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Notations

A : coefficient accélération de zone.

A\: section d’armature longitudinale.

Anin : section d’armature minimale déterminée par les réglements.
A : section d’armature de répartition.

At section d’armature de travée transversale.

Au: section d’armature d’état limite ultime de résistance.

A’ : section d’armature comprimée.

Br : sectionné de 1’ite du béton.

Cp : facteur de force horizontale.

Cs: charge de la rupture.

D : coefficient d’ampli fiction dynamique.

E : module de déformation longitudinale (module de YOUNG).
Eij: module de déformation longitudinale instantanée.

Eiv : module de déformation longitudinale différée.

G : action des charges permanentes.

H : Hauteur.

HA : armature a haute adhérence.

I : moment dinertie en générale.
L : longueur.

Le : longueur en élévation.

Ln : longueur entraxe des nervures.
Lp : longueur en plan.

M : moment fléchissant.

Ma : moment fléchissant en appui.

Md : moment fléchissant des droits.

Mf : moment fléchissant totale.

Mg : moment fléchissant sous charge permanente ; moment du au garde-corps.

Mj: moment fléchissant sous charge permane en teavantmis en place des cloisons
Mser: moment fléchissant d’état limite des évince.

Mt : moment fléchissant de travee.

Mu: moment fléchissant d’état limite ultime de résistance.

Mw : moment fléchissant de lagauche.

Mo:moment de flexion d’une poutre simplement appuyée.

M:coefficient par rapport d’une eau armature étendues ; coefficient de Pigeaud.
M : coefficient de Pigeaud.

N:effortnormal.

Ne: effort normal au centre de la section.
Npp :effort normal du au poids des poutres principales.



Nps: effort normal du au poids des poutres secondaire
Nser: effort normal d’état limite de service.

P:poids propre ; périmetre.

Pr : poids propre du radier.

Pq: pénalités retenir dans la détermination du coefficient.
Q:actionvariable quelconque ; facteur de qualité.

R : rayon ; coefficient de comportement de las structure.
S : surface.

Sr : surface du radier.

T : effort tranchant.

Tx: péerio de fondamental danseuses x-x.
Ty: pério de fondamental le danseuses y-y.
Uc: périmétre de contour.

V : force sismique ; effort horizontal.

Vt: effort sismiques la base de la structure.
W :poids totale la structure.

Whp: poids de I’élément en considération.
A:longueur ; distance ; dimension.
B:largeur.

bo : largeur de la nervure,

b1 :largeur du poteau.

C:enrobage.

D:hauteurutile.

E : excentricité ; espacement.

ea : excentricité additionnelle.

f : fleche.

Fc: contrainte caractéristique du béton a la compression.
Fe: limite élastique d’acier.

Ft: contrainte caractéristique du béton a la traction.
g : giron de la marche.

Hc: hauteur du corps creux.

Hd: hauteur de la dalle.

He: hauteur libre.

hmoy : hauteur moyenne.
ht: hauteur totale.

h’ : hauteur de la zone nodale.
hl : hauteur du poteau.

i : rayon de giration.

J : nombre des jours.

| : longueur ; distance.

If : longueur de flambement.
I’ : longueur de la zone nodale.



Résumé

Notre projet consiste en une étude d’un immeuble a usage d’habitation composé
d’un rez-de

Chausseée et de sept étages situé dans la wilayat de MOSTAGANEM.

La premiére partie représente une description du travail et la deéfinition des
caractéristiques des matériaux utilisés ainsi que les réglementations techniques utilisés.

Dans la deuxiéeme partie, nous avons pré-dimensionné les éléments secondaires a
charges réduites selon le reglement R.P.A.99 Edition 2003.

La troisieme partie est une modélisation pour déterminer les partitions finales a
I’aide du logiciel ROBOT.

La quatriéme partie concerne les pools d’objets suivis d’un calcul avec vérification
d’infrastructure.

Enfin, Pensemble de la structure a été traduit en dessins d’exécution a I’aide du
logiciel AUTOCAD.
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Summary

Our Project consists of a study of a building for residential use consisting of a ground floor
and seven floors, located in the wilayaof MOSTAGANEM.

The first part represents a description of the work, and definition of Characteristics of the

materials used as well as the regulations and programs used.

In the second part, we pre-dimensioned the structure elements and secondary elements with
reduced loads according to regulation R. P. A 99 Edition 2003.

The third part is a modeling to determine the final partitions using the ROBOT software.

The fourth part concerns object poots followed by computation with infrastructure

vérification.

Finally, the entire structure volume was translated into working drawings using AUTOCAD

software.



Introduction géenérale

Le développement économique dans les pays industrialisés privilégie la construction verticale,
dans un souci d’économie de I’espace. L’ Algérie se situe dans une zone de convergence de
plaques tectoniques. Elle se représente comme étant une région a forte activité sismique.
Cependant, il existe un danger représenté par ce choix (construction verticale) a cause des
dégats comme le séisme. Chaque séisme important on observe un regain d'intérét pour la
construction parasismique. L'expérience a montré que la plupart des batiments endommagés
au tremblement de terre de BOUMERDES du 21 mai 2003 n'étaient pas de conception
parasismique. Pour cela, il y a lieu de respecter les normes et les recommandations

parasismiques qui rigidifient convenablement la structure.

Chague étude de projet du batiment a des buts:

- La sécurite : assurer la stabilité de ’ouvrage.

- Economie : sert a diminuer les colts du projet.

- Confort.

- Esthétique.

L’utilisation du béton arme (B.A) dans la réalisation est déja un avantage d’économie, car il
est moins chére par rapport aux autres matériaux (charpente en bois ou metallique) avec
beaucoup d’autres avantages comme par exemples :

- Souplesse d’utilisation.

- Durabilité (duré devie).

- Résistance aufeu.

Dans le cadre de ce projet, on a procédé au calcul d’un batiment en béton armé a usage
d’habitation et commerce, implanté dans une zone de sismicité moyenne, comportant un RDC

et 7 étages a Mostaganem.

Ce mémoire est constitué de huit chapitres :

«Le premier chapitre consiste a la présentation compléte du batiment.

-Le deuxiéme chapitre présente les caractéristiques des matériaux utilisées.

-Le troisieme chapitre présente le pré-dimensionnement des éléments de la structure.
-Le quatriéme chapitre présente le calcul des planchers.

«Le cinquiéme chapitre traite le calcul des éléments secondaires.



«Le sixiéme chapitre portera sur I'é¢tude dynamique du batiment, la détermination de I'action
sismique et les caractéristiques dynamiques propres de la structure lors de ses vibrations

L’étude du batiment sera faite par I’analyse du modéle de la  structure en 3D a l'aide du
logiciel de calcul[ROBOT BAT].

* Le septieme chapitre consiste a I’étude des éléments structuraux.
» Le dernier chapitre traite I’étude de I’infrastructure.
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CHAPITRE | :

PRESENTATION DU PROJET

.L1.INTRODUCTION

La stabilit¢ de ’ouvrage est fonction de la résistance des différents éléments structuraux

(poteaux, poutres, voiles...) et des différentes sollicitations (compression, flexion...). La
résistance de ces éléments est en fonction du type des matériaux utilisés et de leurs dimensions
et caractéristiques. Pour le calcul des éléments constituants un ouvrage, on se base sur des
réglements et des méthodes connues (BAEL91, RPA99 version 2003, CBA93) qui s’appuient
sur la connaissance des matériaux (béton et acier) et le dimensionnement et ferraillage des

éléments résistants de la structure.

I.2.PRESENTATION DE L’OUVRAGE

Le projet que nous avons étudié consiste a un batiment a usage commerciale et d’habitation,
composé d’un RDC +7 étages, implanté a MOSTAGANEM, Qui est une Zone de moyenne
sismicité zone Ila. Ce batiment est dans un site S2 (Site ferme) selon le RPA99, V2003
(Reglement Parasismique Algérien Version 2003).

|.3.CARACTERISTIQUES GENERALES

1.3.1. Caractéristiques geométriques
Les caractéristiques de la structure sont :

v Hauteur totale du batiment ----------=-=--=--oecmncmmmmmev 25,50 m
v Hauteur du RDC ---------mmmmmmmmm oo 4,08 m
v Hauteur des étages ------------=-==m-=mmmmmm oo 3.06 m
v Longueur en plan -------=--mmmmmmm oo 22,22 m
v Largeur en plan ------ ==smemm e 16,47m
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Figure.1. Plan étage courant

1.4. CONCEPTION DE LA STRUCTURE

« L’ossature :
L’ossature de ce batiment est formée par un contreventement mixte, poteaux et de poutres

constituants une série de portique auto stable et des voiles.

% Les planchers:
Nous avons optés pour des planchers a corps creux (16+4), pour les raisons suivantes :

- Facilité de réalisation.

- Réduire le poids du plancher et par conséquent I’effet sismique.



- Raison économique.

- En plus le projet est a usage d’habitation (charges d’exploitations ne sont pas assez

importantes) les balcons sont en dalle pleine.

% Maconneries :
- Les murs extérieurs et les murs de séparation entre logement sont constitués en double
parois de briques en 30cm (10cm d’épaisseur) séparées par une lame d’air de 10cm

d’épaisseur.

- les murs intérieurs sont constitués d’une seule paroi de brique d’épaisseur 10cm.

% Revétements :

- Le revétement des murs est réalisé par mortier de ciment.

-Enduit en platre pour les plafonds.

- Le revétement du sol et escalier est réalisé par du carrelage, dalle de sol ou marbre.

- Le plancher terrasse sera recouvert par une étanchéité multicouche imperméable évitant la

pénétration des eaux pluviales.

% Escaliers:
La structure comporte une seule cage d'escalier du RDC au 7¢éme étage. L’escalier est
composeé de deux volées et un palier.

s L’acrotére :
Comme la terrasse est inaccessible, le dernier niveau du batiment est entouré d’un acrotére en

béton armé de 60 cm de hauteur.

% Fondation :
Les fondations d’un ouvrage sont des ¢éléments constituants qui assurent la transmission des
efforts au sol.
Les différents types de semelles sont :
e Lessemelles filantes
e Lessemelles isolées
e Lesradiers

Dans la structure étudiée, on utilisera des radiers.



|.5.CARACTERISTIQUES GEOTECHNIQUES DU SOL

Dans notre étude on a considéré que le sol d'assise de la construction est un sol ferme et par
conséquent on a adopté :

La contrainte admissible : oso1 = 2,5 bars
Poids volumique du sol : vn= 17 KN/m®

Angle de frottement interne : ¢ = 35°

1.6. CARACTERISTIQUES MECANIQUES DES MATERIAUX

1.6.1 le béton

C’est un matériau constitu¢ par le mélange, dans des proportions convenables, de ciments, de
granulats (gravier et sable) et d’eau.

Le dosage utilisé dans la construction et les proportions de matériaux dans 1m3 de béton est :

- Ciment utilisé ..............ocoiiiiina. CPA ou CPJ45 (dosage 350 kg / m3)
-Sable . 400 litres / m? (Ds < 0.5mm)

= GravIer. vt 800 litres / m* (Dg < 25mm)

- Eaude gachage ... 160 a 180 litres / m?

Elle doit étre propre et sans matiéres organiques.

1.6.1.1. Principaux caractéristiques et avantages de béton

La réalisation d’un élément d’ouvrage en béton armé, comporte les 4 opérations :
e Exécution d’un coffrage (moule) en bois ou en métal.
e La mise en place des armatures dans le coffrage.

e Mise en place et « serrage » du béton dans le coffrage.

e Décoffrage « ou démoulage » apres durcissement suffisant du béton.

Les principaux avantages du béton armé sont :

e Economie : le béton est plus économique que I’acier pour la transmission des efforts
de compression, et son association avec les armatures en acier lui permet de résister a

des efforts de traction.



e Souplesse des formes : elle résulte de la mise en ceuvre du béton dans des coffrages

aux quels on peut donner toutes les sortes de formes.

e Résistance aux agents atmosphériques : elle est assurée par un enrobage correct des
armatures et une compacité convenable du béton.

e Résistance au feu : le béton armé résiste dans les bonnes conditions aux effets des
incendies.

1.6.1.2. La résistance caractéristique du béton

a. Résistance a la compression

Un béton est défini par la valeur caractéristique de sa résistance a la compression a
I’age de 28 jours dite fcos.
Exemples de résistances couramment atteintes d’apres 'article A.2.1, 13/ BAEL91 :
- 20 MPa sont facilement atteintes sur les chantiers convenablement outilles ;
- 25 MPa sont atteintes sur les chantiers faisant 1’objet d’un contrdle régulier ;

- 30 MPa peuvent étre obtenue a condition de choisir convenablement les matériaux et

d’étudier la composition du béton.

Pour notre étude on va opter pour fcos= 25 MPa.

O

. Résistance a la traction

La résistance a la traction d’un béton a 28 jours est donnée par la formule :
fros= 0,6 + 0,06 fcos
frog = 2,1 MPa

1.6.1.3. Déformation longitudinales du béton

% Déformations instantanées « Eij »
Sous des contraintes normales d’une durée d’application inférieure a 24h. On admet qu’a
I’age de « j » jours le module de déformation longitudinale instantanée du béton Eij est égale

a:

Eij = 11000 x }/f;

Avec : Eij et fcj en MPa.



% Deformations différées « Evj »

Sous des contraintes de longue durée d’application on admet qu’a I’age de « j »
Jours le module de déformation longitudinal différée du béton Evj est donné par la formule :
E, = 37003/f
Avec :Evjetfcj en[ MPa]
1.6.1.4. Coefficient de poisson

e v =0.2 pour le calcul des déformations.

e v =0 pour le calcul des sollicitations

1.6.1.5. Diagrammes déformations —contraintes de béton
On distingue (figure) :
% Le diagramme « parabole rectangle ».

% Le diagramme rectangulaire simplifié qui sera étudié et utilisé dans nos calculs en

raison de :
- Sa simplicité d’emploi.

- Sa concordance satisfaisante, en flexion simple, avec le diagramme « parabole -rectangle »

0.851f
£, = 9
= bu e v
3.5 %o tb“ ‘b
32 = A
o S -
vi b u - - =
2 %o i =
4 _ -
- }'u | < h 4
Axe neutre
D!g,.cm,.,, Diagrammd
Parabole|rectansie Recianguiafre
Diagramme Diagramime
Des déformations Des contraintes

Figure.2.Diagramme rectangulaire simplifié.



Avec :

fj : Résistance caractéristique du béton a j jours.
b : Coefficient de sécurité égale 1.5.

fou : Contrainte de calcul.

: Coefficient d’application (voir le tableau).
1.6.1.6. Les contraintes limites

w Etat limite ultime

% Les sollicitations de calcul a considérer résultant des combinaisons d'action dont on
retient les plus défavorables.

% La contrainte limite du béton en compression

% La contrainte limite ultime du béton en compression est donner par :

e = feas
= 0,85 22128

G, (MPa) 4
0.85 f.:j _________
Parabole | Rectangle :
F I : >
20‘:"::-5 a‘a‘l—:’ﬂl‘rﬂﬂ Ehcﬂfc-u

Figure.3.Diagramme Contraintes Déformations du béton

Notations

Yo =15 Situation durable.

Yb= 1,15 i Situation accidentelle.
| t > 24h



% Etat limite de service :
La contrainte de compression du béton est limitée a 0.6 f cj

Opc = 15[ MPA]

Chbc A

0.6fc28| 7

»Ebc

Figure.4.Diagramme contraintes-déformations du béton a I’ELS.
Contrainte limite de cisaillement :

tu = 3.33 [MPA] Fissuration peut préjudiciable. Déduite de la formule suivante :

0.2xfc28,

Tu = min (———; 5MPa)

1w =2.5 [MPA] Fissuration préjudiciable et trés préjudiciable. Déduite de la formule

suivante :

0.15xfc28,

Tu = min ( : 5MPa)

1.6.2 Aciers

L’acier est un matériau caractérisé par sa bonne résistance a la traction qu’en compression.

Dans le présent projet, nous aurons a utiliser 03 types d’aciers dont les principales

caractéristiques sont regroupées dans le tableau suivant :

Tableau. 1: Types d’acier.

Type Nuance Limite élastique Limite de Allongement a
Fe (MPA) rupture la rupture
Haute adhérence Fe E400 400 310 — 490 22%
(HA) Fe E500 500 390 - 490 25%




Rond lisse Fe E215 500 480 14%
(RL) Fe E235 235 550 12%
Treillis Fe E500 500 550 12%
Soudés

1.6.2.1. Module d’élasticité longitudinale

Est prées égale : Es = 200000 [MPa] .
1.6.2.2. Contraintes limites

L

b SR

Figure.5. Diagramme contraintes-déformation de I’acier

Avec :

os : Contrainte de 1’ Acier.

La contrainte limite de l'acier adopté est la suivante :

os=f./ Vs
YS : Coefficient de sécurité de I’acier, il a pour valeur :
e Ys=115. ...l situation durable.
e Ys=100.........cciiiiiiinnn.. situation accidentelle.

es: Allongement relatif de I’acier :
es= AL/L
% Etat limite de service

La contrainte limite de 1’acier a la traction :

* Fissuration préjudiciable : 6s = min ((2/3) fe; 110,/n X ftj )

» Fissuration trés préjudiciable : 6s = min (0.5 xf. ,90%,/n X ftj )

Avec : n coefficient de fissuration.
n =1 pour rondes lisses.

n =1.6 pour acier HA avec@, < 6mm.
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Chapitre 11 :

Pré dimensionnement et Descente des Charges

I11.1.Introduction

Le pré-dimensionnement des éléments résistants de la structure (planchers, poutres, poteaux,
voiles et autres) est une étape préliminaire, son objectif est de déterminer les sections des
différents éléments de la structure afin qu’ils puissent reprendre les différentes actions et
sollicitations auxquelles ils sont soumis, il est réalisé conformément aux réglements dictés par
le RPA 99 version 2003, le BAEL 91 et le CBA 93, Pour cela nous évaluions une descente
des charges et surcharges afin de déterminer ce qui revient a chaque élément porteur du

plancher terrasse jusqu’aux fondations.

