m.

» Vérification si la section est surabondante :
N, <0,81xf, xbxh

M, <N, xd 1-0,514 Ny |
b.df,,

NU = 0,61KN < 1836,43 kN.m

M, =2,25KN.m < 0,229 kN.m
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La 2°™ condition n’est pas vérifiée, donc la section n’est pas surabondante, le calcul du
ferraillage est obligatoire. On doit d’abord procéder par vérifier si la section est entierement ou

partiellement comprimée :

c
(d—)xN, - M, < (0337 - 081 xa)bx 4% x fi,
(0,375 —-10,025) x 0,61 — 2,25 = 2,04 kN.m

(0,337—0,81 x%) X 0,40 x (0,375)2 x 1848 x 10° = 294,18 kN.m.

= 2,04KN.m < 294,18 kN.m.
La section est partiellement comprimée.
» Calcul du ferraillage

M, 225x10°
B XX foe | 40x37,5°x1848

Ona

B= 0,998.

M, 225%x10°
Bxdxo, 0,998 X 37,5 x 400

3™ cas:

N =17762KN; M, =2872KN.m

corresp

=0,0021 <p, > A = 0.

A = 0,15 cm?.

» Détermination le centre de pression :
M 2872

g=—=——=0161m.
N 177,62

Mu = Nu (d h—Z‘ +e)=177,62 x(0,375 - % +0,161) =2,48 KN.m.

> Veérification si la section est surabondante :

N, <0,81xf, xbxh

M, <N, xd(1—0,514bNU J

"% be
Ny =177,62kN < I836,43kN.m.....ooooiiiiiiiiiii e, Condition vérifiee.

My =248 KNNm < 63,74 KNom oo Condition verifiee.
Les deux conditions sont vérifiées donc la section est surabondante, les armatures ne sont pas
nécessaires (As=A’s=0).
> Section adoptée
Anmin=0,008x 40x40=12,80 cm?
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Aqdopte = Max(Ay, Ay, Az, Ay, As, Ag,, Apin ) = max (05 0; 05 0; 0,15;0; 12,80)
A adopte’ :12,80cm2

Tableau VI1.10 : Tableau récapitulatif du ferraillage des poteaux

1%genre 2°Mgenre A A
. min adoptée
Famille Comb Nu My A cal Nu M, A al (cnm?) (cnm?)
(KN) | (KN.m) | (cm?) | (KN) | (KN.m) | (cm?
@) 972,92 | 4,12 0 961,56 | 13,79 0
<)
I 4T16+4T14
b 184,21 | 3,80 0 0,61 2,36 | 0,15
& (b) 12.80 | " As=14,20
(© 328,76 | 26,41 0 177,62 | 28,72 0
@ 633,06 | 8,47 0 492,93 | 19,43 0
°L>(<3 9.80 4T14+4T12
10 (b) 0,36 17,56 | 1,36 0,02 0,20 | 0,01 ’ As=10,68
(© 46,87 | 24,26 | 1,33 | 133,45 | 31,30 0

V1.4.4.2.Calcul des armatures transversales
a) Diametre des armatures transversales

®; > D)/3

®; >16/3

®; =8mm

Les armatures transversales des poteaux sont calculées a l'aide de la formule :
Ar _ palu

Se  hife

e |/, : Effort tranchant de calcul ;

e h; : hauteur totale de la section brute ;
e f,: Contrainte limite élastique de l'acier d'armature transversale ;
e p,:estun coefficient correcteur égale a 2,5 si I'élancement géométrique A4 > 5 et a 3,5 dans
le cas contraire.
e S, :Espacement des armatures transversales.
b) Calcul de ’espacement
D’apres le R.P.A 99 (version2003) on a :
-Enzonenodale: S; < min (109Q;; 15cm) = 15cm  SoitS; = 10 cm.

-Enzone courante : S; < 150, = 24cm SoitS; = 15cm.
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c)Calcul de I’élancement géométrique Aq
7\,g = Lf/ b

Avec :
L; : Longueur de flambement du poteau.

b : Dimension de la section droite du poteau.

Lf = 0,7 LO

gyl 07 X306

e = VYT Toa0 M

Ay = 5362 35= p, = 2,5 (D’aprés le RPA.99 "Art 7.4.2.2").

S.p.V, 15x2,5x59,07

donc: A,
h,.f, 40% 235

=0,23cm?

d) Quantité d’armatures transversales minimales

A, /S,.b: En % est donnée comme suit :
=03%— A, = 536=5

{Zone nodale: A, = 0,003 X 10 x 40 = 1,20 cm?.
Zone courante : A; = 0,003 x 15 x 40 =1,80cm?*.
A = 804 = 4,02 cm?/ml.

Le choix :{St — 1Sem.

e )Vérification de la section minimale d’armatures transversales

At > max(ru ;O,4MPa)= 0,4Mpa

b.S,
A; = 04.S,.b/f,; Ronds lisses = f, = 235 MPa
A =2 04x15%x40/235 = 1,02em? < 4,02cm?....cceiiiiiiiiiinninnn... Condition vérifiée.

f) Détermination de la zone nodale
La zone nodale est constituée par le nceud poutre-poteau proprement dit et les extrémités des barres

. ‘= max(D ;by; hl;60cmj = max[% ;40;40;600mj =60cm
qui y concourent 6 6

L'=2.h =2x40=280cm
V1.5 Les vérifications

V1.5.1.Vérification a I’état limite ultime de stabilité de forme
Les éléments soumis a la flexion composée doivent étre justifiés vis-a-vis du flambement;

I’effort normal ultime est définit comme étant I’effort axial maximal que peut supporter un poteau
sans subir des instabilités par flambement.
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BrXfc28 fe
Nu_ax<0»9XYb + Ay X —

Avec :
a: Coefficient fonction de 1’élancement;
B; : Section réduite du béton ;

A : Section d’acier comprimée prise en compte dans le calcul.

a={ 140,2% (ﬁ)
00,65 (1/35)2 e oo e et SIA > S0

Exemple de calcul (RDC-1%")

Longueur de flambement :  L=0,7xlp= It =2,14 m.

2
Rayondegiration:iz\/%:i:\/% =1=0,12m.

b, 214
170012

=>A=1783= a= 038I.

La section réduite : B, = 1444 cm?

Donc :

0,1444 x 25 L, 400\
N, = 0,381 x ( +14,20.107* x —) .10° = 2566,07 kN

09x%x1,5 L,15
Ona Nmax =972,92 KN < N =2566,07 KN .....ooiiiiiiiiiieieiieee, Condition vérifiée.

Il n’y a pas risque de flambement.