11.2. Pré dimensionnement des poutres

Les poutres sont des éléments porteurs horizontaux. Il existe deux types de poutres, principales et
secondaires (Chainages).

a) D’apreés les régles BAEL 91 on a :

L L -
La hauteur h de la poutre doit étre : == h < T
h
La largeur b de la poutre doit étre : 0,4h <b <0,8h
Avec :
L : portée de la poutre Figure .6. Section d’une poutre

h : hauteur de la poutre

b : largeur de la poutre

b) Vérification des conditions imposées par le RPA99 version 2003 :

e b>20cm
e h>30cm
e h/b<4

12



11.2.1. Poutre principale

Elles supportent les charges transmises par les solives (Poutrelles) et les réparties aux poteaux

surlesquels ces poutres reposent.
La hauteur des poutres doit Vérifier les conditions suivantes :

L max = 558cm

Zoh< == 37.20ms h < 55.8cm
Onprend h=45cm

La largeur b est obtenue par la relation suivante :
0.4h <b<0.8h = 18cm<b< 36cm

Pour la largeur b on prend b =30cm

Vérification des conditions imposées par le RPA99 version 2003

e b>20cm=>30cm>20cm........ condition vérifiée.
e h>30cm==>45cm>30cm...... condition vérifiée.
o hb<4=>15<4..................... condition vérifiée.

Donc : la section de la poutre principale est de dimensions (30 X 45) cm?,
11.2.2. Poutre secondaire

L max = 532cm

53—25 h < 53—2:> 35.46cm< h < 53.2cm
15 10

Onprend h=40cm
La largeur b est obtenue par la relation suivante :
0.4h <b<0.8h = 16cm<b< 32cm

Pour la largeur b on prend b =30 cm

» Vérification des conditions imposées par le RPA99 version 2003

b>20cm=>30cm>20cm....... condition vérifiée.
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h>30cm=>40cm>30cm...... condition vérifiée.
h/b<4=>133<4.........ccc......... condition vérifiée.

Donc : la section de la poutre secondaire est de dimensions (30 X 40) cm?.

11.3. Pré dimensionnement des planchers

Les plancher sont des plaques minces dont I’épaisseur est faible par rapport aux dimensions
en plans.

Dans cet étude nous rencontrons deux type de planchers :

- Plancher a corps creux

- Plancher a dalle pleine

11.3.1. Plancher a corps creux

Le plancher a corps creux se compose d’une dalle de compression et du corps creux.

a a a £ ha
b a0y " OGS e E. e G :ﬁ
; o
h, a:.i #
o “#
b o hi
'3 B
5 "
B " .
¥ [ty o r SR T T

Figure.7. Coupe transversale d’un plancher a corps creux.

Avec :

ht : épaisseur total du plancher ;

ho : épaisseur de la dalle de compression ;
hy : épaisseur des corps creux ;

L’¢épaisseur de ce plancher est déterminée par la condition de la fleche suivante :

L < h < LiBAEL91/7.638 424]
25 20

Avec :

L : la plus grande portée entre nus d’appuis dans la direction de la disposition des solives.

On a :L. = min(Lxmax; Lymax) = min(558;532) = 532cm



L =532 -30 =502

20.08 < hy<25.1

r hy=20cm
On prend : ! h:=(16+4) =20 cm

hi =16 cm

ho =4 cm

\

11.3.2. Plancher a dalle pleine

Le dimensionnement d’un plancher a dalle pleine revient a déterminer son épaisseur(e) qui

dépend du nombre d’appuis sur lesquelles repose la dalle.

Puisqu’il n’ya pas des panneaux continues de plancher en dalle plein 1’étude de cette derniere
était bornée que sur les bélements secondaires.
-Dalle pleine(Balcon).

Lx=5.58 m; Ly=5.32m
_ Ix_ 558 _

P~y 552 =1,04>0.4= La dalle est considérée comme portant dans deux directions
X cep<Ea®cep<> 11,16cm < ep < 18,6cm
50 30 50 30

On prend ep= 16cm

11.4. Descente des charges
11.4.1. Introduction

La descente des charges et le principe de distribution et de transfert des charges dans une
structure, son calcul consiste a répertorier et a reprendre I'ensemble des charges a tous les
niveaux de l'ouvrage pour les reporter au niveau du sol d'assise, elles peuvent étre reparties
uniformément ou non sur un élément de construction ou concentrées, en prenant compte les
charges permanentes, les charges d'exploitations et d'entretien, les charges climatiques et les
charges accidentelles, son objectif est de connaitre la répartition et les cheminements des dites

charges sur I’ensemble des éléments porteurs de la structure.
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11.4.2. Plancher terrasse inaccessible

F

Descentes des charges terrasse inaccessible :

Tableau .2 : Charges du plancher terrasse inaccessible.

:cessible)

Matériaux P (Kn/m?) Ep (m) G (kn/m?)
1- Protection gravillon 20 0.04 0,8
2- Etanchéité multicouche (36s) 6 0.02 0,12
3- Forme de pente 1,1% 22 0.1 2,2
4- Isolation thermique en liege 4 0.04 0,16
5- Dalle en corps creux (16+4) 16+4 / 2,85
6- Enduit en platre 10 0.01 0,10

e Charges permanentes G1=6.23 KN/ m?

e Charges d’exploitations Qr=1 KN/ m?

11.4.3. Plancher étage courant

KRR RN

Figure .9. Section transversale d’un plancher a corps creux d’étage courant
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Descentes des charges étage courant :

Tableau .3 : Charges du plancher étage courant.

Numéro Désignation Epaisseur(m) Masse volumique Poids KN/m?
(KN/m3)
Carrelage 0.02 27 0.54
01 Lit de sable fin 0.02 18 0.36
Mortier de pose 0.02 20 0.4
Enduit en platre 0.02 10 0.2
0 Cloisons légeres 0.1 - 1.1
02 Plancher a corps creux (0.16+0.04) - 2.85
e Charges permanentes Gec=5.45 KN/ m?
e Charges d’explications Qec=1.5 KN/ m?
11.4.5. Magonnerie
a) Mur extérieur :
b) Charges permanentes du mur extérieur
Tableau .4 : Charges du mur extérieur
Matériaux Epaisseur (cm) p (KN/m®) G (KN/m?®)
1- Enduit en platre 0.2 12 0.24
2- Briques creuses 0.10 9 0.90
3- Lame d’air 0.05 / 0.00
4- Brique creuse 0.15 9 1.35
5- Enduit en ciment 0.02 20 0.40
G 2.89KN/m?

a) Mur intérieur

b) Charges permanentes du mur intérieur
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Tableau .5 : Charges du mur intérieur.

Matériaux Epaisseur (cm) p (KN/m®) G (KN/ md)
1- Enduit en platre 2 12 0.24
2- Brique creuse 10 9 0.90
3- Enduit intérieur 2 12 0.24
G 1,38 KN/m?2
Tableau .6: Tableau récapitulatif des charges.
ELU ELS
Charges o G Q
Destination qu=1.35G+1.5Q | gs=G+Q
Etages KN/m? KN/m?
[KN/m2] [KN/m2]
Plancher Inaccessible
6,23 1,00 9,91 723
Terrasse
1er _ 7eme
Habitation 5.45 1.50 9.61 6.95
Etage
Mur
) 2.89 3.9 2.89
exterieur
Mur
o 1.38 1.86 1.38
intérieur

I1.5.Dimensionnement des poteaux les plus sollicités

Les poteaux sont des éléments en béton armé dont la forme est généralement carrée,

rectangulaire ou circulaire.

11.5.1.Méthode de calcul

Les pré-dimensionnement des poteaux doit respecter :

e Les critéres de résistance

e Les conditions du RPA99 version

e Condition de flambement
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e Criteres de résistance :
Selon I’article B 8.4.1 du BAEL 91 :

Br- fc28 + A. fe
0-9-717 Vs

Ny =al {

Avec :
N,: Effort normal apporté par les différents niveaux.
B,.: Section reduite du beton.
B, = (a — 2).(b — 2) Poteau rectangulaire.
vp: Coefficient de sécurité du béton.
ys: Coefficient de sécurité de I’acier.
fe: Nuance de I’acier (limite élastique).
A: Section des armatures longitudinale.
a:Coefficient qui dépend de I’élancement A.
» Application:

0.85 _ 0.85
Ay,
1+0.2(37) B

A<50: a0 =

_ A2
p=1+02()
On prend A = 35 pour que toutes les armatures participant a la résistance.
B=1+0.2 ( )2 1.2

Donc: a— =0,71

(g)z
On a:

B.N,
2[ +085(Br) fj]

On prend : Zone Ila => Amin =0,8 %Br=A /Br = 0,008. RPA99 version 2003 (art .7.4.2.).



o, : Contrainte d’acier : g5 = %2 348 MPa
S

oy, Resistance de calcul du beton:g;,= 0.85 X fes - g5 x % = 14,16 MPa

Yb

En introduisant les valeurs dans 1’inégalité

1.2.Ny.10

Br 2 e o5 () 2]

= 0,6629931933. Nu

B_r

T lem

lem

Donc, Br >0,6629931933. Nu (cm?).

On peut avoir « a » et « b » sachant que : lemy |

I
Figure .10. Section réduite du béton

Br=(a-2)x(b-2)en[cm?];

Remarque :

Comme le nombre d’étage de ce batiment est supérieur a 5, I’évaluation des charges

d’exploitation sera effectuée a 1’aide de la loi de dégression.
11.5.2. Loi de dégression

11.5.2.1. Application de la loi de dégression
Soit Q, la surcharge appliquée sur la terrasse.
Soit Q; la surcharge appliquée a 1’étage numéro (i)

Les etages seront numérotés de haut en bas.

Q1
Q2
Qs
o2}

Figure .11.Schéma des niveaux.
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Remarque :

3+i

Si (i27) 1 Qo + 2-Qi

Tableau .7 : Dégression verticale des charges.

i= Niveau Formule de calcul Charge
d’exploitation Q
0 Sous Terrasse Qo 1,00
1 Sous 7°Etage Qo+ Q 2,50
2 Sous 6°Etage Qo+0.95x2xQ 3,85
3 Sous 5°Etage Qo+0.90x3xQ 5,05
4 Sous 4°Etage Qo +0.85x4xQ 6,10
5 Sous 3°Etage Qo +0.80x5xQ 7,00
6 Sous 2°Etage Qo+0.75x6xQ 7,75
7 Sous 1°Etage Qo+0.71x7xQ 8,50

11.5.2.2. Distribution des charges

. Les charges et les surcharges Les charges et les surcharges
Niveau des I y
Planchers non cumulée cumulée
G (dan/m?) Q (dan/m?) G (dan/m?) Q (dan/m?)
Terrasse 623 100 623 100
Haut 6°™ étage 545 150 1168 250
Haut 5°™ étage 545 150 1713 385
Haut 4°™ étage 545 150 2258 505
Haut 3°™ étage 545 150 2803 610
Haut 2°™ étage 545 150 3348 700
Haut 1°™ étage 545 150 3893 775
Haut RDC 545 150 4438 835

a. Les conditions de la RPA99v 2003:
Les dimensions de la section transversale des poteaux doivent satisfaire les
conditions imposées par la RPA99 (art.7.4.1) :
e Min(a, b)>25cm
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e Min (a, b) > he/20
e (025<a/b<4

Critere de flambement :

% =< 35 (article B-8-4-1) BAEL 91.

Avec :

A : ’élancement mécanique d’une piece comprimée.
l¢ : Longueur de flambement d’ouly = 0. 71,.

1, : Hauteur libre de poteau.

i : rayon de giration de la section droite du béton seul.  i= \g
A=3.46x% L—bf Jf ==0,7% LO.

) . a.b3
I: moment d’mertleI:?

Remarque
Le pré dimensionnement des poteaux de la structure consiste a étudier le poteau le plus

défavorable.

La section obtenue sera généralisée par les autres poteaux de méme niveau.

11.5.3. Calcul de la section du poteau

11.5.3.1. Détermination de la surface afférente
On utilise le poteau le plus sollicite.
PP : poutre principale.
PS : poutre secondaire.

Saff : section afférente.
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Calcul de la section du poteau

7

7

Figure .12.Surface afférente du poteau le plus
sollicite.

La longueur afférente de la poutre principale : L a— PS = 4,00 m.
La longueur afférente de la poutre secondaire : L at— PP = 4,40 m.

La section afférente de plancher : Sa= 17,60 m?

11.5.3.2. Calcul de la section du poteau du7°™ étage

Effort normal ultime P, :

) G =5,76 KN/m?.
7°Metage — { / - Nl(

> 100 KN/m. ,=135G +15P

Plancher

Nyprancnen) = (135G + 1.5Q) X Safr. = [(1,355,76) + (1,5%1,00)]x 17,60=163,26 KN.

Plancher

N =1,35 x25 x h x bx Laff-pp = 1,35 x 25 x 0,45 x 0,30 x4,40= 20,05KN.

2(pp) ~

N,y = 1,35 x 25xhx b x Laff-ps=1,35 x 25 x0,40x 0,30 x4,00 =16,2KN.
Donc :

Pu= Nl(PIancher)+ Nl(pp)+ Nz(ps) = 199,51KN

Nu = 1,15x%Pu

Nu = 229,4365KN
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1. Vérification suivant R.P.99

Calcul de la section du poteau : (4°™etage)

Effort normal ultime P, :

P, = N, (plancher)- S att(pranchen) + N (P.P)- Lat(pp) + Ng (P.S)x Lust(p.s) + Npoteau(4EMEetage)x L,

G =20,7 KN/m?,

N
P =5,05KN/m?. !

) =135G +15P

Plancher

44Meetage —> {

= Nl(PIancher) =35,52 KN/m2

N,(pp) =1,35 (25%0,45% 0,30 )4 =18,225 KN/ml

Nyps) =1,35(25-0,30-0,40)4 =16,2 KN/ml|

Nporeau = 1,35(25-0,40-0,40)2,86 = 15,44 KN/m.l

Donc :

P, =35,52x17,60+18,225x 4,40 +16,2 x 4,00 +15,44
P, =785582KN
N, =115 P, =1,15x 785,582 = 903,4193KN
On sait bien que : B, >0,66299. N, = B, >598,958cm?®.

Donc on prend : B = (40x40)

2. Vérification suivant R.P.99

min (h, , b,)> 25 cm min (40, 40)> 25 cm

min (h, , b,)> % — min (40, 40)> % _143.......Condition vérifiée.
1.b_, 1,40 44

47, 4~ 40
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Tableau de la charge de poteaux

G| Q verifi |\, if
Nupp | Nups | Nupot | Nplanc | Nu Ns Br choi | catio
H | ETAGE [ [KN | [KN | (| 8 k] | KNI | (RN | KN | oy | 2 | x| | flambe
1 1 ment
RPA
haut 7 25 42 322,33 | 235,46 16,61 20.73
3,06 | emeetag | 5,76 | 1 | 57" | 21,546 | 0,000 | 275364 | *°4 2" | 213,704 | 57 | 35 | 17 21,001
e
haut6 |, 7 50,84 646,46 | 470,61 22.70 29 35
3,06 |emeetag |~ | 25 |5 43,092 | 10,791 | 541,733 | ") = | 428598 | “57 | 35 | T 21,001
e
haut5 o 76,27 963,91 | 701,31 27.28 35,85
3,06 |emeetag | 5" | 3,85 | )" | 64,638 | 21,581 | 801,422 | Ty ;1639085 | <0% | 40 | 2% 18,551
e
haut 4 101.6 1054,43 | 1277.9 | 930,00 31.10 41,27
3,06 | emeetag | 20,7 | 5,05 | ~'° | 86,184 | 35,675 ! ! V1 847 203 |24V | 40 | #4718 551
; 96 3 87 0 8 9
haut3 | ¢ 127.1| 107,73 1300,76 | 1585,3 | 1154,2 | 105109 | 34.42 45,97
3.06 eme:tag 5| 61 |10 o [49.769 | 7, e e ; o) a5 |75 16,490
haut2 | 4 152.5 | 129.27 1540,41 | 1889.8 | 1376,7 | 1252.94 | 37,39 50.19
3.06 eme:tag A P 567,607 | e o . ] a5 |75 16,490
hautl | .c o 177.9 | 150,82 1773,38 | 2187.6 | 1594,8 | 1450.37 | 40,08 54.00
3.06 eme:tag 20775 o ;- |85445 | 710 7 o8 ) L |45 |7 | 14841
haut | 40.6 203.3 | 172.36 | 107.46 | 2006.36 | 2489.5 | 1816.1 | 1650,57 | 42.62 57 61
4081 ppc | 2 | 8% |a1 8 7 1 86 02 1 7 |90 5 |13.788
Niveau (a, b)(;m2 I, (m) b(m) | I; =0,71,(m) A A1<35
RDC (50,50) 408 050 2.856 19.76 cV
Etage 1,2,3 |  (45,45) 3 .06 045 2142 16 47 cV
Etage 4,5 (40,40) 3 .06 040 2142 1853 cV
Etage 6,7 (35,35) 3 .06 035 2142 21.20 C.V
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x:'-Tfs.%s

i— b/~12 :>x=3.46><L—J,Lf =0,7% L0 .