Le méme calcul s’applique pour tous les autres poteaux, et les résultats sont représenté dans le

tableau VI1.9.

Tableau VI.11 : Vérification au flambement des poteaux des différents étages

z . AS BI‘ Numax NU H
Etage i A a cm | cm) | &N) (kN) Observation

RDC-1¥ 0,12 | 17,83 | 0,80 | 14,20 | 1444 | 972,92 | 2566,07 | Condition vérifiée

2fme_5fme 10,10 | 21,40 | 0,79 | 10,68 | 1089 | 633,06 | 1886,63 | Condition vérifiée

La condition est vérifiée pour tous les niveaux donc il n’ya pas de risque de flambement.

V1.5.2.Vérification de la contrainte de cisaillement

Le poteau le plus sollicité (40x40) cm?
Tmax = 59,07 kN
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Contrainte tangentielle :
T 59,07
= = = 041 MP
W= oxd - @ox3e) | MR

Contrainte tangente admissible : t, = min (0,13 f ,5; SMPa) = 3,25 MPa.

T, =041 S TuU=325MPa....ccoiiiiiiiii Condition Vérifiée.
Pas de risque de cisaillement.

RDC-1¢8r zéme . Séme
(40x40) (35x35)

1T16 2T14

' Cadre &8 ' | Cadre 08
4 / 4 //
ANVYs ANV

1 1 2T16 1 | 2T14

Figure V1.2 : Dessin de ferraillage des sections des poteaux

V1.6 Conclusion

Dans ce chapitre nous avons calculé le ferraillage de différents éléments de portique (poteaux,
poutres).

> Les poutres sont calculées en flexion simple.

> Les poteaux sont calculés en flexion composée.
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Chapitre VII Etude des voiles

VII1.1 Introduction

Le voile ou mur en béton armé est un élément vertical congu pour résister aux forces latérales
planes, généralement le vent et les charges sismiques.

Ces éléments comprennent habituellement des armatures de comportement fixées
forfaitairement et des armatures prises en compte dans les calculs.

On utilise les voiles dans tous les ouvrages quelle que soit leurs destination (habitations,

bureaux, scolaires, hospitaliers, industriels,...).
V1.2 Le systéeme de contreventement

Un contreventement est un systeme destiné a assurer la stabilité globale d'un ouvrage vis-a-vis
aux effets horizontaux issus des éventuelles actions sur celui-ci dont par exemple : vent, séisme.

Dans notre structure, le systéme de contreventement adopté est mixte (voile - portique); ce
systéme de contreventement est conseillé en zone sismiques car il a une capacité de résistance
satisfaisante.

Mais ce systeme structural est en fait un mélange de deux types de structures qui obéissent a
des lois de comportement différentes.de l'interaction portique — voiles, naissent des forces qui
peuvent changer de sens aux niveaux les plus hauts et ceci s'explique par le fait qu'a ces niveaux les
portiques bloquent les voiles dans leurs déplacement .Par conséquent une attention particuliere doit
étre observée pour ce type de structure:

VI11.2.1.Conception

- Il faut que les voiles soient placés de telle sorte qu'il n'y ait pas d'excentricité (torsion).

- Les voiles ne doivent pas étre trop éloigneés (flexibilité du plancher).

- L'emplacement des voiles ne doit pas déséquilibrer la structure (il faut que les rigidités dans

les deux directions soient tres proches).
V11.3 Calcul du systeme de contreventement

Dans les calculs, on doit considérer un modele comprenant I'ensemble des élements structuraux
(portique-voiles) afin de prendre en considération conformément aux lois de comportement de
chaque type de structure
VI11.3.1.Principe de calcul des voiles

L'étude des voiles consiste a les considérer comme des consoles sollicitées par un moment
fléchissant, un effort normal, et un effort tranchant suivant le cas le plus défavorable selon les
combinaisons suivantes :

a) G+ Q +E (vérification du béton)
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b) 0,8G + E (calcul des aciers de flexion).
Le calcul des armatures sera fait a la flexion composée, par la méthode des contraintes et
vérifier selon le reglement R.P.A 99(version 2003).
Les murs en béton armé comportent trois catégories d'armature :
- armatures verticales
- armatures horizontales (paralléles aux faces des murs)
- armatures transversales
VI11.3.2.Méthode de calcul des voiles
On utilise la méthode des contraintes (la formule classique de la R.D.M) :

N MV 0,85.fc,,

0, ,=—*f——< 0=

=18,48 MPa
A 1,15

Avec:
N : Effort normal applique.
M : Moment fléchissant appliqué.
A : Section du voile.
V : Distance entre le centre de gravité du voile et la fibre la plus éloignée.
| : Moment d'inertie.
On distingue 3 cas :
-1%cas:
Si: (o1 etoy) >0 = lasection du voile est entiérement comprimée ™ pas de zone tendue .
La zone courante est armée par le minimum exigé par le R.P.A 99 (version 2003)
Anmin=0,15.a.L
-2°™ cas :
Si: (o1 et 02)< 0 = la section du voile est entierement tendue ™ pas de zone comprimée™
On calcul le volume des contraintes de traction, d’ou la section des armatures verticales :
A, = Fi/ fs ; on compare Av par la section minimale exigée par le R.P.A 99 (version 2003).
Si: Ay <Anmin=0,15% a.L, on ferraille avec la section minimale.
Si: Ay > A min, On ferraille avec A.,.
- 3°™ cas:
Si : (o1 et o) sont de signe différent, la section du voile est partiellement comprimée, donc on
calcule le volume des contraintes pour la zone tendue.
VI1.4 Recommandations du R.P.A99 .version 2003

VII1.4.1.Armatures verticale
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Ils sont disposés en deux nappes paralléles servant a répondre les contraintes de flexion composee,
le R.P.A 99 (version 2003) exige un pourcentage minimal égal a 0,15% de la section du béton.

Le ferraillage sera disposé symétriquement dans le voile en raison du changement de direction
du séisme avec le diamétre des barres qui ne doit pas dépasser le 1/10 de I'épaisseur du voile.
VI11.4.2. Armatures horizontale

Les armatures horizontales paralléles aux faces du mur sont distribuées d'une fagon uniforme
sur la totalité de la longueur du mur ou de I'tléement de mur limité par des ouvertures; les barres
horizontales doivent étre disposées vers I'extérieur.

Le pourcentage minimum d'armatures horizontales donné comme suit :

- Globalement dans la section du voile 0,15%.

- En zone courante 0,10 %.

VI11.4.3.Armatures transversales

Les armatures transversales perpendiculaires aux faces du voile sont a prévoir d'une densité de
4 par m? au moins dans le cas ou les armatures verticales ont un diamétre inférieure ou égal a 12
mm. Les armatures transversales doivent tenir toutes les barres avec un espacement au plus egal a
15 fois le diamétre des aciers verticaux.

Les armatures transversales peuvent étre des épingles de diametre 6 mm lorsque les barres
longitudinales ont un diameétre inférieure ou égal a 20 mm, et de 8 mm dans le cas contraire.
VI1.4.4.Armatures de couture

Le long des joints de reprise de collage, I’effort tranchant doit étre pris par la section des aciers
de couture doit étre calculée par la formule suivante :

Aw. =1,1Vv/fe Avec:V=1,4Vu

Cette quantité doit s’ajouter a la section tendue nécessaire pour équilibrer les efforts de traction

dus aux moments de renversement.
VI11.5 Calcul ferraillage des voiles

V11.5.1.Exemple de calcul voile 1 (RDC-1%*")
A=1 01 m? 0,40m

| =1,874 m*
V=2125m ”-“‘“'“l
N = 1252, 13 kN.

M = 6111, 25 kN.m

T = 637,84 kN.

4,25m

v

s
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VI11.5.1.1.Détermination des contraintes

N MV
o, =—+——
A I
3 -3
o, = 1252,13.10° N 2125x61112510~ _ 817 MPa
1,01 1,874
N MV
0, =————
A I
3 -3
5, = 1252,13.10° 2125x611125.10 _ 5,69 MPa
1,01 1,874

G, ,0, Sont de signes différent, donc la section est partiellement comprimée.

On calcule la longueur de la zone de traction.

VI1.5.1.2.Vérification des contraintes de compression (G+Q+E)

N=1684,37 kN
M= 7672,43 kN.m T2 -
N MV + | o
0=+ = o, =1037Mpa x Ly '
o, =10,37Mpa <oy, =18,48MPA .......cooooecrveeereecsrenesessssness s condition vérifiée.
o, _N_MV = o, =—/,03Mpa
A I
o, =~7,03Mpa <o, =18,48MPa. .........cocooommeemsciersoersrersoe condition vérifiée.
VI11.5.1.3.Longueur de la zone tendue
XzﬁxL3X=ix4,25=L74m Fi F,
|0'1| + |02| 817 +5,69 G: :
Gy
Y=L-X=Y=425-174=251m
X : la longueur de la zone tendue
0.40m

y : la longueur de la zone comprimeée 1,74m

F Y
L J

VI11.5.1.4.Calcul de la contrainte O3

o, o, ‘Uz‘(x _014)
P . A— :> 0-3 [ —
X X-04
VI11.5.1.5.Détermination des armatures verticales
(o, +03)xbxh _ (5,69+ 3,84)
2 2

=3,84Mpa

F x0,40x 0,40%x10° = 762,4KN
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p =T B0 100 46 050m2 mi
e 400 174
F2 _ 63 X (X2— b)xe _ 3,84(174_0140)X0’20 ><103 — 514,56KN
A, = P _ I:2'10><100=7,39cm2/ml

T2
o, 400 174
vV X 14V x 100 14x63784x10 174 100

AVj =11 x 2 =117 x DT =117 =5,79cm? / ml

e L fe "L x 400 4,25 174
A, = Av, + Av, + Avj =10,95+7,39+5,79 = 24,13cm?
D'apres le R.P.A 99 (version 2003) on a :
A min =0,2%.2. Liendu
A min =0,2%x 20x 174 = 6,96cm’
A, =2413cm® > A =6,96cm°
e Lediametre

Ixa
10
1x 200

D<

D< = On adopte: D =14 mm.

D<20cm

e | 'espacement
v Selon le BAEL 91,0na:

S<min {2.a, 33 cm}

SEmin{40,33cm} = St<33CMuiiiiciiiicccce e (2).
v Selon le R.P.A 99 (version 2003) on a:

St<min {1,5xa; 30 cm}

St<min {30,30cm} = St<30CM.ciiiiiiiiiecieciece e (2).

Donc: Si< min {SisaeL; Strp.A99}

St< 30cm

On adopte un espacement de 20cm.

Le choix de la section des armatures verticales est (5T14) = 7,7 cm2/ml.

VI11.5.1.6.Calcul des armatures horizontales

D'aprées le R.P.A 99 (version 2003), on adopte le méme ferraillage que les armatures verticales

soit (5T14) = 7,7 cm?/ml avec un espacement de 20cm.
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VI11.5.1.7.Calcul des armatures transversales

D'aprés le D.T.R-B.C-2,42 et le BAEL 91, dans le cas ou le diamétre des aciers verticaux est

inférieur ou égal a 12 mm, les armatures transversales sont a prévoir a raison d'une densité de 4/m?2

au moins; on prend donc 4¢ 10 par m2.

V11.5.1.8.Vérification de la contrainte de cisaillement Ty,

On calcul la contrainte de cisaillement ¢ —

Avec: T 14 T.

T

ad

I'effort tranchant de calcul majoré de 40%

a : Epaisseur du voile

d : hauteur utile, d = 0,9h

h : hauteur totale de la section brute, h=266cm

Cette contrainte est limitée par: T = 0.2 f.,g = 5 MPa

T, = T = Mxlo?’ =1,87 Mpa

ad 200x2394
Tp = 1,87 MPa < 0,2fC28 =5 MPa ....oovviiiiiiee e condition vérifiée.
« Donc pas de risque de cisaillement ».

Tableau VI1.1 : Tableau récapitulatif du ferraillage des voiles

RDC-1%" (40x40) 25 _ 58™ (35x35)
V1-Vo-V3-Vy | V5-Ve-V7-Vs Vg -Vio V1-Vo-V3-Vy | V5-Ve-V7-Vs Vo-Vio
M (kN.m) 6111,25 4683,51 2246,44 2905,47 2075,49 1555,75
N (kN) 1252,13 1844,13 1798,19 852,23 1228,82 1179,87
T (KN) 637,84 542,67 231,7 505,79 443,37 290,41
L (m) 4,25 3,60 3,42 4,15 3,50 3,32
A () 1,01 0,88 0,84 0,935 0,735 0,71
I (m®) 1,874 1,189 1,033 1,571 0,93 0,80
O1(mpa) <1848 C-V 10,37 9,18 9 6,06 5,57 5,47
O2(mpa) <1848 C-V 7,03 4,99 3,85 3,61 2,23 2,02
A 7,39 5,37 4,94 4,44 2,16 2,01
A min 6,96 4,92 2,88 6,32 4,00 2,24
A gopte 5T14=7,7 | 5712=565 | 5T12=565 | 5T14=7,7 5T12=5,65 | 5712565
A 5T14=7,7 | 5T12=565 | 5T12=565 | 5T14=7,7 5T12=5,65 | 5712565
Ar 4010=314 | 4¢8=201 | 4¢8=2,01 | 4¢10=3,14 448 =2,01 448 =2,01
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| .|
AN
Epmgleu 10 { 2(5T14)
I(5T14) + = !
40cm 172.5cm I 172.5cm 40cm
b S— ¥ - - -