11.6. Les voiles

Les voiles servent a contreventer le batiment en reprenant les efforts horizont

aux et d’autre

part de reprendre une partie des efforts verticaux qu’ils transmettent aux fondations.

* Les charges verticales: charges permanentes et surcharges d’exploitation.

« Les actions horizontales: effet de séisme et du vent.

Les voiles sont des murs en béton armé en ce référant a l'article 7.7.1 de RPA99 (1) :

€min= 15cm.

Avec :

L : porté du voile.

a : épaisseur du voile.

\

h : hauteur d’étage. \

he <

I

-

Figure .13. Voile en élévation.

» D'apres ’article 7.7.1 ; RPA99 version2003,L’épaisseur du voile doit satisfaire les

trois (03) conditions:
e |>4xa :>a§£
Avec |: Largeur du voile correspondant a la portée maximale.
e amin> 15 cm Avec :amin : epaisseur minimal du voile

e Condition de rigidité aux extrémités
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11.6.1. Voiles de contreventement

Pour notre structure :

h =306 cm
= he =306 -40 =266 cm
hg =20 cm
Avec :

he : Hauteur libre d’étage.
h : Hauteur d’étage
hd : Hauteur de la dalle.

=28 _ 13,95 cm

e ac< b

e a 14,3cm

l
4
2
> E = —86:
20 20

On prend : a=20cm

= a =20cm.

2.Etage courant :

a2£ = azﬁ = 15,3 cm.
20 20

a=20cm



CHAPITRE 11I:
ETUDE DES PLANCHERS
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CHAPITRE IlI:
ETUDE DES PLANCHERS

I11.1. Introduction

Les planchers sont des éléments structuraux horizontaux qui permettent de limiter les
différents niveaux du batiment, et s’appuient sur des éléments, ils ont un réle essentiel qui est
I’assurassions la reprise et la transmission des charges verticales aux éléments porteurs
(poutres, murs porteurs...), ils offrent une isolation thermique et acoustique, et protége contre
I’incendie entre les différents étages, leurs calculs consistent a évaluer les moments fléchissant
et les efforts tranchants sollicitant les poutrelles afin de déterminer le ferraillage nécessaire a
adopter.

La structure étudiee distingue deux types de planchers qui sont : Plancher a corps creux

et plancher a dalle pleine.

I11.2. Plancher dalle a corps creux

Les planchers a corps creux sont constitués d’une dalle de compression (dalle en béton armé)

reposant sur les poutrelles, ils assurent la double fonction qui est :

- Celle de la résistance : Les planchers supportant leur poids propre et les charges
d’exploitations, servent a transmettre les charges verticales aux éléments porteurs
verticaux et assurant la compatibilité des déplacements horizontaux.

- Celle d’isolation thermique et acoustique : Le calcul d’un plancher se résume au calcul

des poutrelles qui sont perpendiculaires aux poutres principales.

Treillis soudé (TS)

| |
le— Dalle de compression

Pontrelle

Figure.14. Plancher d’étage a corps creux.
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111.2.1. Les poutrelles

Les poutrelles sont des petites poutres en béton armé formant le squelette d’un plancher, elles

se calculent comme des sections en T, leur disposition se fait selon deux critéres qui sont :

> Critére de la petite portée.
» Critére de continuité (le sens ou il y a plus d’appuis).

111.2.2. Pré dimensionnement des poutrelles

b
L# L+
A A
b1 bg by
lr“'f’ ” A A r d ‘*"k
I h
> % . X
11:] 'y W
N L vh
I"Tr."l.' W
hy
hy
i
L, Lo

Figure.15. Dimensions des poutrelles.

111.2.2.1. Etude et ferraillage de la dalle de compression

Le ferraillage de la dalle de compression se calculera en respectant les conditions de 1’article
[B 6.8.4.23 du BAEL91].

L’hourdis doit avoir une épaisseur minimale de 4 cm, armée d’un quadrillage de barres

(treillis soudés), dont I’espacement ne doit pas dépasser les valeurs suivantes :

- 20 cm pour les armatures perpendiculaires aux nervures A
- 30 cm pour les armatures paralléles aux nervures Ay

D’apreés [A.4.1.3 du BAEL91]ona:
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Ln—-bo 60—12

bl < - bl< =24 cm

(
b1<m1n4 <—0—>b1 <%—558cm
I

(8) ho - bl < (g) 4 = 28cm

Avec :

Ln : Distance entre axes des nervures (Ln=60cm)

L : Portée entre nus d’appuis (L= 558 cm)

bo : Epaisseur de la nervure (bo=12cm)

ho : Hauteur maximale de la dalle de compression (ho= 4cm)

Donc :

bl <min (24 ;55,8; 28)=24cm.

On prend b1= 24cm.

La largeur de la dalle de compression est donc :
b =2bl + b0 = 60cm.

e Ferraillage de la dalle de compression

60

16

Figure.16. Section de calcul.

Le ferraillage de la dalle de compression doit respecter les régles données par 1’article

B.6.8,423/ BAEL91. Il doit étre exécuté par un quadrillage en treillis soudé dont les

dimensions de mailles ne doivent pas dépasser :

20cm —)(5 barres / m)—) Pour les armatures perpendiculaires aux nervures que ’on note A;

33cm —)(3 barres / m)—) Pour les armatures paralléles aux nervures que I’on note A. //.

Les sections des armatures doivent satisfaire les conditions suivantes :

Les sections des armatures doivent satisfaire aux conditions suivantes :

» L, < 50cm— fe
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> Calcul des armatures perpendiculaires aux nervures (A )

Dans notre plancher, on a:

lor:
L,= 60 cm—> 50 cm < L, = 80 cm

4L, _ 4X60

— 2
. 200 —>A | = 0,60 c?/ml

Donc : A=

> Choix des armatures

506/ml > A| = 1.4lcm?*/ml
DP6 - e = 20cm

> Calcul des armatures paralleles aux nervures (A,/)

1.41

> Choix des armatures

5d>6/ml—>A// = 1.41cm?*ml
®6—e = 20cm

—Le treillis soudé adopté est : TS®6 (200x200) mm?

111.2.2.2.Etude des poutrelles
» Evaluation des charges
1. Combinaisons fondamentales
v ELU:
qu=(1.35G+1.5Q) x b
v ELS:
Qser = (G+Q) x b

Tableau .8 : Evaluation des charges.

Type de plancher | b (m) | G (daN/m?) | Q (daN/m?) | qu (daN/m) | gser (daN/m)
Terrasse 0,6 623,00 100,00 594,63 433,80
1°" au 7™ étages | 0,6 545,00 150,00 576,45 417,00
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2 .Type des poutrelles

On distingue les types de poutrelles suivants :

Typel:
B C D E F G

A
A376 B 429 B 34048 3048 3704334

Type 2 :

A
A 375

B

C
A 0 A

Type 3:
A B C

A0 A 35 A

Type 4 :

A D

B C
A 3548 130 A 3390 A

111.2.3. Vérification des conditions et Méthode de calculs

La méthode de calcul est essentiellement défini en fonction du rapport de la charge
d’exploitation aux charges permanentes, d’aprés le [B.A.E.L 91] la détermination des efforts
tranchants et des moments fléchissant dans le cas des poutrelles, il faudra utiliser une ces trois
méthodes qui sont les suivantes :

% Méthode forfaitaire : pour le calcul des planchers a charge d’exploitation modérée,

e

% Méthode de Caquot minoreée : les planchers a charge d’exploitation relativement élevée,

R/

«» La méthode des trois moments.
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111.2.3.1. Méthode forfaitaire

a) Condition d’application
Plancher a surcharge modérée, Q < min (2G, 5KN/n2).

‘ - L;
Les portées successives : 0,8 < —— < 1,25

i+1

Le moment d’inertie est constant dans toutes les travées.

YV V V V

La fissuration est peu nuisible (non préjudiciable).

b) Principe de la méthode
Mo est la valeur maximale du moment fléchissant dans la travée indépendante de méme portée

que la travée considérée (poutre simplement appuyée) et qui est soumise aux mémes charges.

c) Les moments
e Moment au niveau des appuis intermédiaires (Ma)
Le moment sur appui donnée et calculer comme suit :
- Ma =—0,6M, Dans la poutrelle & deux travees.
- Ma =—0,5M, Pour les appuis voisins de rive dans une poutre a plus de deux travées.
- Ma =—0,4M, Pour les autres appuis intermédiaires.

Telle que : Mo est le moment isostatique le max entre deux travées encadrant I’appui
considéré.

-0,6 Mo

Figure .17. Diagramme des moments des appuis pour une poutre a 2 travées

0,5 M 04 M 05 M

=, = = =

Figure.18. Diagramme des moments des appuis pour une poutre plus que 2 travées.
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e Moment en appuis de rive
Mar =0 —  Pour appuis simples ;
Mar =-0.2 — Mo pour un encastrement partiel

Mar=-0.4 — Mo pour un encastrement.

e Moments en travées (My)

Le moment max dans chaque travée est déterminé par les expressions suivantes :

M + MM 5 g (2 +0,3a); 1,05 x Mo

1+0,3 , . P
MtZE%MO —s  Pour une travée intermédiaire.

1.2+0.3 , .
M > %Mo —  Pour une travée de rive.

Et on prend le max entre My et My, avec :
- Mg moment au niveau d’appuis gauche.

- Mg moment au niveau d’appui droit.

ca=—2 Degré de surcharge.
Q+G

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

Pour utiliser la méthode forfaitaire, les conditions suivantes doivent étre vérifiées :

v" Les charges d’exploitation sont modérées c'est-a-dire : Q < max[2G;500] en (daN/m?)
v’ La fissuration est peu préjudiciable.

v Les moments d’inerties sont identiques pour toutes les travées.

Lj

v’ Les portés successifs vérifient : 0,8 < < 1,25

i+1
Vérification des conditions

100daNN
m2

a) Q = 100 daN/m?Pour plancher terrasse — Q = < 2G = 1354,8 daN/m?

daN

Q = 150 daN/m?Pour étage courant —Q = 150— < 2G = 972 daN/m?

b) La fissuration est peu préjudiciable.

c) Les moments d’inerties sont constants.

l. o, . O I3
d) 0,8< l—‘ = % = 1.26 > 1,25— condition non vérifiée
i+1
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Conclusion

La méthode forfaitaire n’est pas appliquée car la condition (d) n’est pas vérifiée ; donc tous
les types des poutrelles seront étudiés par la méthode de Caquot minoré sauf le 2eme et 3eme

et 4 type qui a été vérifié et sera calculé par la méthode forfaitaire

111.2.3.2. Méthode de Caquot minorée

a) Domaine d’application
La méthode de Caquot est appliquée dans le cas ou 1’'une des trois dernieres conditions de la
méthode forfaitaire n’est pas vérifiée, il faudra alors diminuer les moments sur appuis dus aux

seules charges permanentes par application aux valeurs trouvées d’un coefficient compris

entre 1 et 2/3.

b) Principe de la méthode
L'avantage de la méthode de Caquot est de libérer les résolutions du systeme d'équations
lineaires, en outre, cette hypothése simplifie les calculs et réduit ainsi le probleme a I'étude

d'une série des poutres a deux travées une fois hyperstatique.

SRS E TR RN R
JAN JAN A JAN
A B C D E
— M,
YYYYYvYvwy
% %’ ‘% Calcul d'une
Succession
—> M, des
Y Y Y YV VYV Yy Poutresa >
/_\ /_\ A Travées
B C D
yvyvvvyvyvy M
AN /A
C D E

C) Représentation de la méthode de Caquot
Meéthode de calcul

Les conditions d’applications de la méthode imposées par le BAEL 91/99
Sont les suivantes :

1. la charge d’exploitation modérer : P <max (2G ; 5 KN/m?)
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2. TD’inertie est constante (les moments d’inertie des sections transversales sont les

mémes dans toutes les travées).

3. le rapport entre deux portées successives doit étre comprise entre 0,8et 1,25.

4. la fissuration est peu nuisible.

-La troisiéme condition n’est pas vérifié donc en applique la méthode de CAQUOTpour les

cas (étages courants et terrasse).

La méthode de Caquot

Calcul le ferraillage et vérification de la fleche de la poutrelle appartenant a un plancher

a corps creux (étage courant) soumise :

Charge permanente G =545 daN/m?
Charge d'exploitation Q =150 daN/m?

/3 /3 /3 /3
GWXI w+GeX| e PWI e+Pe|w

T AT (ST R

Avec K= % =0.6666

I’=I(pour les travées de rives)

1’=0,8I(pour les travées de intermédiaire)
Mi-1 Mi

Mi+1

L. a8

w e

B C

E F G

Y
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Combinaison d'action :

G =5.45 KN/m?

P =15 KN/m?

qu= (135G + 1,5 Q) x 0,60
gu= 5,76 KN/ml
=(G+Q)

gs =6,9576KN/ml

Moment fléchissant :
1) En Appuis :

Longueur Réduite :

;=08 xli
Travéel | Travée?2 | Travée3 | Travéed | Travée5 | Travée 6
L', L', L'; L', L's L'
3,00 3,44 2,72 2,72 2,96 2,60
a) Etat Limite Ultime de Résistance ELU
oD
8,5(lyy + 1)
M A M B M C M D M E M F M G
-454 553 | -530,999 | -498,756 | -373,663 | -409,542 | -395,239 | -341,420
a) Etat Limite de Service ELS
oD
855(1W + le)
M a Mg M c M b Mg M e Mg
-326,118 | -380,963 | -357,831 | -268,083 | -293,825 | -283,563 | -244,951
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Il) En Travée

1) Calcul d'abscisse de M+ Maximum Xo

a) Etat Li|||ite U|ti|||e de Résistance ELU
M'_ M' l'
X() | i 1| | 1| i

l; xq,
Travée A- | Travée B- | Travée C- | Travée D- | Travée E- | Travée F-

B C D E F G

Xo Xo Xo Xo XO XO
1,84 2,16 1,76 1,68 1,86 1,65

c) Etat Limite de Service ELS :
M| = IM;|
XO = W + E
Travée A- | Travée B- | Travée C- | Travée D- | Travée E- | Travée F-

B C D E F G

Xo Xo Xo Xo X() XO
1,84 2,16 1,76 1,68 1,86 1,65

2) Calcul du Moment fléchissant en travée :
x 1 X2 M| — IM;
M(X)Z q IX—qX— +| 11| | 1|X—|Mi_1|
2 2 1;
a) Etat Limite Ultime de Résistance ELU :
Travée A- | Travée B- | Travée C- | Travée D- Travée E-F Travée F-
B C D E G
MB MC MD ME MF MG

520,876 817,492 397,935 441,464 584,073 393,003
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e Diagramme des moments fléchissant

Diagramme de Moment Fléchissant en ELU

"Q4-55 /-5{1-00 }%76 _-409.54 239524 -341.42
_

NS NN

520.88 817.49 397.94 441.46

b) Etat Limite de Service ELS

Travée A-
B

Travée B-
C

Travée C-
D

Travée D-
E

Travée E-F

Travée F-
G

Mag

Mgc

Mcp

Mpe

MEr

Mrc

379,724

594,429

290,443

321,680

424,907

286,483

Diagramme de Moment Fléchisant en ELS

-380.963
2

-357.831
P

-326.118
>~

-293.825 -283.563

N

-268.083 -244.951

=

N P
'290.443  321.680 474907  286.483

\/
379.724 \54129

Effort tranchant :

a) Etat Limite Ultime de Résistance ELU :
q, X
TX) =(—

Mi_{| — IM;
—quXX>+| 11|l | 1|
i
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-1231.869

Travée A- | Travée B- | Travée C- | Travée D- | Travée E- | Travée F-
B C D E F G
La L(;)(n:gueur 0 0 0 0 0 0
L'effort
I,;L%”ucih;:lfcie 1060,458 | 1246,866 | 1016,757 | 969.412 | 1070298 | 953,291
Tg =
Lalongueur | 575 43 3.4 3.4 3.7 3,25
L'effort
I,;L%”ucih;;:c?‘e -1101,229 | -1231,869 | -943,173 | -990,518 | -1062,567 | -920.172
Td =
Diagramme de l'efforet Tranchant
1060458  1246.866 1016.757 969.412 1070298 953291
\_1!01229 943173 990518 \_1(])62_567 -920.172

Tableau des Moments fléchissant en Appuis et en Traveée et des Efforts tranchants

Moment en Appuis Al\gzzisr;eucr:f )I\(/I T| Moment en Travée Effort
Travées | Points [daN.ml] [mi] 0 [daN.ml] Tranchant
ELU ELS ELU | ELS ELU ELS [daN]
A-B A | 454,553 -326,118 1,84 1,84 | 520,876 | 379,724 1060,46
B |-530,099 | -380,963 L
B-C 2,16 2,16 | 817,492 | 594,429 _1231’ a7
C |-498,756 | -357,831 1016 ’76
C-D 1,76 1,76 | 397,935 | 290,443 043 ’17
D |-373,663 |-268,083 969 ’41
D-E 1,68 1,68 | 441,464 | 321,680 _990’ 55
E |-409,542 | -293,825 1070’ 30
E-F 1,86 1,86 | 584,073 | 424,907 _1062’ 57
F |-395,239 | -283,563 953,29
F-G G | -341.420 | -244.951 1,65 1,65 | 393,003 | 286,483 920,17
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ELU: ELS:
Moappuis max = - 530,999daN.m Moappuis max= - 380,963daN.m
Muravée max = 817,4917daN.m | Miravemax= 594.4289 daN.m
Tmax=1246.87 dan

0,

< Etude du (2 ; 3 ; 4)°™ type calculé par la méthode forfaitaire étage courant
I. Application de la méthode forfaitaire

Plancher terrasse (accessible)
G=623daN/ml

Q=100daN/m?(terrasse accessible aux publics)

ELU Qu=135G+1.5Q
Q.=991daN/ml
ELS Qs=G+Q=723daN/ml

Plancher étage courant
ELU :Qu=1,35G +1,5Q= (1,35 x 545+ 1,5 x 150)

Pour une bande de 1 m de largeur :
Qu=961daN/ml

ELS:Qs= G + Q = (545 + 150)
Qs=695daN/ml

Calcul des moments fléchissant :

Panneau dalle portant sur deux directions (les panneaux 1, 2, 3,4, 5,6...10) :
Nous prendrons comme exemple de calcul, le panneau de dalle (1)

Lx=5,58m ; Ly=5,32m
> a= %:0.95>0.4 Donc panneau 1 porte dans deux directions

» Charge uniformément repartie.