Figure VI1.2 : Schéma de ferraillage du mur voile V; (RDC-1%)

V11.6 Conclusion

Les voiles jouent un role capital dans la résistance et la transmission des sollicitations. Ils
doivent donc étre correctement dimensionnées et bien armes.
Le ferraillage des éléments structuraux doit impérativement répondre aux exigences du R.P.A 99
Iversion 2003 qui prend en considération la totalité de la charge d’exploitation ainsi que la charge

sismique.
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Chapitre VIII Etude de l'infrastructure

VI1I11.1 Introduction

L’infrastructure est la partie inférieure, enterrée et porteuse d'un notre ouvrage et constitue
la partie relative aux fondations. Elle assure néanmoins le transit des efforts venant de la partie
aerienne du projet (superstructure) vers les éléments de fondations notamment grace a des poutres et
des poteaux (éléments de structure de la superstructure).Cette transmission peut étre directe
(semelles posées directement sur le sol : fondations superficielles) ou indirecte (semelles sur pieux :
fondations profondes) et cela de facon a limiter les tassements différentiels et les déplacements sous
’action des forces horizontales.

Elle constitue donc la partie essentielle de 1’ouvrage, puisque de sa bonne conception et

réalisation, découle la bonne tenue de I’ensemble.
VI1I11.2 Le voile périphérique

Le voile périphérique (pour un vide sanitaire) est un mur en béton armé qui entoure tout le
batiment et assure un bon chainage et une bonne stabilité de I’ensemble.

Il se comporte comme un mur de souténement encastré a sa base ou radier pour résister a la
poussée des terres et reprend les efforts du séisme au niveau de la base et la construction.

D’apres le R.P.A 99/version 2003, le voile doit avoir les caractéristiques minimales suivantes :
L’épaisseur > 15cm.
Les armatures sont constituées de deux nappes.
Le pourcentage minimal des armatures est de 0,1%, dans les deux sens (horizontal et vertical).

On fait le calcul pour une bande de 1 m largeur :
Q : Surcharge d’exploitation Q = 1,5 kN/m?;
¥ : Poids volumique de la terre y= 17 kN/m* ;

¢ : Angle de frottement interne du sol ¢ = 20,53°.

Ka : Coefficient de poussée des terres Ka = tg{%—%)

Ka' = Ka/cos(B — 1)
aec (PB=r=0°

Ka'=Ka = t92(45° - @} =192(34,37°)= 0,480

Ka'=Ka =0,480.
VI1I11.2.1.Dimensionnement

D’apres le R.P.A 99/version 2003 ; I’épaisseur doit étre Supérieure ou égale a 15 cm.
On adopte : ep = 20 cm.
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VI111.2.2.Calcul des charges

VI111.2.2.1.Poussée des terres

. P, : Poussé des terres.
P, :Eka.y.h2 avec :{y:Poids spécifique des terres
h : Hauteur du voile.

P, = % x0,480%x17 x4 =16,3 KN/ml.

et 0 TTT1T

& &

h=2m

NN RN

- 3

Figure VII1.1 : Distribution des charges sur de voile périphérique

VI111.2.2.2.Poussée supplémentaire due a la surcharge
P, =K/ xqxh=0,480x1,5x2=1,44KN/ml.

Le diagramme des pressions correspondant a P, est alors un rectangle de hauteur h et de base K'.¢,

et la résultante P, passe au milieu de la hauteur du mur.

VI11.2.2.3.La charge pondérée

Q =135xP1+15%xP2 = 1,35x16,3+1,5x1,44 = 24,2 kN/ml.
Q = 24,2 kN/ml.

VI11.2.3.Ferraillage du voile périphérique

L’étude se fait pour le cas d’une dalle uniformément chargée.
Lx =2-040=1,6m; Ly = 538—-0,40 = 4,98 m.
L, 1,60

=X =207 20,32<0,4
L, 4,98

y

La dalle travaille dans un seul sens.
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q.L 24,2x1,60°
Mo = =55 = My =—————=7,74KN.m

M, =0
VI111.2.3.1.Les valeurs des moments en travée
M, =0,8M =619 KN.m

VI111.2.3.2.Calcul du Ferraillage

o Sens (X)
M, =619KN.m; b=100cm; h=20cm; d=0,9h=18 cm
M 3
ne o BA9A07 505 0 03925 AT=0.
bd2.o,, 100x(18)2x14,17
£ =0,993

M, 6,19x10°
pdo, 0,993x18x348

VI111.2.3.3.Condition de non fragilité

A = =0,99 cm?/ml.

o Sens(y)
D’aprés R.P.A 99 (version 2003) on a:
Ay min = 0,10%.b.h = 0,001 x 100 x 20 = 2,00 cm?/ml.
Et d’aprés B.ALE.L.91on a:
Aymin=8.nh,=8 x 0,20 = 1,6 cm?/ml.
Donc :Aadoptée = Max {A caloulée Amin RPA 2003 Amin BAEL 9 }

A
A

adoptée :max{0,99 ;2,00 ; 1,6}
=2,00cm?/ml.

adoptée

On prend : 5T10/ml soit une section de 3,93cm2/ml et un espacement de 20cm.
e Sens (x)

D’aprés R.P.A 99 (version 2003) on a:

Ay min = 2,00 cm?/m.

D’aprés B.A.LE.L91,0ona:

A :Aymm[ﬂj:1,6(3‘3’32j:2,68cm2/m|.

2
donc: A =Max {0,09 ;2,00;2,68 |
A optie = 2,68 cmz/ml.

On prend : 5T10/ml soit une section de 3,93 cm?/ml et un espacement de 20 cm.
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VI111.2.4.Les vérifications

V111.2.4.1. Vérification de I’effort tranchant
1 1,60 1
x

V=0 X —=x =242 % = 16,68 KN
1+g 2 1+ 0,32
2 2
3
. = Vi _ 16,68x10 — 0,09 MPa.