Pour le plancher terrasse accessible :

My=px * Qu * 1x? ; My=puyMx
ELU : px = 0.0410 ; uy = 0.8875
ELS :uX = 0.0483; py = 0.9236

ELU:
My=px * qu * 1x2

Mx= 1265daN.m
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My=uyMx
My=1123daN.m

Suivant le sens x
e Moment en travée :

Mu=0.75Mx
Mu=949daN.m
e Moment en appuis :
Max=0.5Mx
Max=633daN .m

Suivant le sens y

e Moment en travée :
My,=0.85My
Miy=955daN.m

e Moment en appuis :
May=-0.5My
May=562daN.m
May=-0.3My
May=-337daN.m

e Moments en appuis intermédiaire :

Gauche : Mag=-0.5Mx=-63 3daN.m
Droite :Magx=-0.5Mx=-633daN .m

e Moments en appuis de rive :
Mar=0.5Mx=-633daN.m
Mary=0.5My=562daN .m

ELS:
My=pux * gs * lx?

Mx=1087daN.m
My=pyMx
M,=1004daN.m

Suivant le sens x
e Moment en travée :

Mu=0.75MX
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M=815daN.m

e Moment en appuis :
Max=0.5Mx
Max=544daN.m

Suivant le sens 'y
e Moment en travée :

Miy=0.85My
My=853daN.m

e Moment en appuis :
May=0.5My
May=502daN.m
May=-0.3My
May=301daN.m

e Moment en appuis intermédiaires :

Gauche : Myg=-0.5Mx=-544daN.m
Droite : Magx=-0.5Mx=-544daN.m

e Moment en appuis de rive :
Marx=0.5Mx=544daN.m
Mary=0.5My=502daN.m

Pour le plancher des étages courants

G=545daN/ml
Q=150daN/ml

ELU
Qu=1.35G+1.5Q

Qu=961daN/ml

ELU : py = 0.0410; py = 0.8875
ELS :py = 0.0483; py = 0.9236
Myx=py X qu X Ix2
My=1227daN.m

My=py Mx

My=1089daN.m

Suivant le sens x
e Moment en travée :
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Mu=0.75Mx
Mx=920daN.m

e Moment en appuis :
Max=-0.5Mx
Max=-614daN.m

e Moment en appuis intermédiaires :

Gauche : Magx=-0.5Mx=-614daN.m
Droite : Magx=-0.5Mx=-614daN.m
e Moment en appuis de rive :
Marx=0.5Mx=614daN.m
Mary=0.5My=545daN.m

Suivant le sens 'y
e Moment en travée :

Miyy=0.85My
Miy=926daN.m

e Moment en appuis :
May=0.5My
May=545daN.m
May=-0.3My
May=-327daN.m

e Moment en appuis intermédiaires :

Gauche : Magy=-0.5My=545daN.m
Droite : Magy=-0.5My=545daN.m

ELS
Qs=G+Q=695daN/ml

Mi=py * qs * I
Mx=1045daN.m
My=pyMx
My=965daN.m

Suivant le sens x
e Moment en travée :

Mu=0.75MX
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M=784daN.m
e Moment en appuis :
Max=-0.5Mx
Max=-523daN.m
e Moment en appuis intermédiaires :
Gauche : Magx=-0.5Mx=-523daN.m
Droite :Madgx=-0.5Mx=-523daN.m

Suivant le sens 'y
e Moment en travée :

Miy=0.85My
Miy=820daN.m
e Moment en appuis :
May=-0.5My
May=-483daN.m
e Moment en appuis intermédiaires :
Gauche : Magy=-0.5My=-483daN.m
Droite :Madgy=-0.3My=-289,5daN.m

111.2.4.1.Calcul du ferraillage
1. Calcul des armatures longitudinales

2. En travées
v’ Etat limite ultime (E.L.U) :

L 60
1 1
Mi'max= 817,4917 daN.m =8174,917 N.m 7
*
» Vérification de I’étendue de la zone comprimée |,
4
hy S
MTzcbxbxh0x<d——>
2 °
-
A
74
L 24 p 12, 24
1 1 A 1

Figure .19. Section de calcul
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Mr = 14,17 x 60 x 4 x (18 — ) = 544128 N.m
Mimax =8174,917 N.m < Miapie= 54412,8 N.m

Donc la zone comprimée se trouve dans la table de compression, et la section de calcul sera une

section rectangulaire de dimensions (b x h) = (60 x 20) cm?

> Vérification de I’existence des armatures comprimées A’

M 8174,917
= = = 0,029
o, Xbxd*> 14,17 x 60 x 182

1)
1= 0,029<p. = 0.392 (Acier FeE400)

Donc les armatures comprimées ne sont pas nécessaires A’ =0

a=125(1-1-2p)=>a=0,072

B=1-04a=>p=0971 20 18
Ao My miTao7 A
T o xBxd 348x0971x18 o
¥ ¥
Aca= 1,34 cm? 60

Figure.20. Section de calcul en travée

»  Condition de non fragilité : [BAEL91/A4.2.1]

A =023%xb xdxft28—023><12><18><2'1
min = T 0 £, 400

= 0,26 cm?
AY = max (Acy; Amin) => A} = 1,34 cm?

» Choix des armatures

3T10 emp At =3.39cm? N

v’ Etat limite de service (E.L.S) :

Me* max= 594,4289daN. m =5944,289N.m

Ona: )

Flexion simple
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. _ . .
Section rectangulaire avecA'A— o’ < YT + f;cng

Acier FeE400

M¢ 8174917 ~1 fc28
t - 138 121 S

VT M T 5944289 2 100

= 044> a=0,072

~ —
o,<0ob= 0.6 XFes= 15MPA = Les armatures calculées a 'ELUR seront maintenues.

Fissuration peu préjudiciable

\_ (Aucune Vvérification de o .)

a- En appuis :
v’ Etat limite ultime (E.L.U) :
MY =-530,999daN.m

A max

Remarque :M}

12

Figure.21.Section de calcul en appui

La table de compression se trouve dans la partie tendue (M < 0) et comme le béton tendu

n’intervient pas dans les calculs de résistance, on néglige les ailettes et la section de calcul

devient une section rectangulaire de dimension (bo x h) = (12 x 20).

» Vérification de I’existence des armatures comprimées

> W= MY max _ 5309.99 = 0,096

opXbxd? = 14,17x12x182

» n=0,096 <p =0,392 (Acier FeE400)

=>A n’existe pas et

f. 400
5s 1,15

1000g, > 1000g, => o, = = 348 MPa

a=125(1-1-2p) =>a =024
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B=1—04a=>p=0904

» Détermination des armatures

_ MYmax _ 530999  _ 39
osxBxd  348x0,608x18

> Aca|= 1,39 sz.

» Condition de non fragilit¢ [BAEL91/A4.2.1]

f
Apin = 0,23 X by X d X % = 0,26 cm?
e

AY = max(Aq; Amin) => AY = 1,40 cm?

Choix des armatures
1T12 —» A= 1,54 cm?

v/ Etat limite de service (E.L.S):
v Vérification de I’étendue de la zone comprimée :

v La zone comprimée se trouve dans la table de compression et la section de calcul sera

une section rectangulaire de dimension (b x h).

M35h.x = —380,963daN. m
Ona:

Flexion simple

Y

o < %_I_fczs

Section rectangulaire avec AZ— 100

Acier FeE400 )

_ MY 530999 y-1 | fc28 _ _ —
Y= e = 3a0es = 1397 7t g = 045> a=0.098— o, <0,

Ve _
o, <op= 0.6 X Fc2s = 1I5MPA

< Fissuration peu préjudiciable —> Les armatures calculées a 'ELUR seront maintenues

Aucune Vérification de o.

» Vérification vis-a-vis de I'effort tranchant

Tmax= 1246,87daN = 12468,7 N.m
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2. Calcul des armatures transversales
L’effort tranchant peut engendrer des fissures inclinées a 45° par rapport a la ligne moyenne,

et pour y remédier on utilise des armatures transversales.

T =1246,87daN

Hielle : Bielle

Figure.22. L'influence de l'effort tranchant
» Vérification de ’influence de ’effort tranchant au voisinage des appuis
T, < 0,267 X a X by X f.pg
Avec :
a=09xd=09%x18=>a=16,2cm
Tmax = 12468,7 N < 0,267 X 16,2 X 12 X 25 x 10?2 = 129762 N
Donc : il n’ya pas d’influence de I’effort tranchant au voisinage des appuis.

» Vérification de ’influence de I’effort tranchant sur les armatures longitudinale

inférieures
On doit Vérifier que :

Ma
0,9 xd

n2fr
fe

A =339 > b [12468 7 + 22309991 02 = 035 cm?
1= 297 = %00 ’ 0,9 x 18 - Uoocm

Il n’y a aucune influence de I’effort tranchant sur les armatures transversales.
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> Vérification si les armatures transversales sont perpendiculaires a la ligne

moyenne :

7, < 7,[BAEL91/A.5.1,211].

_ e 124687 oo
T hoxd 12x18x10Z a

Fissuration peu nuisible : T, = min [0,2 X f;’/ﬂ; 5 MPa] = 3,33 MPa
b

T = 0,58MPa < T, = 3,33 MPa => Les armatures transversales (cadres + étriers) sont
perpendiculaires a la ligne moyenne de la poutrelle.

» Diameétre des armatures transversales [BAEL91/A.7.2,9]
a. Section et écartement des armatures transversales A
Diametre des armatures transversales :

h b

O < ml“(35 10’ Q‘m‘“)

20 12

<
@ < min (35 10

1> = 0,57 cm
On prend :@, = 6mm de nuance d’acier FeE235=>A, = 20, = 0,57 cm?

b. Espacement des armatures transversales :

O, : L’espacement entre les armatures transversales.

A —0,3f; x k
by X 8¢ 08><f (sina + cosa)

{k = 1 (flexion simple)
o =90°

Donc :
8¢1 < min(0,9d ;40 cm) = min(16,2;40) = 16,2cm (A.12.3.6 Pratique BAEL91)

5 A, X f, 0,57 x 235
t2_04><b0><sma 0,4 x 12

= 27,91 cm(12.3.4PratiqueBAEL91)

A —0,3f; x k
bg X 83 _O8><f (sina + cosa)

(A.5.1,23BAELmod. 99)

51



A; x0,80 x f, 0,57 x 0,80 x 235

< = =47
by X (ty — 0,3 X frzg) 12 X (0,82 — 0,3 x 2,1) cm

» Conclusion
8¢ = min(8yy; Oz 8¢3) = 16,2 cm
Donc : On adopte 6; = 15 cm
> Vérification si le calcul de la fleche est nécessaire

La vérification de la fleche se fait a E.L.S ; Suivant les régles [BAEL 91 / B.7.5], il n’est

pas nécessaire de calculer la fleche d’une poutre si cette derni€re est associ¢e a un hourdi et si

toutes les conditions suivantes sont vérifiées :

° E 2 i

L 16
S
L~ 10 \M§

t
° As %2
boxd fe
AvVec :

L : La portée de la travée entre nus d’appui.
h : La hauteur totale de la section droite.
Mg : Moment maximal en travée a I’E.L.S.
M3: Moment maximal en appuis a ’E.L.S.
A : Section des armatures tendues a I’E.L.S

» Vérification des conditions

h 1 20 1 . , epe s
e —>—=>-—>—=10,061>0,0625 - Condition non Vérifiée

L 16 325 16

h 1 (M} 20 1 (594,4289 .. , epes
° -2 —(—;) =>—2=>— (—) => 0,061 > 0,156 —Conditionnon non Vérifiee

L 10 Ma 325 10 \ 380,963

Al 42 3,39 42 .. e,

° < => <—==>0,016>0,0105 - Condition non vérifiée.

boxd fe 12x18 — 400
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> Conclusion

La 2°™ et la 3°™ condition n’est pas Vérifiée, donc Le calcul de la fléche est

nécessaire.

111.2.4.2.Calcul de la fleche
Af (fy, — £)+(F, = f5)
» Calcul des charges
G : charge permanente apres la mise en place des cloisons.
G =623 x 1,00 = 623 daN/ml

J : charge permanente avant la mise en place des cloisons.
j =623x1,00 =623daN/ml

P : charge total (G+Q).

P =(623+100) x1,00 =723daN/m

Pour b=0,6m:

G =j=623x0,6 = 3738 N/ml

P =723x0,6=4338N/m

» Calcul des moments fléchissant :

2 2
M, =M, :0,80xGX8L =O,8x%=3948,26daN.m
2 2
M, = 080x PZ L o,w% _ 4582,01daN.m

» Modules de déformations longitudinaux

E, =110003/ f_,; = 32164,19MPa
Ev =37003/ fc28 =10818,87Mpa
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1. Calcul du moment d’inertie (Io):

Vl = M n=15
2.A
V. - (60-12)42+1220.10+1533918 __ .o
4.48+12.20+15.3,39

V, =h-V, =20-7,66=12,34cm

> Détermination des moments d’inertie :

_ b 'V13 _ (b _bO)(Vl — ho)3 + boV23

lo=—3 3 +n-Ad-V,)°

60-7,66° (60-12)(7,66—4)° 12.12,34°
=73~ 3 T3

I, =21157,64cm*

> Calcul des contraints d’acier suivant les sollicitations:

M SERI
O. =

*TABd

A _100. 33 =1569 22 5 5 — 0,837
b, - d 12-18

p, =100p =100

ol —g? = M® 394826
A-p,-d  339-0837-18

=77,31MPa

op_ MT 458201
A-p-d 339-0837-18

=89,71MPa

> Calcule de pj; pg:pp:

75-f
u=1- L5 o avec f., =21MPa
4-p-og+ fy
=y -1 175-2,1 053

T 4.0,01569-7146+21

+15-3,39(18 — 7,66 )
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1,75-21

- =0,50
4.0,01569-89,71+ 2,1

tp =1

2. Calcul des moments d’inertie fictifs (Ir):

| 11-1,
1+ Au
2= 0,05;t28 _ 01,(;5.211 _ 257
2+3-2). 2+3—)-0,01569
( b) p (@+3.0)
2 . :
A =€X/1i _ 002 fiog _ 0,02-21 ~103

b 12
2+3%).p (2+3-7)-0,01569
(2+3 7-p (2+3,)

111
ol LLx 2115764 co0n 61oms
1+ 2, -, 1+103x(0,442)

11-1,  11-21157,64

| = _
o144 -p, 1+257-(0,442)

=1 =10896,09cm*

fgi

11-1,  11-21157,64

i = = =10185,30cm*
1+ A -u,  1+2,57.(0,50)

3. Calcul de la fleche (totale et admissible):

M 12 2
S _ 3948,26 x 325 _0,240m
10E, -1, 10x10818,86x15992,61
M .12 2
foof, = _ 3649,89 x 310 _ 0dem
10E; - 1, 10x32164,19x10896,09
2 2
M, I 4582,01x 325 _ 014em

f — =
T 10E, -1, 10x32164,19x10185,30

» La fléche totale :

3,25m<5,00m

| 325

=Af, = =22
YT 500 500

cm =0,65cm
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Af <Af, .« = 0,14cm<0,6cm — Donc la fléche est vérifice.

111.2.4.3.Dessin de ferraillage

I's &£6 (200x200) 1 T12 Filant

# 4;j
Coadre €6
20 16 e=15
A A
3 T10

|_1_| 24 L 12 24

A
G
o
3
e

Figure.23. Dessin de ferraillage de la dalle a corps creux.

56



CHAPITRE IV :

ETUDE DES ELEMENT SECONDAIRES
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CHAPITRE IV :

ETUDE DES ELEMENT SECONDAIRES

IV.1. Introduction

La construction quelconque on distingue deux types d’éléments : Les éléments porteurs
principaux qui contribuent directement au contreventement ; Les éléments secondaires qui ne

contribuent pas directement au contreventement.

Dans le présent chapitre on s’intéresse uniquement a l’é¢tude des éléments secondaires
(escaliers, acrotere et balcon) dont 1’étude est indépendante de 1’action sismique, mais ils sont
considérés comme dépendant de la géométrie interne de la structure. Cette étude se fait en
suivant le cheminement suivant : pré dimensionnement des éléments, calcul des sollicitations
les plus défavorables puis, détermination de la section de acier nécessaire pour reprendre les

charges en question toutes on respectant le reglement parasismique Algérien RPA99.

1\VV.2. Acrotére

L’acrotere est un ¢élément structural assimilée a une console verticale encastrée a la base
dans le plancher terrasse (Poutre de plancher), cette derniere est soumise a un effort normal
du a son poids propre « Wp » et une surcharge « Fp » appliquée horizontalement due a la

poussée d’une main courante.

L’acrotere est un élément exposé aux intempéries et sera calculé en considérant les

fissurations comme préjudiciable.

Le ferraillage de la section dangereuse, celle de I’encastrement sera calculé comme pour une

section rectangulaire d’une largeur de Imétre travaillant en flexion composé.
IV.2.1 .Détermination des sollicitations

L’acrotere est sollicité par :

- Un effort normal dd a son poids propre.