" b,d 100x18x102
1— T = 0,07.f4/y, =0,07x25/1,5=1,17 MPa.

ulimi
Tulimt = L,17 > 1, = 0,09 oo sttt e e e eee e e 22 COndition vérifiée .
Donc la dalle est bétonnée sans reprise.
VI1I11.2.4.2.Vérification des contraintes a L’E.L.S
Oy =P, +P, =17,74 KN/ml.
12 17,74x1,60°
= —q X M =

(00 oX

M =5,68KN.m

M,, =0
M,, =0,8M _=4,54 KN.m

e Sens (X)
M., =454KN.m A= 3,93 cm®

-Position de ’axe neutre :

b 2
%}—nAﬁbﬂO=0<:5%ﬂ—%9®+1%L1=0:y=&%cm
- Moment d’inertie :
by3
= % +n.A(d—y)? = 13686,16 cm*
-Contrainte maximal dans le béton comprimée oy, :
K Mser 45410° 4,05 =1,34M
=K.V = = ———— X =
Obe = Y= 7Y T 1368606 0 o PA
o, = 15 Mpa
Ope = 1,34 < 0y, = 15MPA cooviiiniiie e Condition vérifiée.

G5 = min ( %fe ;110 /nf j (Fissuration préjudiciable).

Gs =min ( %400;1101/1,6>< 2,1 j: min ( 266,67;201,63 ).

o, =201,63 MPa.
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o, =15xkx(d-y)=15x I\fse’ x(d-y)

X

3
o, =15x 454x10° (18— 4,05) = 69,41MPa
1368616
05 = 6941MPa < o, =201,63Mpa ..........c.cceeve e ...CoNdition vérifiée.

Donc les armatures a L’.E.L.U.R conviennent. Le voile sera ferraillé en deux nappes avec

5T10 =3,93cm?/ml avec un espacement S;=20cm.

5T10
Y —————,
—_— —— v v g v =
A A 20cm
-2 & & & 8
5T10
“ »

100cm

Figure VII1.2 : Ferraillage de voile périphérique

VI1I11.3 Calcul des fondations
VI1I11.3.1.Introduction

Les fondations d'une construction sont constituées par les parties de I'ouvrages qui sont en
contact avec le sol, auquel elles transmettent les charges de la superstructure, elles constituent donc
la partie essentielle de I'ouvrage puisque de leurs bonne conception et réalisation découle la bonne
tenue de I'ensemble.

Il est important donc pour déterminer les dimensions de connaitre d'une part le poids total de
I'ouvrage entierement achevée, et d'autre part la force portante du sol. D'aprés le rapport du sol notre
terrain a une contrainte admissible de 2,50 bars a un ancrage de 2,00m.

e Pour qu'il n'y ait pas de chevauchement entre deux fondations, il faut au minimum une distance
de 40 cm.
e Le béton de propreté prévu pour chaque semelle aura 10 cm d'épaisseur.
e Le calcul des fondations se fait comme suit :
- Dimensionnement a ’E.L.S : Nger= G+Q ;
- Ferraillage aI’E.L.U : Nu=1,35G+15Q;
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08GxE

- Vérification de la stabilité et des contraintes a I'état accidentel : {G +Q+E

- Lafacilité de realisation.
VI111.3.2.Choix du type de fondations

Le choix du type des fondations dépend essentiellement, des facteurs suivants :
e La capacité portante du sol ;
e Les charges transmises au sol ;
e Ladistance entre axes des poteaux ;
e La profondeur du bon sol.
Pour le choix du type de fondation, on vérifie dans 1’ordre suivant: les semelles isolées, les
semelles filantes et le radier général et enfin on opte pour le choix qui convient.
Selon le rapport du sol, la contrainte admissible est de 2,00 bars a une profondeur de 3,10 m.

VI111.3.2.1.Vérification des semelles isolées

e e N
La vérification a faire est: E < osol

Vue en plan Coune AA’

Figure VI11.3 : Schéma d’une semelle isolée.

Pour cette vérification on prend la semelle la plus sollicitée.
N : L’effort normal agissant sur la semelle obtenu par ETABS 9.7.4 ;

S : Surface d’appui de la semelle ;

g : Contrainte admissible du sol.

Le poteau le plus sollicité a une section carrée (Bx B), donc S= B2.
Ns = 910,22KN;

G4, =250 KN/m2.
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= E < O-sol
S
Spex e g [N \/910’22 AN : B >190m.
o-sol O-sol 250

Vu que Dl’entraxe minimal des poteaux est de 1,84 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.

VI111.3.2.2.Vérification des semelles filantes
Nous proposons en premier lieu des semelles filantes pour cela, nous allons procéder a une petite

veérification tell que :
La surface des semelles doit étre inférieure a 50 % de la surface totale du batiment;

NtotaL : ’effort normal du aux charges verticales
On a: NtoraL=30360,59 kN et osol = 2.5 bar

La surface du batiment est : S patiment = 494,89 m?.

Ss =>~ = 121,44 m?
oS

S
semlle _ o Seemie _ 12144
S 494,89

Sbati ment batiment

Alors on déduit que le radier général n’est pas nécessaire dans notre cas, car la surface totale

=0,25=25% > 50%.

des semelles ne dépasse pas 50 % de la surface d'emprise du batiment.
VI111.3.2.3.Calcul de la semelle filante sous mur voile et poteau

On va prendre comme exemple de calcul une semelle filante de 5 poteaux.

“ - - - -
w - - - v
. % e L »> - —
0,8m 1.84m 3,02m 3,30m 3,20 0,80m

Figure VI11.4 : Schéma d’une Semelle filante.

V111.3.2.4.Pré-dimensionnement
D> N; =232231KN > 'M,; =26,26 KN.m

26,26
eO = =
N 232231

S

=0,011m
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» Détermination de la distribution par (ml) de la semelle

e< % — 0,011< 2,16 m — Répartition trapézoidale

N.
. DN, 1, 3%€ ) 232231 () 3x0011) o,
o, xL L ) 250x12,96" 12,96

sol

Onprend:B=12m......

B_b+0,05=1’2 404 +0,05=0,25m

h . >

min —

Hauteur de la semelle : h =0,4 m.
> Détermination de la résultante des charges
X, =X+ X, +.. X,

Telque: X, =D,;X, =D, +L;;X; =D, +L,+L,;X,=D,+L,+L,+..L, + D,

n

Débord de semelle filante : D = D1 = D2 = 0,80 m

X, =0,80m;

X, =0,80+184=2,64m;

X, =0,80+184+3,02=5,66m;

X, =0,80+184+3,02+330=8,96m;

X5 =0,80+184+3,02+330+3,20=12,16m.