- Une surcharge d’exploitation, on prend le maximum entre (1 KN et Fp)
Fo=4. A.Co. Wp(RPA 99 V 2003)

Zone lla et ouvrage > A =0,15.

Acrotere en consol - facteur des forces horizontales Cp = 0.8
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W, = 1.69 KN.

Fp=0,81 KN.
P =max (0,81 KN ; 1 KN) - p = 1KN Stotal=675KN/ml
Le calcul se fait pour une bande de 1ml.

«—Q 10 cm 10 cm
+—p—

+ 5 cm

. Ne 5cm

L= 60 cm
AT 77@ Mg
w
Figure .24. Schéma Statique de Figure.25. Coupe transversale de
I'acrotére I’acrotére

Poids propre de I’acrotére :
e G =1,687 KN/ml.
e p=1KN/ml

Combinaisons d’actions :

M
(knm) | NEN) | TKN)
ELU 0,9 228 | 15

ELS 0,6 1,687 1

Calcul de I’excentricité :

C’est la distance entre le centre de pression et le centre de gravité d’une section.

_M_ 0’9—0395
TN T 228 °°M
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h . . .y, p
e=39,5cm > = 5 cm, donc La section est partiellement comprimée, et elle sera calculée en
flexion simple sous un moment M1.

, h
M; = N.<e+§—c) = 0,9918 kn.m

I1VV.2.2 Détermination du ferraillage

> E.LU:
= M 5, =— 218  5,=0,0086 < 0,392 donc les armatures comprimées ne
M@ ope ~ M 100,92, 1420 BT ' u P

Sont pas nécessaires.

_ M, — 2
A= = 0,32 cm
os.B.d
A, = A N’—032 2280—025 2
sT TG T 348 o0

ft28

Asmin = 0,23bd? = 1,087 sz

Donc on prend :

As = max (Acal; Amin) = 1,087 cm?.
Choix des armatures :

As =4 HA10 = 3,14 cm?
Espacement:

St =100/4 = 25 cm < 33 cm Ok.

Armatures de répartition :
As 314

T4 4
Choix d’armatures :

Ar =3 HA8 =1,509 cm?

= 0,785 cm?

Espacement:

St = (60- 2,5)/2 = 20 cm < 45 ¢cm Ok.

IVV.2.3 Veérification des contraintes
Fissuration préjudiciable donc on doit vérifier que:
O < O5adm

Op < Opadm
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ob=0,6. Fc28 = 0,6.25 = 15 MPa
- . 2
- os= min (gfe ;110.4/n, fiog)

2. 400

6= min ( :110.V1,6.2, ) min(266,67 ; 201,63)
os= 201,63 MPa

Ms=0,6 KN.m et Ns=1,6875KN.

60
875

e=Ms/Ns> e = 0
1,6
donc SPC.

= e = 0,35 m = le centre de pression se a ’extérieur de la section

C=e+h/2=0,35+0,1/2 =0,4 m et puisque N est un effort de compression

Donc :

C=-0,40m.

p=-3(c)2+ 2= (d-¢) >p=-4794,22cm?
q=-2(c) -5 (d- )2 >q=126467,79 cm’

yoLa solution de I’équation est donnée par le BAEL 91 (modifiés 99) :
La solution qui convient : y» = 54.77 cm
O<vyi=ya+tc<h 0<43,17-40,56 =2,62cm < h=10

Alors : la position de I’axe neutre est y1=9.27cm
En remplacant « g » et « p » dans (*)

Donc:
La position de I'axe neutre est y1=9.27cm

Est racine de I’équationys + p.y, +q =0

Dessin du ferraillage :
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FERRAILLAGE ACROTERE

Ech : 1/25 /5
Armature de ripartition @8
I rj ﬁ 7
© 1| 308
() . 60
J | 3 D8
\ 7
\
\ 35
L=130

Figure.26.Ferraillage des I’acrotére

1VV.3. Balcon

IV.3.1. Introduction

Les balcons sont considérés comme étant encastrés sur les poutres; sont calculés comme
une console de 1m de largeur sollicitée par une charge permanente «G» et une surcharge

d’exploitation «P».

Carrelage
T _
Sable
1.00m
Figure .27. Coupe de balcon.
1V.3.2. Descente de charges du balcon
a. Charges permanentes:
1-Carrelage + mortier de pose + sable ............ccoovvvviiiiiiininnnn.. 104 daN/m?
2-Dalle pleine en béton armé (12cm) 2500%0,12 .....cccccvevvevevierennnne. 300 daN/m?
3-Enduit au ciment (1.5cm) (18daN/m?/cm)  ..........ccoeviiiiiiiinn.n, 27 daN/m?

G2 =431 daN/m?
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Pour une bonde de 1m de largeur :

G =Gx1.00=431daN/m,

e Calcul de la charge due au poids du mur :
P=G,-h

Epaisseur du mur : e =30 cm G,,= (90+2x18x 1.5) = 144 daN/nv?
Hauteur du mur : h=1,20 P =144x 1,20 = 172,8 daN/m?

a. Surcharges d’exploitation :

Q =350 daN/m?
Balcon pour locaux a usage habitation :

Pour une bande de 1m de largeur :

g =Qx1.00 =350 daN/m..

Notre Balcon est exposée aux intempéries, nous placerons la génératrice des armatures le

plus bas possible = a=2cm

Le diametre des armatures a utiliser sera au plus égal au dixieme de I'épaisseur de la

dalle. (B.A.E.L91).

Brox = ?—8 Avec hg=12cm

= Prox SE:LZcm
10

Donc ; on prendra ¢ =12mm

» Calcul de I’enrobage :

12
= C:a+% CX:(20+?)mm:26mm
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> Les hauteurs utiles :

d=hg—C=12-2,6=9,4cm

W\
9,4 I I 12

le 1 |

I~ ]

Figure .28. Disposition des armatures de la nappe supérieure.

» Moment fléchissant :

= Sens x-X

1,00:/' Q

< Mur du balcon
= | YYYVYYIVIIWG +P

—

<+ “
1,00
Dalle pleine f »
Figure .29. Schéma statique du balcon.
v/ Etat limite ultime (E.L.U) :
|2 1,00

M, =-[1,35G +1,5Q]E ~1,35P -1-1,00 = —[1,35- 431+1,5-350]~— —1,35-172,8-1,00 = —786,705daNm

v/ Etat limite de service (E.L.S) :

2 2
M, =-[G+ Q]IE— p.1-1,00 = -[431+ 3502

—172,8-1,00-1,00 = -563,3daN.m
IV.3.3. Calcul du ferraillage :

v’ Etat limite ulrime (E.L.U) :
Mu= -786,705 daN.m

» Vérification de ’existence des armatures comprimées :

Mu 7867,05
lL[ = 2 = 2 = 0106
o, -b-d?  1417-100-(9,4)
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0,06< 1,5 =0,186= A’ n’existe pas

f, 400

e

1000¢, >1000¢, = 0 = — = —— = 348MPa

v. 115

— a=125-(1-/1-21)=0,08

B=1-0,4a = 0,968

Al

» Détermination des armatures:

My TBOTOS ) eaem?/mi
o, p-d, 348-091.94

» Calcul des armatures minimales (condition de non fragilité):

Ftos = 0,6 + 0,06fc2s

21

f
_=0,23-b,-d-—28=0,23-100-9,4- == =114cm?/ml
A 0 f 400 /

e

A =max( Ay ; Ay, ) = 2,64cm? /ml

» Choix des armatures:

5T12/ml —— A =5,65cm?/ml

(e=20cm)

v

Etat limite de service (E.L.S) :

Ms= - 563,3daN.m

Flexion simple

e Section rectangulaire sans A’ o S% + }‘100208: 0pl 0 bl 0,610 fosl 15MPa
e Acier FeE400
Avec : y =2 786795 _ 1 40
Mser 563,3
a§$+%: 1000700 >0 0=0,087 [ condition vérifiée
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» Conclusion :
e [pl[lohllllMPa
e Fissuration peu préjudiciable les armatures calculées a E.L.U seront maintenues

e Aucune vérification pour os

» Les armatures de répartition :

Ar = %= $= 1,41 cm? /ml

» Choix des armatures :
5T8/ml ——> A=2,51 cm?/ml

» Calcul des armatures transversales :
Tmax=(1,35G+1,5Q). L + 1,35P

= (1,3501431 + 1,5[1350) x1,00 + 1,35[1172,8

Tmax = 1340,13daN

Tmax_  13401,3
" bxd (100x9,4)100

= 0,14MPa

Tu

Tu= 0,05 x fc28 = 1,25 MPa ( fissuration peu prejudiciable) (B.6.7.2 BAEL 91)

Tw= 0,14 MPa <Tu= 1,25MPa les armatures transversales ne sont pas necessaires
Il n’y a pas de reprise de betonnage
IV.3.4. Vérification de la fleche :

» Conditionde la fleche ( B.7.5 BAEL 1) :

h ot
L 20
_ A2
bxd fe
> Verification si la fleche est necessaire :
1 0105005 CV
154 20 ! !
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p=—3%5_=00038<-2=0,005 CV
400

100x14,5

> conclusion :

le calcul de la fleche n’est pas necessaire.
Remarque :
Pour eviter un moment de torsion imporatant, on utilisera un contre poids.
IV.3.6. Dessin de ferraillage
10 10

Coupe Balcon
T10 x150 =20

[
D

\TWZ e=20cm

30 100

o
-+
-

Figure .30. ferraillage des balcon

IV.4. Escaliers

1V.4.1 Introduction

Les escaliers sont des éléments constitués d'une succession de gradins permettant le passage a
pied entre les différents niveaux d'un immeuble comme il constitue une issue des secours
importante en cas d'incendie, constitués d’une dalle inclinée (paillasse),avec des dalles

horizontales (paliers), ces derniers sont coulés sur place.
I1V.4.1. Définition des éléments d’un escalier
La montée: est la hauteur a gravir, elle est en général égale a une hauteur d'étage.

e Lamarche : est le plan horizontal sur lequel se pose le pied
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La hauteur de marche: est la différence du niveau entre deux marches successives
(h).

La contremarche: est le plan vertical situé entre deux marches successives.

Le nez de marche: est l'aréte qui limite I'avant du plan d'une marche.

Le giron : est la distance horizontale entre 2 nez de marches successifs ou entre 2
contremarches successives (g).

Une volée: est un ensemble continu de marches situé entre deux paliers successifs.

Un palier : est une plate-forme horizontale de repos entre deux volées
L'emmarchement : est la longueur d'une marche.

La ligne de jour : est la plus courte des deux lignes conventionnelles qui passent par
les nez de marches aux extréemités des marches.

La ligne de foulée: est une ligne conventionnelle qui passe par le nez de marches.
L'echappée : est la distance verticale entre les nez de marches.

La paillasse : est la dalle inclinée en béton armé qui porte les marches d'un escalier

(avec L : Longueur horizontale de la paillasse et H : Hauteur verticale de la paillasse).

1.5( _\ T.35 12 40 135—
0[20 i
i i
O) o
LR
YH25.50 I~
= -—
S
A
i ! | Elec Tel Gaz [| EAU
| (@) I || L] | |
| 3t
. - 6.57 =

Figure .31. Cage d’escalier d’étage courant.
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A

Palier

emmarchement

Paillasse

Figure .32. Différents éléments d’un escalier.

IV.4.2. Pré-dimensionnement

IVV.1.2 Etudes des escaliers a deux volées avec palier intermédiaire

[
[
[
!

A
A 4
A

1.35 2.40
Figure .33.Schéma statique.
IVV.1.2.1 Calcul de nombre des marches
Soit :
h : hauteur de contre marche,
H : hauteur d’un demi-étage,
g : largeur de la marche,
n : nombre de contre marches,

n-1: nombre de marches,

1.35
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L : projection horizontale de la longueur total de la volée

H 222 153 cm, on prend h = 17 cm.

Donc n :% = % = 9 (nombre de contre marches)

n-1 =8 (nombre de marches)

240

D’autre part : (n-1).g =L =¢ L 240
n-1 8

=g = 30cm.

D’apres la formule de Blondel, on a :59 cm < 2h+g < 66¢cm.

2x17+30=64 cm etque 59 cm<64 cm <66 cm.
17 0
tga=%= 0,56 = a¢=arctga = 29,54™

I1VV.1.2.2 Epaisseur de la paillasse et de palier

a. Epaisseur de la paillasse :

9,2<ep<13,8 onprendep=15cm.
b. Epaisseur de palier :

ep _ 12

Co0Sa COSa

Epalier—
€palier= 13,79 cm  on prend epaiier= 15 cm.
On adopte epatier= Epaillasse= 15 M

IV.4.3. Descente de charges :

> Paillasse :
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Tableau.9 : Charges permanentes et surcharge de la paillasse.

Désignation P(daN/m®) e (m) G (daN/m?)
Carrelage 2200 0,02 44
Mortier horizontale 2000 0,02 40
Lit de sable 1800 0,02 36
Revétement vertical 120 gz 120x % 68
Paillasse en B.A 2500% 218 = 459,76
cosa
. . 15 _ 1,5 31,03
Enduit en ciment 18x v o5 2058
017 187

Marche

2

2200% g: 2200%

G = 865,8 daN/m?
Q=250 daN/m?

» Combinaisons fondamentales

Pour une bande de 1m de largeur :

v/ Etat limite ultime (E.L.U) :

qu=1,35G+1,5Q=1,35x865,8 + 1,5 x 250 = 1543,83 daN/m>.

qu =qux 1 =1543,83 daN/ml.

v/ Etat limite de service (E.L.S) :
gser =G +Q = 865,8+ 250 = 1115,8daN/m?.

gser = gserx1 = 1115,8 daN /ml.

» Palier : Poids propre du palier
Tableau.10 : Charges permanentes et surcharges du palier.

Désignation P(daN/m?) e (m) G (daN/m?)
Carrelage 2200 0,02 44
Mortier de pose 2000 0,02 40
Lit de sable 1800 0,02 36
Enduit de ciment 18 1,5 27

71



Poids propredu palier

2500

0,16

400

G= 547 daN/m?
Q=250 daN/m?

> Combinaisons fondamentales :

Pour une bande de 1m de largeur :

v' Etat limite ultime (E.L.U) :

qu=135G+1,5Q=1,35x%x547 + 1,5 x 250 = 1113,45 daN/m>.

qu =qux 1 =1113,45 daN/ml.

v' Etat limite de service (E.L.S):
gser = G + Q = 547+ 250 = 797daN/m2. la

gser = qserx1 =797 daN /ml.

1V.1.2.4 Détermination des sollicitations

R —>

1,35

Figure .34. Schéma statique de 1’escalier.

a. E.LU:

Réactions des appuis

2,4

1,35

Y R, =0=R, +R; =(4, x1,35) +(q, x2,40) + (9, x1,35)
=R, +R, =6711,51daN




2
Ml =0 R {(1.?;5)% ’ 2'40((2.240) +1'35qu +1'35[(1.235) +2.40 +1,35j%}/3’1o

= R, =3355,75daN

2
2M/a=0= Ry = {(1.325)% " 2'40((2.240) +1'35Jql +1'35[(l.235) + 2-40+1_35)q2}/5’1o

= R, =5971,18daN

Effort tranchant et moment fléchissant

e 0<x<135 )
q
2v l‘-g\
Tx)=R, ~.x A / lT
2
M(X):RAX_%XZ Ra be—

q1 M
qz )N
e 135<x<3.75 N >

T(x)=R, ~1.350, — q,(x~1.35)

2
M (X): RAX_l.BS(X— 1:5jq2 _ (X_135) q

2 1

e (0<x<135 %" .
C

T(X):_RB +(,X TI <\l Vg
x2 )
M(X)=—RBX+q2? Y
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q2

1852,59

-)

4609.82(x=2.7)

4468,02

Figure .35. Diagrammes des sollicitations.

Tableau.11 : Effort tranchant et moment fléchissant(E.L.U).

Réaction Effort Moment T max M max Moment | nroment en
y (daN) tranchant | fléchissant | (daN) | (daN.m) | sur appuis travée
(m) (daN) | (daN.m) (Ms=0.3My) | (M=0-8Mo)
0 | 335575 | 3355,75 0
1.35 - 1852,59 1014,63
2,70 - 0 4609,82 | 3355,75 | 4609,82 1382,94 3687,85
3,75 - -1852,59 | 3515,62
5,10 | 4468,02 | -4468,02 0
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Remarque : les appuis doivent équilibrer un moment : M, =0.3M,qui conduit a un moment

réduit en travée : M, =0.8M,

-1382,94 -1382,94

|

(M )daN.m

3687,85

a. EL.S
Réactions des appuis

Y R, =0=R, +R; =(42x1,35) +(q1x 2,40) + (42 x1,35)
= R, +R; =4829,82daN

2
dDM/lg=0=>R, = [(1?;5) q, + 2.40[(2'240) +1.35qu +1.35((1'235) +2.40 +1.35jq2}/5.10

= R, =2414,91daN

2
dM/,=0=R; = {(1325) q, + 2.40[(2'240) +1.35qu +1.35((1'235) +2.40 +1.35Jq2}/5.10

= R, =2414,91daN

Effort tranchant et moment fléchissant 92 M
vy (
(] O <x<£ 135 v v l )
A / lT
T(X): Ry —0,X
X2 RA [ —
M(X):RAX_%? an M
(12v )‘/\
e 135<x<3.75 L l L >
A rvy v v w/ lT
T(x)=R, —1.35q, —q,(x—1.35) - «
_ 2 A <
M (x) = RAx—l.ss(x—l'ss]qz _(x 12'35) a

M q>
e 0<x<135 \ ¢




1
Q2 D a2
D)
A y v v v v v y Y v { B
"1.15 2.4 ) 1.22
L 4.8 K
I 1

~ ()
1338,96
2414,91

(M )daN.m

3324.68 (x=2.70)

Figure .36.Diagrammes des sollicitations.

76



Tableau.12 : Effort tranchant et moment fléchissant(E.L.S)

Réaction | Effort Moment Moment
X (m T max M max Moment
(m) (daN) | tranchant | fléchissant e (dahTarn) sur
(daN) appuis | EN
(daN) (daN.m) )
travée
(MaZO.BMO)
(Mt:0.8M0)
0 241491 | 2414,91 0
1,35 - 1338,96 2533,86
2,70 - 0 3324,68 | o404 91 |3324,68 | 997,40 2659,74
3,75 - -1338,96 2533,86
5,10 241491 | -2414,91 0

Remarque : les appuis doivent équilibrer un moment : M, =0.3M,qui conduit a un moment

réduit en travee : M, =0.8M,,

-997,40 -997,40
(M)KN.m
(+)
265:9, 74
Figure .37.Diagramme des moments retenus.
Conclusion
E.L.U E.L.S

Mt max= 3687,85 daN.m Mt max= 2659,74 daN.m

Ma max= 1382,94daN.m Ma max= 997,40daN.m

Tmax = 3355,75 daN Tmax = 2424,91 daN
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IV.1.2.5 calcul de ferraillage

a. ELU

a.1l En travée

__ M
K= 5, xb x d2
36878,5
14,17 x 100 x 142
4 =0133<ul =0.392 (acier FeE400)
Donc (A') nexiste pas.
a=125(1—\1-241)=0179
B=1-0,40a =093
fe
6, =— =348 MPa.
Ts
Ao M™ 368785 ...

p-d-o, 093x14x348
A:o,23.b.d.ftf£:1,69 cm?
Ame (Acal ’ Am'n ): 8’14 sz

Choix : 5T12—A=7,70 cm* ; esp 20

[

1>

I(:I

100 K

Figure . 38. Section calcul en travée.

T12— e =20cm < min [3h ; 33cm] = min [48 ; 33] cm = 33 cm— condition Vérifiée

Armatures de répartition

A_T170 =1,92cm?
4 4

Ar:5T8 = Ar=2,01 cm2/ml
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T8 — e =25cm < min [4h ;45cm]2 = min [64 ; 45] cm = 45 cm—> condition verifiée.

a.2 En appui

Mu 13829,4
K o, xbxd2 14,17 x 100 x 142

41 =0,05<ul =0.392 (acier FeE400)
a=010 ; pF=096
A =296 cm’
A. =169cm?
A (A 5 Avig )= 2,96 cm”?
Choix : 5T12—A=5,65 cm? ; esp 20.

Ar :5T8— Ar =2,01 cm2/ml

T8 — e =25cm.
a. E.LS:
Fissuratio n peu nuisible
Flexion simple -1 f
. P _ o<l ZyeB o o, <0,
Section rectangula ire 2 100
FE400

b.1 En travée :

y= 36878,5 _139
26597,4

a =0179 < 0,44 —» Condition vérifiée



b.2 En appui :

a = 0,10 < 0,44 — Condition Vérifiée.

Donc les armatures calculées a E.L.U conviennent a E.L.S.

e Vérification les efforts tranchants

SO T
2
T, = Tex
100b-d
. (0,2 f
7, =min
7

7, =0,23 MPa < 7, = 3,33 MPa — Condition vérifiée

2% (e -5 \Pa

=33557,5 N

=0,23 MPa

J =3,33 MPa

e Remarque : Les marches ferraillent constructivement avec T10 et ¢8.

Dessin de feraillage

+5.61

=153

.r
*
P
———9x17
&

- 30

T8

—_—

153 r
15+

e=15 *

J

#3008

2.74

Figure .39. Ferraillage des Escalier
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V.1.2.6.Etude de la poutre paliére

Dimensionnement :

Selon le BAEL91, le critére de rigidité est :

Lsht skjﬁshs& on prend h, =30cm
15 10 15 0
0.4h, <b<0.8h, =12 <b <240n prend b =25cm

1. Vérification des conditions RPA99 (version 2003) :

b>20cm 25cm>20 cm............ Condition vérifiée.

h>30cm<30cm>30cm............ Condition vérifiée.
%S 4 3—2 =12<4 ., Condition vérifiée.
Suivant R.P.A:min(h,b) >25¢cm ...cccceeves v C.

3. Charge supportée par la poutre :

Poids propre de la poutre palier : 0,3x0,25x25=1.87 KN/m

Réaction du palier sur la poutre : Reu=21.52 KN/m.

RBS = 15.44 KN/m.

Q=2,5 KN/m
On a:qu =1,35 x 1.87 +1,5 x 2,5 + 21.52 = 27.79 KN/m

Qser = 1.87 + 2,5 + 15.44 = 19.87KN/m

4. Calcul des sollicitations

a.E.L.U

2
= 29.62KN.m

Mo= qul
8
M= 0,75.Mp = 22.21KN.m

Ma=0,5.Mo = 14.81KN.m.

Tx=ql/2=(27.79 x2,92) / 2=40.57 KN



Allllllllllllllllllillﬂlillllllllla

2,92m

T

" .5s

.58

29,37 29.37

n 7854

Figure.40. Diagrammes des (M et T) de la poutre paliére

b.2E.L.S

qus.l?

Mo= =21.18KN.m

M= 0,75.Mo = 15.88KN.m
Ma=0,5.Mo = 10.59KN.m.

TX= qusl /2=(19.87 *2,92) / 2=29.01 KN

RENIRRNNIRNRRRNRRENTNsRRRRRRRINNNY

R
A\ x
\ 55 55

21-03\\ /21-03

M 56.10

Figure.41.Diagrammes des (M et T) de la poutre paliere.
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IV.1.2.7.Calcul du ferraillage
a. E.L.U:
a.1l En travee

_22,21x10°
# 100 (14) x14,17

= 0,08 <pl = 0.392 (acier FeE400)

Donc (A') nexiste pas.

a=125(1-1-24)=010

B=1-040c =0,96

o, == _348 MPa.
Vs

M™ 22210
p-d-o, 09x14x348

A= =4,75cm?

Anin =0,23-b-d -%:1,63cm2

e
A (A s Ay )= 4,75 cm”
Choix : 5T12

a.2 En appui :

_ 14,81x10°
# 100x (14, ) x14,17

=0,05<ul = 0.392 (acier FeE400)

Donc (A') nexiste pas.

a=12501-[1-24)=0,06

B=1-0,40¢c = 0,98

f

G, = —£ =348 MPa.
¥s
M ™ B 14810

A= =310cm?

f-d-o, 098x14x348
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A =0,23-b-d -%:1,63cm2

e

A (Auar 5 A ) =310 cm”

Choix : 3T12

b. ELS:

Fissuratio n peu nuisible
Section rectangula ire -

) ] g Si a <_}/ l+—f°28
Flexion simple 2 100
FE400

= 0, <0,

b.1 En travée :

y =139
a=010<044 .............. Condition vérifiée.

b.2 En appui :

a=006<044 ............ Condition vérifiée.

Donc les armatures calculées a E.L.U conviennent a E.L.S.

e Vérification I'effort tranchant:

max

T = quz" — 4057 KN.

7, =min (Lfm ;5 MPaj = 3,33 MPa.
7b

7, =0,33MPa<333MPa. .............. Condition vérifiee.

e Armatures transversales :
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h/ _

Nfs=1285mm
¢ =min %0=35mm

¢, =14 mm

Soit ¢g=8mm

Choix : 2T8 — 1,00 m?

e Calcul de I'espacement :

min (0,9d , 40 cm)=40cm
- f
d, <min A £ =16,78 cm.
b, -0,4
-0,3f
A ¢ =23,88cm
bo'ys (ru_O’B'ft?_S)
Soit 6, =15¢cm.
POUTR PALIER PP X330
20 3199 o) Z=m 1) B0z
3 I = - yl
.
2% =0 W] 1»
e e
- 3.70 —
1T — 1 2 — 2
+* I_I_I_m T I_I_IJ:LI&'
i; FF1J]J2 ? H:jm
Ll 3714 Ll 3714
o B0 = 30—
cad_fep 8 cad fap 38

gy

Figure.42.Coup de Poutre paliére.

gl

85



CHAPITRE V:

Etude sismique
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CHAPITRE V :

Etude sismique

V.1.Introduction

Vu que l’activité sismique peut se produire a tout moment, provoquant d’importants dégats
humains et matériels, les structures doivent étre congues et construites de maniere adéquate
afin de résister a ses secousses sismiques, toute en respectant les recommandations des

reglements parasismiques.

Le but de ce chapitre est de définir un modele de structure qui vérifie les conditions et

criteres de sécurités imposées par les régles parasismiques Algériennes RPA99/version 2003.
V.2. Etude sismique

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

par I’action sismique.

V.2.1Modélisation
Notre structure sera représentée par un modele tridimensionnel encastré a la base, ou les
masses sont concentrées au niveau des centres de gravité des planchers avec trois degrés de

liberté (2 translations horizontales, et une rotation d’axe vertical) (4.3.2 RPA99/v2003).

2.1.1 Modélisation de la masse

e La charge des planchers est supposée uniformément répartie sur toute la
surface du plancher. La masse est calculée par 1’équation (G+Q) imposée par
tableau 4.5 RPA99 version 2003 avec ($=0,2) pour un batiment a usage
d’habitation. (mass source).

e La masse volumique attribuée aux matériaux constituant les poteaux et les
poutres est prise égale a celle du béton a savoir 25kN/m?2,

e La charge de I’acrotére et des murs extérieurs et intérieurs (magonnerie) a éte
répartie aux niveaux des poutres qui se trouvent sur le périmétre des planchers

(uniquement le plancher terrasse pour I’acrotere).
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2.1.2 Modélisation de la structure étudiée :
La modélisation de notre structure a été effectu¢e a 1’aide du logiciel Auto desk Robot
Structural Analyses Professional 2016 qui est un logiciel de calcul automatique des

structures.

a) Présentation du logiciel
Robot Bat est un logiciel de calcul, d’analyse et de conception d’une variété tres large

de structures.

Ce systeme qui est basé sur la méthode des éléments finis, possede plusieurs

caractéristiques qui facilitent le travail de I’ingénieur :

- I donne plusieurs possibilités de création du modele.
- Il calcule automatiquement le centre de gravité et le centre d’inertie de chaque niveau ainsi
que le poids total de la structure.
- Contient une instruction qui détermine les erreurs et spécifie leur position « Vérifier
structure».
- Il permet un affichage des résultats sous forme de tableaux et graphiques bien deétaillés
comme il donne le maximum des efforts internes (moment fléchissant M, effort tranchant T,
efforts normales, contraintes c...).

b) Etapes de modélisation

Pour la modélisation nous avons suivi les étapes suivantes :

e Choix du plan de travail : notre structure est un modele tridimensionnel ;
e Choix de I’unité du travail ; KN et m ;

e Création graphique du modéle en utilisant I’interface du Robot Bat (voir figure V.1) :
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Figure.43. Modélisation de la structure par I’interface de robot bat.

Les poutres et les poteaux sont modélisés par des éléments barres, les voiles et les

dalles pleines par des panneaux.

¢ On introduit les propriétés du matériau utiliseé : les propriétés du béton (voir chapitre I)

e On introduit les propriétés de chaque élément de la structure : la section et le matériau
utilisé (voir chapitre I1)

¢ On introduit les conditions aux limites.

v' Détermination des charges : pour notre cas, on a trois types :

e Charge permanente G :Contient le poids total de la structure et la charge permanente
distribuée par les planchers aux poutres principales et secondaire ainsi que la poussée
des terres pour les voiles périphériques du sous-sol.

e Charges d’exploitation Q : Les charges d’exploitations distribuées par les planchers
aux poutres.

e Les forces sismiques E : contient les masses concentrées au centre de gravité de

chaque niveau et le spectre dans les trois sens(X, Y et Z)

v' Détermination des combinaisons de charges :
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1) 1.35G +1.5Q
2) G+Q
3) 0.8G +E
4) 0.8G- E
5 G+Q+E
6) G+Q-E
V.3.Choix de la méthode de calcul

Le choix des méthodes de calcul et la modélisation de la structure ont comme objectif de
prévoir aux mieux le comportement réel de I’ouvrage.
Selon Particle 4.1.1 du RPA.99 (Version 2003), les forces sismiques peuvent étre
déterminées par trois méthodes :

1- La méthode statique équivalente.
2- La méthode d’analyse modale spectrale.
3- La méthode d’analyse dynamique par accéléra gramme.
V.3.1.Méthode statique equivalente
» Principe de la méthode :(RPA99 (version 2003)/4.2.1)
Selon cette méthode les forces réelles dynamiques qui se développent dans la construction
sont remplacees par un systeme de forces statiques fictives appliquées successivement dans

les 2 directions orthogonales et ayant des effets équivalents a ceux de I’action sismique.

Le R.P.A.99 (version2003) permet sous certaines conditions de faire les calculs par cette
méthode, qui consiste a considerer la structure comme soumise a un effort tranchant a sa

base donné par la formule suivante :

v=%W

Avec :

A : Coefficient d’accélération de zone ;

D : Facteur d’amplification dynamique moyen ;
Q : Facteur de qualité ;

R : Coefficient de comportement et

W : Poids total de la structure.

90



» Condition d’application :(4.1.2 RPA 99 version 2003)
Cette méthode peut étre utilisée dans les conditions suivantes :

e Régularité en plan :(3.5.1.a RPA99 version 2003)

Selon I'article (a, 1), la structure est irréguliére en plan..........condition pas vérifie.

e Régularité en élévation :(3.5.1.b RPA99 version2003)

Selon I'article (b, 1), la structure est classée réguliere en élévation....condition vérifie.

e Outre ces conditions, la condition complémentaire suivante :

Zone lla : groupe d’usage 2, si la hauteur est inférieure ou égale a 7 niveaux ou 23m.
La hauteur de la structure est : h =25,50m > 23 m................ condition pas vérifie.
Conclusion

» La méthode statique équivalente n’est pas applicable, dans ce cas on va appliquer la
méthode dynamique.

V.3.2.Méthode dynamique modale spectrale

La méthode d’analyse modale spectrale peut étre utilisée dans tous les cas et en particulier,

dans le cas ou la méthode statique équivalente n’est pas permise.

Dans notre projet, une étude dynamique de la structure s’impose du fait que les conditions de
régularité en plan ne sont pas satisfaites.
Principe de la méthode :(RPA99 (version 2003)/4.3.1)

Il est recherché pour chague mode de vibration le maximum des effets engendrés dans la
structure par les forces sismiques, représentées par un spectre de calcul, ces effets sont par
suite combinés pour obtenir la réponse de la structure.
Cette méthode est basée sur les hypothéses suivantes :
e Concentration des masses au niveau des planchers.
e Seuls les déplacements horizontaux des nceuds sont pris en compte.
e Le nombre de modes a prendre en compte est tel que la somme des coefficients

massiques de ces modes soit aux moins égales 90%.
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e Ou que tous les modes ayant une masse modale effective supérieure a 5% de la
masse totale de la structure soient retenus pour la détermination de la repense totale
de la structure.

Le minimum de modes a retenir est de trois (3) dans chaque direction considérée.
Dans le cas ou les conditions décrites ci-dessus ne peuvent pas étre satisfaites a cause de
I’influence importante des modes de torsion, le nombre minimal de modes (K) a retenir doit

étre tel que :
K>3/N et T, <0.20sec...... (4-14) [RPA99 (version 2003)]
N est le nombre de niveaux au-dessus de sol (N = 8 niveaux)et T, la période du mode K.

=>K >348 => K = 7mod es
e Résultante des forces sismiques de calcul

L’une des premieéres vérifications préconisée par le “RPA99 version 2003 est relative a la
résultante des forces sismiques.

En effet la résultante des forces sismiques a la base “V:” obtenue par combinaison des
valeurs modales ne doit pas étre inférieur a 80% de la résultante des forces sismiques
déterminer par la méthode statique équivalente “V” pour une valeur de la période
fondamentale donnée par la formule empirique appropriée.

Si Vi<0,8V, il faut augmenter tous les parametres de la réponse (forces, déplacements,
0,8V

t

moments,.....) dans le rapport

e Calcul de la force sismique par la méthode statique équivalente

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

successivement dans deux directions horizontales orthogonales selon la formule :

.......... (4-D[RPA99 (version 2003)]

R
Avec :
A : Coefficient d’accélération de zone (RPA 99 version 2003/tableau 4.1) ;
D : Facteur d’amplification dynamique moyen ;
Q : Facteur de qualité (RPA99version 2003/tableau 4.4) ;
R : Coefficient de comportement (RPA99version 2003/tableau 4.3) ;

W : Poids total de la structure
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a. Coefficient d’accélération de zone A
Donné par (Tableau 4.1p34 RPA 99 ver 2003) suivant la zone sismique et le groupe

d’usage du batiment

- Zone sismique : lla (wilaya de Mostaganem)

_ —> A=0.15
- Groupe d’usage : 2(Ouvrage courants ou d’importance moyenne)

b. Calcul du facteur d’amplification dynamique moyen D

Ce facteur est fonction de la catégorie du site, du facteur de correction d’amortissement (1) et
de la période fondamentale de la structure (T).

_ 2.5 0<T<T,

2/3
D= 2.577(—2j T,<T <35 (4-2)[RPAQ9 (version 2003)]

2/3 5/3
(2.5 12 [@) T>3s
30) \T

Avec :
T»: Période caractéristique associée a la catégorie du site.