— Poids de la semelle

P,=LxBxhxyg, =12,96x1,2x0,4x25=155,52KN
X XN+ Pox X

2F
~ 0,8x29884+2,64x218,16+5,66x705,43+8,96x628,94+12,16x 470,94+ 6,48x155,52
- 298,84+ 21816+ 70543+ 628,94 + 470,94 + 15552

1717737
2503,8

=6,93m

> Calcul de Pexcentricité

=‘—— ‘ @—6 93(=0,46

» Vérification de contrainte moyenne
L
e, =046m<_-=216m

VI111.3.2.5.Vérification de contrainte moyenne G+Q
> N, =2322,31KN
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> M, =26,26 KN.m

Ni
G = 2 [1+ 6>, j _ 282231 (1+ 6x OAGJ —180,68KN/m?

™ LxB L 12,96x1,2 12,96
Ni
. min:Z 1, Bxe )| 282231 (1 6x046) oo
LxB L 12.96x1.2 12.96
S o= 3x Gmax4+ O min _ 3x180,68+117,52 — 164,89KN/m?

G moy=16489KN/m? <5 =250 KN/m? — Condition vérifiée

sol

VI111.3.2.6.Calcul de ferraillage a ’E.L.U.R
N, =D N,; =317577KN

M, => M, =36,01KN.m

Ni
2 1, 828 ) 317577 (1 6x046) o oo yme
LxB L ) 12,96x12\" 12,96

Gmax

Ni
L [1_6><exj: 3175,77 (1 6X0’46J=160,71KN/m2

" LxB L ) 12,96x12( 1296
o - 3><Gma2+0min _3x 247,63+160,71 _ 22594 KN/m?

Qu = Gyumoy-B = 225,94 x 1,2 = 271,12 kN/m

2 2
Q, x(?) 27112{1;}
Mmax = 2 = = 48,80 KN.m
Tableau VI11.1 : Calcul de ferraillage pour semelle.
Moment ultime M, M, 48,80 KN.m
Moment réduit H=Mu/(bxd*xfyc) 0,066 1=0,066<p,=0,392
Etat limite de pas d’acier
_ , 1I=0,392 .
compression du béton comprime
Coefficient P B =0,966 A’=0
Section d’aciers A M, /(osx B x d) 4.03 cm2

Section adopté : As=4,03cm?

— Condition de non fragilité
Selon le B.A.E.L 91 Article A.4.2.1:
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A _023xbxdxfy _0,23x400x360x2,1

min -

f, 400

Nous avons pris : A, = max(A

=1,74cm?

i Ay )=max(1,74; 4,03) = 4,03cm?
Soit : A, = 7T12 =7,92 cm?

— Espacement
Selon le B.A.E.L 91 Article A-8.2.42
e<min(3h;33cm)— e <min(3x40;33cm)—>e<33cm
Nous avons pris : e =15 cm

Armatures de répartition

= A, 792 =1,98cm’
4 4

Nous avons pris : A,=4T10 = 3,14 cm?

— Espacement

Selon le B.A.E.L 91 Article A-8.2.42

e <min(4h;45cm)— e <min(4x 40;45cm)— e <45cm

Nous avons pris : e =15 cm

- Armatures transversales
@, <min L;(I)L ;£ =12mm
35 10

> Contrainte de cisaillement

3
Selon le B.A.E.L 91 Article A-5.1.1:t, = Ty _ 47,6310
bxd 40x 36
Fissuration préjudiciable Article A.5.1, 211 B.A.E.L91

T, =min (0,1xf_, ; 4 MPa) =2,5MPa

=0,33MPa

7, =0,33MPa < 7, = 2,5MPa — Condition vérifiee
VI1I11.4 Dimensionnement des poutres de libage
VIIl1.4.1.Ferraillage de poutre libage

La poutre de libage doit respecter la condition de rigidité suivante :

E<h<£—>3'3<h< — - 0,37m < h < 0,55m
97 76 9 T 6 ’ -
h = 50cm
On prend comme dimension :{ d = 45cm
b = 40cm
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La poutre de libage doivent étre calculée pour résister a la traction sous 1’action d’une force

égale a :

D Ni 32116
BxL 1,2x1136

Ay

=23559KN/m

Resultat obtenu par logiciel RDM6

M | s = 2461 KN.m

M | jmee =1555 KN.m

V=435 KN.M

b=40cm;h=50m:d=45m

- En travée

Etude de l'infrastructure

Tableau VI11.2 : Calcul de ferraillage de la poutre de libage en travée.

Moment ultime M, My 155,5 kN.m
Moment réduit u:Mu/(bxdzxfbc) 0,135 p=0,135<u;=0,392
Etat limite de pas d’acier
. ) ul=0,392 o,
compression du béton comprimé
Coefficient B B =0,927 A’=0
Section d’aciers Ag My /(osx B x d) 10,71 cm?

Nous avons choisi : A ¢ = 4T16 fil + 4T14 renf = 14,2 cm?

— Sur appui

Tableau VI11.3 : Calcul de ferraillage de la poutre de libage sur appui.

Moment ultime M, M, 246,1 KN.m
Moment réduit H=Mu/(bxd*xfy.) 0,214 H=0,214<p,=0,392
Etat limite de pas d’acier
. . ul=0,392 .
compression du béton comprimé
Coefficient B =0,878 A’=0
Section d’aciers A My /(osx B x d) 17,89 cm?

Nous avons choisi : A 4= 4T16 Fil + 4T16 + 2T14 renf = 19,16 cm?

Contrainte de cisaillement

Ve 435x10°
“ dxb 450x400

T

=214 MPa

7, =min(0,1x ;4 MPa) = 2,5 MPa — Fissuration préjudiciable

1, =214MPa <7, =2,5MPa—Condition vérifiée
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Armatures transversales

®, <min l;cDL;E — @, <min @;16;4—00 =14,28mm
35 10 35 10

Nous avons choisi ;: ®;= 10 mm

- Espacement
S, < min(%;lz (DLJ =min(12,5c¢m;19,20cm)

Nous avons choisi : S;=10 cm
Vérification au poinconnement
Selon le B.A.E.L 91 Article A.5.24
Nous devons Vérifier que :
0,07p_.h.fog
u S —Yb

AVec :

u.: Périmetre du contour projete sur le plan moyen de la nervure

N,: Charge de calcul a ’E.L.UN, = 3175,77

h: Epaisseur totale du nervure

e Vérification pour les poteaux :
ne=(@+b+2h)x2=(04+04+2x0,5) x2=36m

— 0,07p.. h.feog ~ 0,07 x3,6 x0,50 x 25000

N = 3593,33 kN
! Yy 1,5

N, = 3175,77 kN < N, = 3593,33 KN Condition vérifieé

Tableau VI11.4 : Tableau récapitulatif de ferraillage des différentes semelles filantes.

h semelle Omoy
Semelle L(m) B(m) m) (KN/?) Omoy< Osol | A calculé A adopté
SF, 12,96 1,20 0,40 164,89 CV 4,03 7T12=7,92
SF, 11,12 1,20 0,40 87,53 CcV 2,10 7T12=7,92
SF3 6,46 1,20 0,40 213,95 CcV 3,811 7T12=7,92
SF, 20,46 1,20 0,40 129,45 CcV 3,21 7T12=7,92
SFs 20,46 1,20 0,40 75,41 CcV 4,77 7T12=7,92
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Armature de peau :

Pour une poutre de section (h x b0) = (0,50 x 0,40) m2, ona:
Asp =3x 2 (b0+h) [cm?] ; Asp = 3x 2 (0,40+0,50) = 5,4 cm?