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

n=y1/ (2+£))207

Ou : & est le pourcentage d’amortissement critique fonction du matériau constitutif, du type

de structure et de I’importance des remplissages donné par le (Tableau 4.2 RPA 99ver
2003)

Portique en béton armé, remplissage dense = ¢ =7%

=>n=,/7/ (2 + 7)) =0.882>0.7.......... Condition vérifiée

Site meuble (Ss) = T.=0.50s (Tableau 4.7 RPA99ver2003)

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

empiriques ou calculées par des méthodes analytiques ou numériques.

e Les formules empiriques a utiliser selon le RPA99/version 2003 sont :
T=min (T=C, xh,** , T =0,09 al )

/D

hn : Hauteur mesurée en (m) a partir de la base de la structure jusqu’au dernier

niveau qui est égale a 25,50m
D : est la dimension du batiment mesurée a sa base dans la direction de calcul considéré

Dx=21,78m, Dy=15,84 m
Cr . Coefficient fonction du systeme de contreventement, du type de remplissage

(Tableau 4.6 RPA 99 ver 2003)
T=Cy hN3/4
Contreventement assuré partiellement ou totalement par des voiles en BA =>C+=0.05

T’ =0.05%(25,50)**=T = 0,565

25,50

T”x=0.09 222= 0,495
vy _ 25,50 _
T7y=0.09 222= 0,57s

Tx= min (0,56 ; 0,49) = 0,49s
Ty=min (0,56 ; 0,57) = 0,56

T2 <Tx<3,0s=>Dx=2.5n(T2 / 3)¥3(3 / T)%/3 = Dx=6.20
T2< Ty<3,0s = py=2,5% 0,88(0,40/0,57)*° = 1,74

c. Coefficient de comportement R
Portiques contreventés par des voiles =>R = 3,5(RPA99 ver2003 tableau 4.4)

d. Facteur de qualité Q

Le facteur de qualité de la structure est fonction de :
e laredondance et de la géométrie des éléments qui la constituent

e larégularité en plan et en élévation
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e la qualité de controle de la construction

La valeur de Q est déterminée par la formule :

6
Q=1+ Pyrereenn 4.4 (RPA 99/version 2003)

1

Pq . est la pénalité a retenir selon que le critere de qualité g "est satisfait ou non ".

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

Tableaul.13 : Valeurs des pénalités P q.

Critére Observée | Pq// Observée Pqg /I
9 (OIN) XX (OIN) vy
Conditions minimales sur les files de Non 0,05 Non 0,05
contreventement
Redondance en plan Non 0,05 Non 0,05
Regularité en plan Non 0,05 Non 0,05
Régularité en élévation Oui 0 Oui 0
Contréle de la qualité des matériaux Non 0,05 Non 0,05
Contrdle de la qualité de I’exécution Non 0,1 Non 0,1

Q=1+2Pq=1+0.30=1.30

Q=Qx=Qy=130

e. Calcul du poids de la structure W

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

w=Yw,
i=1

W, Etant donné par : W, =Wg; + fWq; oeonnene, (RPA99ver2003/formule 4.5)

Avec :

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

Wi : Le poids di aux charges permanentes de la structure au niveau “i” ;
Wi : Surcharges d’exploitation au niveau “i” ;

B : Coefficient de pondeération, fonction de la nature et de la durée de la charge d’exploitation.

p =0,2 (batiment d’habitation, bureaux ou assimilés).(Tableau 4.5) [RPA99ver2003]
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> Spectre de réponse de calcul
Cette analyse compte essentiellement a représenter I’action sismique par un spectre de calcul,

comme il est indiqué dans ’article : 4.3.3 du RPA 99 / version 2003 :

[ 1.25A (1+Tl (2,511%-1)) 0<T<T;
1

Q
Sa < 25 (L25A) () TasTsT2 (RPA99ver2003/formule 4.13)

250 (L25A) () () T2<T<3,05

2,51 (1,25A) (% )23 (%) B ( % ) T>3,0s

Représentation graphique du spectre de réponse

Salg
2.0
\
1
i
A
A
* 1
1.0 AN
N
q“h.
— _\___
r r;rinr Fan ! ||Ii"'1l
TPl T ||'|_l'_|l
0.00% 1.0 2.0 3.0
Figure .44. Spectre de réponse.
Avec :

Sa /g : Accélération spectrale
g : accélération de la pesanteur, (g =9,81N)

T : Période fondamentale de la structure.
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.Résultats de I'analyse dynamique :

P ] (a]
&2 @2 o] 1) ﬂ
a] o] o]
a2 o o] 6] o D
Lm o] o J
Figure.45. Disposition des voiles.
[1Caractéristiques dynamique propres:
Tableau .14: Période et facteurs de participation massique.
Eréau Masses | Masses Igllass Masse
Cas/M encg Période | Cumulée | Cumulée Moda Modale | Tot.mas.U | Tot.mas.U
ode [Hz] [sec] s UX sUY le UX uy X [ka] Y [kg]
0 [0) 0
6] 6] | | (%]

6/1 1,75 0,57 0,28 73,01 0,28 73,01 1385210,72 | 1385210,72
6/2 2,38 0,42 68,10 73,65 67,82 | 0,64 1385210,72 | 1385210,72
6/3 2,89 0,35 71,42 75,00 3,32 1,35 1385210,72 | 1385210,72
6/4 6,35 0,16 71,45 90,12 0,03 15,12 1385210,72 | 1385210,72
6/5 9,90 0,10 88,07 90,18 16,62 | 0,06 1385210,72 | 1385210,72
6/6 11,92 | 0,08 90,51 90,21 2,43 0,03 1385210,72 | 1385210,72
6/7 13,82 | 0,07 90,52 95,76 0,01 5,55 1385210,72 | 1385210,72
6/ 8 16,14 | 0,06 90,57 95,77 0,04 0,01 1385210,72 | 1385210,72

97




» Constations

L’analyse dynamique de la structure a conduit a :

Une période fondamentale : T=0.57s.

La participation massique dépasse le seuil des 90% a partir du 8™ mode.
Le 1¢ mode est mode de translation parallélement a Y-Y.

Le 2¢™ mode est mode de translation parallélement & X-X.
e3¢ mode est un mode de torsion

—Vérification de la période: [Article A.4.2.4.4/RPA99,V2003]

La valeur de (T) calculée a partir de la méthode numérique ne doit
pas dépasser celle estimée a partir des formules empirique sa propriétés
deplusde30%.

Tdynamique=0,57s<1,3Tstatique=1,3x0,56 =O,728SDCOnd|t|0n vérifiée.
La résultante de la force sismique: [Article4.3.6/RPA99,V2003]

Apres I’interprétation des résultats du fichier ROBOT, la résultante
des force sismiques a la base est égale a:

Soit :

V (statique) = AxDxQ w

Tableau 15 : Tableau récapitulatif du calcul de la force sismique statique.

D Q VstatiquelKN]
A R W [KN] _ _
Dx Dy Q Qy Vstatique | Vstati
X quey
0,15 620 | 1,74 | 1,35 | 1,35 | 35 | 138521 1501,96 | 1501,96

» Caractéristiques géométriques des voiles

On a opté dans le pré dimensionnement pour une épaisseur des voiles

e Vi=3.76m ;e =20cm.
e V;=3.23m ;e =20cm.
e V3=220m;e =20cm.
o V4=210; e=20cm.
e V5=2.00;e=20 cm.
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e V5=1.50;e=20cm.

D’aprés le fichier des résultats donnés par le logiciel ROBOT on a:

Tableaul6:Tableau de vérification de la résultante de la force sismique.

0,80Vtatiquel | Vdynamiquel | Vdynamique>0,80Vst
KN] KN] atique
Sens X-X 1201,57 1307,69 Condition vérifiée
Sens Y-Y 1201,57 1263,43 Condition vérifiée

Tableau.17 : Distribution de la résultante des forces sismiques selon la hauteur.

X-X

ETAGE | HE |[HCUM| WPCUM WP/ETAGE WiHi SOM WiHi F KN V KN
1 4,08| 4,08 | 17083,0213 3027,8825 12353,76 12353,76 -176,949 | -2523,63
2 3,06| 7,14 | 14055,1388 3027,8825 21619,08 21619,08 -309,661 | -2346,68
3 3,06| 10,2 | 11027,2563 3027,8825 30884,4 30884,4 -442,373 | -2037,02
4 3,06 13,26 | 7999,3738 3027,8825 | 40149,72 40149,72 -575,085 | -1594,65
5 3,06| 16,32 | 4971,4913 3027,8825 | 49415,04 49415,04 -707,797 | -1019,56
6 3,06 19,38 | 1943,6088 3027,8825 58680,36 58680,36 -840,509 | -311,77
7 3,06| 22,44 | -1084,2737 3027,8825 67945,68 67945,68 -973,221 | 528,74
8 3,06| 25,5 | -4112,1562 -4112,156 -104860 -104860 1501,96 | 1501,96

-2523,63
Y-Y

ETAGE | HE |HCUM| WPCUM WP /ETAGE WJIHJ SOMME WIHI F kn V KN
1 4,08| 4,08 | 17083,0213 3027,8825 12353,76 12353,76 -176,949 | -2523,63
2 3,06| 7,14 | 14055,1388 3027,8825 21619,08 21619,08 -309,661 | -2346,68
3 3,06| 10,2 | 11027,2563 3027,8825 30884,4 30884,4 -442,373 | -2037,02
4 3,06 13,26 | 7999,3738 3027,8825 | 40149,72 40149,72 -575,085 | -1594,65
5 3,06| 16,32 | 4971,4913 3027,8825 | 49415,04 49415,04 -707,797 | -1019,56
6 3,06| 19,38 | 1943,6088 3027,8825 58680,36 58680,36 -840,509 | -311,77
7 3,06| 22,44 | -1084,2737 3027,8825 67945,68 67945,68 -973,221 | 528,74
8 3,06| 25,5 | -4112,1562 -4112,156 -104860 -104860 1501,96 | 1501,96

-2523,63
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» Calcul et veérification des déplacements

L’une des vérifications préconisées par le RPA99, concerne les déplacements latéraux inter
¢étages. En effet, selon I’article4.4.3 et5.10 du RPA99 version 2003 I’inégalité ci-dessous doit

nécessairement étre vérifice : A% <A et A <A
Avec :
ox =R o, et 6! =R oL
Ay =64 —S8¢, et A =6]-56),
A’ : Correspond au déplacement relatif au niveau K par rapport au niveau K-1 dans le sens x-
X (dans le sens y-y, A’ ).
Sy - le déplacement horizontal di aux forces sismiques au niveau K dans le sens x-xobtenu
par Robot Bat 2016(dans le sens y-y, 5. )
R : Coefficient de comportement de la structure.
Déplacement relatif admissible (toléré) : A = 0,01he

Ou : he représente la hauteur de 1’étage.
v" vérification du déplacement relatif de tous les niveaux est effectuée sur le tableau

suivant :

Tableaux .18 : Déplacement relatif de tous les niveaux.

5= | By = | Ax=duc- | T
' h | Bekx | Oeky R:fs R:g kX6 | 8k - 8k | 0,01h | Observation | Observation
Niveaux | (mm)| (mm) | (mm) eloc| % Oely i w | (mm) | Akx< 0,01h | Aky< 0,01h
(mm) | (mm) (mm)
(mm)
8étage | 3060| 0,2 | 04 1 2 -0,5 1 30 vérifiée vérifice
7étage | 3060| 03 | 06 | 15 3 -0,5 05 | 30 vérifiée vérifice
6 étage | 3060 | 04 | 07 2 35 0 05 | 30,6 | verifiée vérifiée
5 étage | 3060 | 04 | 08 2 4 0,5 0 306 | vérifice vérifiée
4 étage | 3060 | 05 | 08 | 25 4 0 0 306 | veérifice vérifice
3étage | 3060 | 05 | 08 | 25 4 0 05 | 30,6 | vérifiée vérifice
2 étage | 3060 | 05 | 07 | 25 | 35 0 0 306 | veérifice vérifice
létage | 4080| 05 | 0,7 | 25 | 35 2,5 35 | 408 | vérifice vérifiée

100




> Justification vis-a-vis de Peffet PA : (A.5.9 RPA99 ver 2003)
Les effets du second ordre (ou effet P-A) peuvent étre négliges dans le cas des batiments

si la condition suivante est satisfaite a tous les niveaux :

0= A 019

<y

Pk = poids total de la structure et des charges d’exploitation associées au-dessus du niveau k.

Pe= 3 (W, +BW,)

i=k

A, : Déplacement relatif du niveau k par rapport au niveau (k-1)
hk : Hauteur de I’étage k

Vi : Effort tranchant d’étage au niveau k

v, =2Fi F - wxh, x(v, - F,)
i=k ZWiXhi

AVec :

Wi : Poids propre de I’étage ;

hi : Hauteur cumulée a la base de la structure ;

vt : Force sismique totale.

AVec:
F. =0 si T<0,7s
] ..... (RPA99 ver2003/4.2.5)
F, =0,07TV si T>0,7s

Ona T=0,49sec>0,7sec =>F=0

Remarque :
e Si: 0.10 <¢, <0.20, les effets P-A peuvent étre pris en compte de maniere
approximative en amplifiant les effets de ’action sismique calculés au moyen d’une

analyse élastique du 1° ordre par le facteur m
Y%

e Sig, > 0.20, la structure est potentiellement instable et doit étre redimensionneée.

> Les résultats obtenus sont regroupés dans le tableau suivant :
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Tableaux.19 : Vérification de I’effort pA :

( P-Delta) - Ex
Niveau Height P Vx Ux Ax Ox check
mm kN kN mm mm| 0,0141
ETAGES| 3060 | 166877 | 130769 | 02 |02 | 000834 | [OF
ETAGE7| 3060 | 169779 | 12778 | 05 03| 001303 | 0%
ETAGEG| 3006 | 168328 | 121383 | 08 |04| 001845 | 07
ETAGES| 3060 | 168328 | 111819 | 13 |04 00198 | 007
ETAGE4| 3060 | 168328 | 99580 | 17 05| 002762 | 07
ETAGE3| 3060 | 168328 | 84454 | 22 05| 003257 | 0P
ETAGE2| 3060 | 167832 | 651,64 | 2,7 |05 0,04208 DNEOLE'A
ETAGEL| 4080 | 207409 | 39869 | 31 |05| 006375 | 07
(P-Delta) - EY
Niveau Height P Vy Uy By O check
mm kN kN mm mm| 0,0141
ETAGES| 3060 | 166877 | 126343 | 04 |04| 001727 | 0%
ETAGE7| 3060 | 160779 | 123138 | 1 06| 002703 | 0%
ETAGE6| 3060 | 168328 | 116703 | 17 07| 0033 | [IOF
ETAGES| 3060 | 168328 | 107475 | 25 |08| 004095 | 0%
ETAGE4| 3060 | 168328 | 95161 | 32 |08| 004625 | 07
ETAGE3| 3060 | 168328 | 79532 | 4 |08 |00ss33 | 107
ETAGE2| 3060 | 167832 | 60780 | 47 |07 |006316 | 107
ETAGEL| 4080 | 207409 | 37419 | 54 [07| 00ss1 | 0%
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D’apreés le tableau ci-dessus :
0<0.1 I’effet P-A est négligeable
Donc I’effet P-A est négligeable pour les deux directions.

Conclusion

L’étude sismique nous a permis d’entreprendre plusieurs vérifications visant & une conception
et un comportement parasismique optimal de notre structure et cela par une disposition
adéquate des voiles assurant le contreventement de notre batiment

On peut énumérer les étapes essentielles élaborées lors de cette étude :

¢ déterminer les modes propres de telle maniere a ce que la 1% et 2°™mode soit
transrationnel, la 3°*™°torsionéventuellementaussi a vérifier les périodes fondamentales
correspondantes ainsi que la sommation des participations massiques cumulés

¢ Vérifier effort tranchant a la base obtenu par ’approche statique équivalente est
spécifié comme I’effort tranchant minimal a la base (=0,8.Vstatique), avec
I’amplification de ce obtenu par I’analyse dynamique qui est ajustée par rapport a la
valeur obtenue par le calcul statique équivalent s’il été inférieur.

¢ Vérifier le déplacement inter-étage qui est un I’indice de la flexibilité de notre modeéle
a chaque étage.

¢ Vérifier I’effet P-A pour la stabilité de structure vis-a-vis de moment du 2°™ ordre.

Ces criteres sont Vérifiés pour le modele parasismique adopté.
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CHAPITRE:VI
ETUDE DES PORTIQUES

104



CHAPITRE:
ETUDE DES PORTIQUES

VI1.1. Introduction

Notre structure est un ensemble de poteaux (verticaux), poutres (horizontaux) et

voiles, ils sont capables de reprendre la totalité des forces verticales et horizontales (ossature
auto stable).
Le calcul de leurs armatures longitudinales et transversales dans les poutres et poteaux est
effectué en considérant les sollicitations dues aux charges gravitaires (charges permanentes et
d’exploitations) et sismiques selon les combinaisons d’actions définies dans les deux
reglements de calcul utilisée a cette effet, a savoir le réglement de calcul [BAEL91] ; et le
reglement [RPA99/Version 2003].

V1.2, Ferraillage des portiques

V1.2.1. Combinaisons d'actions :

Dans le cas des batiments courants, les diverses actions sont noté comme suit:
e G : Charges permanentes.
e Q : Charges d'exploitations.
e E : Efforts sismiques

» Combinaisons prises en compte :

BAEL 91 : Combinaisons fondamentales ou bien durables et transitoires;
1.35G +1.5Q —>E.L.U.
G+P —> E.LS.