On adopte : 4T14 Fil; A = 6,16cm?

Etude de l'infrastructure

4T16
armatures de peau ﬂm
4114 ¥ T 4T14rent
R “
[
4T10
:";_=-l 28 s @ g o & & &7
N
T2 .
., 120cm .,
& 7

Tableau VII1.5 : Tableau récapitulatif de ferraillage des poutres de libage.

Figure VIIL5 : Ferraillage de la semelle filante

lv[u Acalculée V. Achoisi .
é hlibage blibage [kN.m] cm? t max cm? Ferralllage
3 [m] | [m] Mtravee | Mappuis | Atravée |Mappuis| [KN] | travée | Appuis travée Appuis
= AT16 Fil+
@ | 050| 040| 1555 | 246,1 | 10,71 | 17.89| 435 | 14.2| 19.16 | AT16Fil+ | 4T16+2T14
AT14renf chap
o .
. +
%1 050| 040 107 | 145 | 7.8 | 993 | 2775 142| 142 | 4Ti6Fil+ jTTffCi"
4T 14renf ap
o0 AT16 Fil+
® 1 050 040 198 | 245 14 | 1785 | 421 | 1420| 19.16 | AT16Fil+ | 4T16+2T14
AT14renf chap
O 4T16 Fil+
“ 1 060| 040| 1268 | 2526 | 7,03 | 1577 | 271,8/14,20 | 19,16 | AT16Fil+ | 4T16+2T14
AT14renf chap
0
] il+
“ | 060| 040 1536 | 2412 | 858 | 13.93 | 3557|1420 | 1420 | 4T16Fil+ ;‘TTllfCFh"
AT 14renf ap
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Travée Appuis

4T16 Filants 4T16 Filants

'III ||I \

B \ 1 I; ] \
m 4114 Renforcement

.-"’l.

£

Cadre T10 - Cadre T10—

- . Shem
Armature deﬁ.ﬁu’,—<‘ J Shem  Armature de{I.JI:!:u /_{

(4T16+2T14)

| |Ehapmu
* oo & | p_ﬂ.
ATI6 Filants —————————— N T 1 TP A —
£ 7

! 7
"(—"-I tem 40cm

g

Figure VI11.6 : Ferraillage des poutres de libages
VI11.5 Etude de longrine

Les longrines sont des ¢léments d’infrastructure qui sont capables de solidariser 1’ensemble
des fondations et qui permettent en méme temps de résister a un effort de traction (f) d’ou :

F:EZZOKN
a

— La valeur maximale des charges verticales apportées par les points d’appuis : N=1551,01kN
— Coefficient en fonction de la zone sismique et du site Zone lla, S3 : a =12

F=N_ %292 — 81,07 KN > 20 KN —> Condition vérifiée
o

D’aprés le R.P.A 99/Version 2003, la dimension minimale de la section transversale de la
longrine est :
Pour le site S3 : (25%30) cm?

Nous avons choisi une section de : (30x35) cm?
VII11.5.1.Calcul de ferraillage a ’E.L.U.R

F 81,07
., 348

st

=232cm?

D’apres le R.P.A 99/Version 2003, la section minimale est de :
A . =0,6%xhxb=0,006x30x35=6,30cm’

Nous avons choisi: 6T12 de section : 6,79 cm2.
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» Condition de non fragilité

A >30x35x j—ot =5,51cm? — Condition vérifiée

stmin —

» Armatures transversal

Elles doivent étre telles que :

@, <min £;£;®Lmin — ®, <min @;@;14min —> o, <10mm
3510 35 10

On prend : ®_ =8 mm
» Espacement des cadres
D’aprés le R.P.A 99/Version 2003 nous avons :

S, <min(15®20 cm) —S, <min(15x1,2,20cm)—S, <18cm

Nous avons pris : S;=15cm

20cm

Figure VI11.7 : Ferraillage de longrine
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Introduction générale

Introduction générale

Construire a toujours été 1'un des premiers soucis de I’homme et 1'une de ses occupations et
trés nombreux sont les professionnelles qui se livrent a D'activité de batir dans le domaine du
batiment ou des travaux publics. Dans le but de préserver la sécurité des vies humaines et des biens
matériels, les masters et les ingénieurs en génie civil sont appelés a concevoir des structures dotées
d’une bonne rigidité et d’une résistance suffisante vis-a-vis de 1’effet sismique ,tout en tenant
compte des aspects structuraux, fonctionnels, économiques, esthétiques et la viabilité de I’ouvrage.

Dans le but de récapituler I’essentiel de ce que nous avons acquis durant notre formation,
d’approfondir nos connaissances dans le domaine de calcul des structures, nous avons procédé au
calcul d’un batiment (R+5) a usage d’habitation a contreventement mixte implanté dans une zone
de moyenne sismicité.

Notre travail est structuré comme suit :

Présentation de I’ouvrage et hypotheses de calcul ;
Pré dimensionnement des éléments principaux ;
Calcul des planchers ;

Calcul et ferraillage des éléments non principaux ;
Etude sismique ;

Etude des portiques ;

Etude des voiles ;

AN NNV N N NN

Etude de I’infrastructure.

Dans la conception de ce projet nous avons utilisé plusieurs logiciels qui permis la fiabilité et la
rapidité d’exécution ETABS V 9.7.4, AUTOCAD V 2013, RDM6, WORD V 2007, EXCEL V
2007.. .etc.

Enfin, L’étude génie civil est basée sur le respect des lois et des regles convenues
internationalement dans le but de réaliser une construction parfaite contre les différents phénomenes

et influences externes.
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NOTATIONS ET SYMBOLES

Symboles Signification
E.L.S Etat Limite De Service,
E.L.U Etat Limite Ultime,

c* Valeur Constance,
A Section D’aciers,
s Section D’aciers Comprimés,

Section D’acier Maximale Et Minimale,

Armatures Supérieures,

Amax’ Amin
A.N Axe Neutre,
As
A

Section D’un Cours D’armatures Transversales,

B. Section Réduite,
B. Section Homogene Totale,
E. Module D’élasticité,
F.. Résultante Des Efforts De Compression Dans Le Béton,
G Action Permanente,
| 0 Moment D’inertie De La Section Totale Homogéne,
M. Moment Sur Appui,
M .. Moment Fléchissant A L’E.L.S,
M U Moment Fléchissant A L’E.L.U,
M. Moment Fléchissant Au Centre D’un Panneau De Dalle
& Articulé,
Moment Fléchissant Au Centre D’un Panneau De Dalle
M., Articulé Pour Une Bande De Largeur Unite Parallele A |y
N .. Effort Normal De Service,
N, Effort Normal Ultime,
P.. Charge Concentrée Appliquée A L’E.L.S,
P, Charge Concentrée Appliquée A L’E.L.U,
V . Effort Tranchant A L’ .L.U,
a Plus Petite Dimension D’ une Section Transversale,
a-b Dimensions En Plans D’un Poteau,
B Largeur D’une Table De Compression,
b Largeur D’une Section Rectangulaire Ou De La Nervure
0

D’une Section En T,




Largeur d’une aile de tension en T,

Hauteur utile d’une section,

Excentricité par rapport au centre de gravité du béton,

Résistance caractéristique du béton a la compression a j-
jours,

Résistance caractéristique du béton a la compression a 28 j,

Limite d’élasticité de ’acier,

Résistance conventionnelle a la traction du béton a j- jours,

Résistance conventionnelle a la traction du béton a 28 j,

Hauteur totale d’une section,

Hauteur d’une table de compression,

Rayon de giration,

Portée d’ancrage,

Hauteur de flambement,

Portée de travée,

Longueur de recouvrement,

Longueur de scellement,

Longueur fictive,

Cceefficient d’équivalence,

Espacement des armatures transversales,

Raccourcissement relatif maximal du béton comprimé

Allongement relatif des aciers tendus,

Esc

Raccourcissement relatif des aciers comprimé,

Esi

Allongement relatif des aciers tendus lorsque leur
contrainte atteint la résistance de calcul

(f 7y

Coefficient de fissuration,

Elancement géométrique,

Coefficient de frottement acier /béton,

R IR > A

Coefficient de poisson ; effort normal réduit,

O-bc

Contrainte de compression du béton,

Ebc

Contrainte limite du béton comprimé a L’E.L.S




Contrainte de traction de ’acier,

Contrainte d’adhérence limite,

Contrainte tangentielle conventionnelle,

Diamétre d’une barre,

Diamétre d’une barre longitudinale,

Diamétre d’une barre transversale,

Coefficient pour calculer I’ancrage des courbes,

Coefficient de scellement,




Conclusion générale

Conclusion générale

Ce projet de fin d’études nous a permis, de mettre en pratique nos connaissances acquises
durant notre cycle de formation, d’approfondir ces connaissances en se basant sur les
documents techniques et réglementaires, de mettre en application les méthodes de calcul
récentes, et de mettre en évidence les principes de base qui doivent étre pris dans la
conception des batiments.

Ce travail nous a permis aussi de mieux apprécier le métier de master et 1’ingénieur civil et
son role dans la réalisation des structures qui ne se limitent pas simplement au calcul du
ferraillage, mais aussi :

- Résoudre des problemes existants avec la meilleure fagcon possible en tenant compte de
I’économie et de la sécurité.

- La conception qui constitue principalement la préparation des plans détaillés de
I’¢lévation du batiment.

Nous avons appris a étudier tous les éléments concernant les constructions en béton
armeé en passant par plusieurs difficultés comme I’utilisation du logiciel ETABS et la
stabilisation de notre structure.

D’apres I’étude effectuée dans le cadre de ce projet de fin d'étude, il convient de souligner
que pour une bonne conception parasismique, il est trés important pour le master et
I’ingénieur civil et ’architecte travaillent en étroite collaboration dés le début du projet afin
de prendre en charge toutes les contraintes induites par la structure adoptée par rapport a
I'architecture proposeée et arriver a une sécurité maximale de I'ouvrage sans surcodt important.

Enfin, l'objectif principal du concepteur est de réduire le risque sismique probable a un
niveau minimal et de faciliter I'exécution de l'ouvrage en adoptant une conception optimale
qui satisfait les exigences architecturales et sécuritaires.

Nous pensons que cette étude doit étre complétée par une étude comparative (en charpente

métallique), ou bien mixte (Béton Arme, Charpente métallique).
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Résumé

Ce projet présente une étude détaillée d’un batiment a usage d'habitation constitué¢ d'un Rez-de-
chaussée plus (05) étages d’habitation, implanté a la wilaya de TISSEMSILT. Cette région est
classée comme une zone de moyenne sismicité (Zone Ila) selon le RPA99 version 2003.

En utilisant les nouveaux reglements de calcul et vérifications du béton armé (RPA99V2003 et
B.A.E.L91 modifié99) cette étude se compose de quatre parties :

La premiére entame la description générale du projet avec une présentation de caractéristiques
des matériaux, ensuite le pré dimensionnement de la structure et enfin la descente des charges.

La deuxiéeme partie a pour objectif I'étude des éléments secondaires (poutrelles, escaliers,
acrotere).

L'étude dynamique de la structure a été entamée dans la troisieme partie par le logiciel ETABS
9.7.4 afin de déterminer les différentes sollicitations dues aux chargements (charges
permanentes, d’exploitation et charge sismique).

En fin I’étude des éléments résistants de la structure (poteaux, poutres, voiles, fondation) sera
calculée dans la derniere partie.

Mots clés : Batiment, Béton armé, ETABS 9.7.4, RPA99 modifié 2003, BAEL91 modifié 99.



Abstract

This project presents a detailed study of a residential use building, consists of a addition (05)
floors, located in the wilaya of TISSEMSILT. This region is classified seismic zone (zone 11a)
according to the RPA99 version2003.

Using the new rules of calculation and verification of reinforced concrete (RPA99 modified2003,
BAEL91 modifié99), this study consists of four parts:

The first starts the general description of the project with a presentation of material properties,
then the Pre-design of the structure and finally the descent of the load.

The second part aims to study secondary elements (beams, stairs, parapet). The dynamic study of
the structure was begun in the third part software ETABS 9.7.4 to determine the various stresses
due to loads (permanent loads, operational and seismic loading).

At the end, the reinforcement of structural elements (columns, beams, walls sails, and raft)will
be calculated in the last part.

Keys words:
Building, Reinforced concrete, ETABS 9.7.4, RPA 99 modified 2003, BAEL 91modified 99.
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