> Pour les poutres et poteaux :

1,35G +1,5QG +Q } Combinaisons fondamentales [BAEL91].
G+Q+EXx
G+Q+Ey

0,8G *+ Ex Combinaisons accidentelles [RPA99/V2003].
0,8G + Ey

Les efforts sont calculés en tenant compte de ces combinaisons a l'aide du logiciel
« ROBOT».
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V1.2.2. Ferraillage des poutres :

On distingue deux types des poutres :

e Poutres principales : (30x45) cm?,

e Poutres secondaires: (30x35) cm?.

» Ferraillage réglementaire :
Recommandation du [RPA99/V2003]

a) Armatures longitudinales : [Article7.5.2.1]
e Armatures minimales : 0,5 % B en toute section et en zone lla,
e Armatures maximale 4 % B => zone courante ; 6 % B => zone de recouvrement.
e Longueur de recouvrement est de 40 @ pour la zone lla.
Avec :
B = la section de la poutre.

b) Armatures transversales : [Article7.5.2.2]

v La quantité d'armatures transversales minimales est donnée par :
A, =0.003xSxb

Avec :

b : Largeur de la section

S : L'espacement des armatures transversales.

v L'espacement maximal des armatures transversales est déterminé comme suit :

e Dans la zone nodale et en travée si les armatures comprimees sont
nécessaires :

S =min (% ;12 X 0)ouS = min (h/4;120)
e FEn dehors de la zone nodale : s < gou S= E

Reglement [BAEL91/Article6.1]

La section minimale des armatures longitudinales en flexion simple est :

f
A =0.23x fx bxd = Pour les armatures tendues.

» Les sollicitations des poutres :
A l'aide du fichier des résultats donné par le logiciel "ROBOT", on obtient les résultats suivants :
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Tableau .20 : Tableau récapitulatif des moments fléchissant et efforts tranchants.

- S Poutres principales | Poutres secondaires
Combinaisons Sollicitations (30x45) (30x40)
M [KN.m] 81,60 58,09
E.L.U N IkN] 0 0
(1,35G+1,5Q) Ma [KN.m] -109,72 -63,94
N [KN] 0 0
M:[kN.m] 60,17 42,63
N [KN] 0 0
E.L.S (G+
(G+Q) Ma[kN.m] -80,22 -46,80
N [KN] 0 0
M [kN.m] 69,24 61,18
A.C.C N [kN] 0 0
(G+Q+E)
086G * E) Ma [kN.m] -115,91 -85,49
N [kN] 0 0
Effort
Tranchant T [kN] 150,70 111,56
1. Armatures longitudinales :
e Conditions imposees par le RPA99 (version 2003) :
Poutres principales : A;, =),005x30x 45 =6,75cm?
Poutres secondaires: A;, = 0,005x30x40 =6cm?2
2. Armatures transversales :
e Conditions imposées par le BAEL.91 :
- Poutres principales: A, =0.23x % x 30 x 45 =1,63cm?
- Poutres secondaires: A . = 0.23x % x 30 x 40 =1,44cm?
Exemple de calcul : t
> Ferraillage de la poutre principale (30x45) cm?: 45 40,5
a. Entravée: \
v’ Etat limite ultime (E.L.U.) : e -
M 30
t =81,60KN.m « .

Figure .46. Section de calcul en travée.
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» Vérification de existence des armatures comprimées :

e M; - 81600 _—o12em?
o,-b-d°  1417x30x40,5
Avec:d=h——= cm
10
=< Mg == A’N’existe pas
1000, >1000s, = o, = 1= = 490 _ 348v1pa
vy, 115

= o =1.25x [1-\1-2u)=0,16
f=1-040 =0,93

> Deétermination des armatures:

A M{ 81600
o, B-d  348x093x405

2

6,22cm

v Etat limite de service (E.L.S.):

Mger =60,17 KN.m

Flexion simple )

Section rectangulaire avec A’ A 1 Jes

\ 2 100

Il
\%
S]
IA

=

Acier FeE400 Fissuration peu nuisible

_ M} _ 81600
Y M€ 60170
1,35-1

a2y IZTSO: 0,42 > a = 0,16 = condition vérifiée

=1,35

Donc : le ferraillage calculé a ’ELU convient pour I’ELS.

Situation accidentelle (ACC) :

MAC =69,24 KN. m

» Vérification de I’existence des armatures comprimées:
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mpce 69240
opXbxd®  18,48X30Xx40,5

= 0,076

fc28
Op

op = 0,85 X

u= 0,076 <u,, =0,379 =>A"n’existe pas et

£ 400
€& > € => 04 = 8—=T=400MPa
s

Avec : &4 = 1 (situations accidentelles)

a=125(1-,/1-2p) =>a=0,098
B=1-040=>p =096l

> Deétermination des armatures :

e ME 69240 aat e
t T o, xBxd 400x0961x405 M

A. = max(Acap, Agcer Apin) = 6,75 cm?
» Choix des armatures :
5T14 A—» 7,70 cm?

b. En appuis
v/ Etat limite ultime (E.L.U) :

MY = -109,72 KN.m

» Vérification de I’existence des armatures comprimées :

My 109720
opXbxd?  14,17x30%40,52

o= = 0,157

p= 0,157 < Bo= 0,392 =>A n’existe pas et ;

f. 400
5 1,15

a=125(1—-,/1-2y) =>a=0215

B=1-04a=>p =0,914

1000g, > 1000g, => o, = = 348 MPa

» Détermination des armatures :

= 18,48 MPa avec 9}, = 1,15 (situations accidentelles)
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u_ My 109720 _ 5 _
Aa = osxPxd  400X0,914X40,5 741 cm 45
40,5
v Etat limite de service (E.L.S) : X ™ -
|

Mser = —80,22KN. m
Figure .47. Section de calcul en appuis.

Flexion simple

? y—1

. _ , ;
Section rectangulaire avec A'A > => ¢ 4 fcos

S A—
2 100

Acier FeE400

Fissuration peu nuisible /

MY 109720
~ MSeT 80220

Y 1,37

o< 1,37-1

+ %z 0,44>0=0,215 — condition Vérifiée.
Donc : le ferraillage calculé a ’ELUR convient pour ’ELS.
Situation accidentelle (ACC) :

MAce =-115,91 KN.m
» Vérification de ’existence des armatures comprimées :

MAce 11591
opxbxd®  18,48X30x%40,5%

fCZB
&y,

L= = 0,0127

op = 0,85 X = 18,48 MPa avec 6y = 1,15 (situations accidentelles)

w= 00127 <y, =0,379 =>A'n’existe pas

fe
5

a=1,25(1-/1-2p) => a =0,0159

B=1-04a=>p =0,994

400
€ > € =>05 = =T=4OOMPa
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» Détermination des armatures :

MAce 115910

= =727 2
o, xBxd 400x0,994x405 20 M

Acc _
A =

A, = max(Acap, Aace) Amin) = 7,27 cm?
» Choix des armatures :
5T14A=— 7,70 cm?

Vérification de I’effort tranchant :

Tmax =150,70 KN

» Vérification de ’influence de I’effort tranchant au voisinage d’appuis :

[CBA93/A.5.1.3]

TiraX < 0,267 X a X b X f ,g
Avec :

a=09xd=09% 40,5 =>a=3645cm

Tmax = 150700 N < 0,267 X 36,45 X 30 X 25 x 102 = 729911,25N
Donc : il n’ya pas d’influence de I’effort tranchant au voisinage des appuis.

> Vérification de ’influence de Peffort tranchant sur les armatures

longitudinales [Article CBA93/A.5.1.3.2] :

Vs M3 ]
A, > -2 |Tmax
A T 0o xd

109720
0,9%x40,5

A= 7,70 cm? 2 222 % 102 x [150700 + | = 442 cm2Condition verifiee.

» Verification si les armatures transversales sont perpendiculaires a la ligne

moyenne [Article CBA93/A.5.1.1/A.5.1.2.1.1] :

| T 15070
" bxd 30x40,5x100

T = 0,124 MPa

Fissuration peu nuisible : T, = min [0,2 f;” ;4Mpa] = 3,33 MPa
b
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T = 0,124 MPa < T, = 3,33MPa => Les armatures transversales sont

perpendiculaires a la ligne moyenne.

» Section et écartement des armatures transversalesA,:

e Diametre des armatures transversales : [Article BAEL91/4.2.3]

D < h b A

mln(35 10’ ““‘“)

0. < (45 30 12)—12

¢S min{oes 75 = Le tm

On prend : @, = 8 mm de nuance d’acier FeE235=>A, = 4@ = 2,01 cm?
(1 cadre +1 étrier).

e L’espacement des armatures transversales [Article CBA93/A.5.1.2.2/

A5.1.23]:
A S Ty — 0,3fip5 X k —> {k = 1 (flexion simple)
by X 8y 0,8 X f(sin a + cos ) a=90°
0,80 x A; xf, 0,80 x 2,01 x 235
Oy < = 50,38 cm

bx (T, — 0,3 X fzg) 30X (0,88— 0,3x2,1)

8¢, < min(0,9d ;40cm) = min( 36,45 ;40) = 36,45 cm

5 At><fe_2,01><235
t3 _O4Xb 0,4 X 30

= 39,36 cm

Selon le RPA99 (version 2003)

e Zone nodale

h 45
Ots < min (Z' 12(2)) = min (T' 12 x 1,2; 30) =11,25cm => §;, = 10 cm

e Z0ne courante

h 45
8t5S§=7=22,5cm=>8t5=20cm
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A;=0,003 X 5y, X b=0,003% 10x 30 = 0,9 cm?

Donc :{

e Zone nodale

6 =10 cm
0y = 20 cm

e Zone courante

zone nodale
zone courante

A:= 0,003 x 8., X b=0,003x20x 30 = 1,8 cm?

Longueur de recouvrement : L, = 40 @,,.«

» Vérification des armatures transversales :

Tableau.21 : Tableau récapitulatif de ferraillages trouvé par SOCOTEC.

Anmin [cm?] Longueur de
Acal .. A cor
Types de poutres Armatures choisies recouvrement
BAEL | RPA | [cm?] [cm2]
[cm]
Poutre Travée 6,22 5T14 7,70 56
o 1,63 6,75
principale | A i 7,41 5T14 7,70 56
Poutre Travée 5,7 6712 6,79 56
) 1,44 6
secondaire | apnjs 6 5T14 6,16 56

V1. 2.3. Dessins de ferraillages de la poutre principale et la poutre

secondaire :

:

Poutre principal en }

appuis
5T14
S »
(Vo
v
— — ®
3T14 T
. 30

Poutre secondaire en
ppuis

a

5T14

3T12

///I

iy |

30

0
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Poutre principal en Poutre secondaire en
travée travée

3T14 3714

Cadre+Etrier @8

Q "4
3714 W[4
5T14  JA—FH o 3712 7
30 . 0 .

Figure .48.ferraillage de la poutre.

V1.2.4. Ferraillage des poteaux :
> Définition :
Les poteaux sont des éléments verticaux, constituant les éléments porteurs du systéme

planchers poutres par point d'appuis isolés

> Leursroles:
- Supporter les charges verticales (effort de compression dans le poteau) ;

- Participer a la stabilité transversale par le systéme poteaux — poutres pour reprendre

les efforts horizontaux :
- Effet du vent ;
- Effet de la dissymétrie des charges ;
- Effet de changement de la température;
- Effet des efforts sismiques et

- Limiter I'encombrement (surfaces réduites des sections de poteaux).
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Les poteaux sont sollicités dans deux sens (x et y), ils sont calculés en fonction de I'effort

normal N et ; le moment fléchissant M selon les cas suivants :

Sens y-y Sens x-X

Mxmax —> NCOI’F - A:I'

M —>N — A4

y max corr

N = Micorr = A2 Npw =M — A5

I\Imin - M xcorr — A3 Nnin - Mycorr - A6
N

/
aw >

M

—

M

N,

M, ¥

Figure .49. Direction des moments et effort normal dans un poteau.

Les sollicitations sont calculées a 1’aide du logiciel ETABS sous les combinaisons d’action

suivantes :
On prend le cas le plus défavorable (1,35G+1,5Q) pour la situation durable et
(G+Q=E) et (0.8G£E) pour la situation accidentelle. [RPA99/V2003]

» Le ferraillage :
Le ferraillage des poteaux sera déterminé en respectant les différentes regles
imposées par le RPA99(2003) et le BAEL91.

a) Lesarmatures longitudinales :
Pour les armatures longitudinales, on doit respecter les conditions suivantes :
» Conditions de RPA99 (version 2003) :
Les armatures longitudinales doivent étre a haute adhérence, droites et sans crochets :
e Leur pourcentage minimal sera de : 0.8% en zone Il a.

e Leur pourcentage maximale sera de :
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v" 4% en zone courante et
v 6% en zone de recouvrement.

Le diamétre minimum est de 12mm

La longueur minimale de recouvrement est de :
v' 40¢ enzonella

e La distance entre les barres verticales dans une face du poteau ne doit pas
dépasser : 25cm en zone Il a

e les jonctions par recouvrement doivent étre faites a I'extérieur de la zone nodale
(zone critique)

e Les longueurs a prendre en compte pour chaque barre des armatures longitudinales

dans la zone nodale sont :

L'=2xh
h, i I
lh’ = max (Z' by; hy; 60Cm> Poteau
S
Poutre
|
h’ L |
ZY oAt
\
hl
Avec :
h: Hauteur de la poutre;
b et a : Section d'un poteau; — Ll -
he: Hauteur libre entre deux étages. Figure .50. La zone nodale.

» Reglement [BAEL91/Article A.8.1.21]

La section A des armatures longitudinales doit respecter les conditions suivantes :

Al > 4cm? par métre de perimeétre
=> Pour une section entierement comprimée.

02% <A <5%B
Avec :

B : Section totale du poteau.
f . -
Anin = —22 X BPour une section entiérement tendue.

T fe
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b)

Pour les sections rectangulaires, la distance maximale de deux barres voisines doit

respecter la condition suivante :

c< min (b+10cm ; 40cm) § | a| | "
Avec : C!p (!p C!p
b: la petite coté du rectangle. b : : :
Les armatures transversales : CP c;p Ci)
» Conditions de RPA99 version 2003 At ¥

c

Les armatures transversales des poteaux A: sont calculées a I'aide de la formule :

ﬁzpaxTu
& — axf,

Avec :

Ty : Effort tranchant;

a : Hauteur totale de la section brute;

fe: Limite élastique des armatures transversales et

pa: Coefficient dépend de I'elancement géométrique Ag.
pa =25 si Ag =5 avec : Agz%
Pa=03,75 si Az <5

&t : Espacement entre les armatures transversales;
Zone nodale : 6; < min (100,; 15 cm)(Zone 1l-a).

Zone courante : &, < 150, (Zone 1l-a).

Section minimale des armatures transversales:

en % est donnée comme suit

t
8. X b
Si

3 < Ag <5 - Interpolation des valeurs limites précédentes
Ag <3 -0,8%
Ag =5 - 0,4%
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Avec:
a et b : Dimensions de la section droite du poteau dans la direction de déformation considérée.

L¢ : Longueur du flambement.
> Conditions de [BAEL91] : [BAEL91/A.8.1.3]

Le diamétre des armatures transversales doit étre :

1
(pt = §(leax

L'espacement des armatures transversales a pour valeur :
0¢ = min(15¢, . ;40 cm;b + 10 cm)
Avec :
b : La plus petite dimension de la section transversale du poteau.

©1min -L€ plus petit diametre des armatures longitudinales nécessaire a la resistance.

Dans la zone de recouvrement des armatures longitudinales, il faut prévoir trois cours des

armatures transversales.

L, IMinimum 3 cours
I\
L -
\ i
—_ T |
1\ 1\

Figure .51.Les armatures transversales dans la zone de recouvrement
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Sollicitations de calcul :

Tableau.22 : Tableau récapitulatif des sollicitations.

Poteau Poteau Poteau Poteau
combinaisons Les efforts
(50*50) (45*45) | (40*40) | (35*35)
Nmax 1216,30 1051,42 330,21
[KN] 593,27
My cor 1 1 18,4
1.35G+1.5Q Cas1 % 0,65 8,43 8,39
[KN.m]
Myecor 16,90 7,51 3,55 10,07
[KN.m]
Mumax 39,51 5303 | 4923 | -49.68
[KN.m]
Cas 2
G+ Q +E Ncor -813,59 296,04 9,40 104,78
0.8G+E [KN]
MYmax - - -
Cas 3 44,17 57,40 71,03 56,47
[KN.m]
My, - B B
max 44,17 57 40 71,03 56,47
[KN.m]
Cas 3
Neor 108,82 92,46 77,49 37,32
[KN]
Nmax -813,59 -511,67 -85,09
-141,76
[KN] ’
Micor 2,68 15,76 19,25 -39,43
Cas4
[KN.m]
Mycor 39,51 14,14 17,78 12,33
[KN.m]

» Calcul des armatures:
Exemple de calcul : Poteau (50x50) cm
c) Lesarmatures longitudinales :

b =50 cm h=50cm d=45cm c¢=5cm

119



1% Cas :
Sens y-y:
N =1216,30KN M = 16,90KN.m

M 16,90 h
e=—= =0,014m= 14cm<e= —=4,17 cm
N 1216,30 12

L'excentricité est inférieure & la moitié de la distance du noyau central -On a une

compression excentrée.
v' Etat limite ultime (E.L.U) :

_ N—100 xB x oy,
e 100 X oy

!

A= 1216300 — 100 x 50 x 50 x 14,17

= = — 2 < — 2
A 00 X 348 66,84cm? < 0 - A}, = 0 cm?.
Etat limite de stabilité de forme :

> Calcul de I’élancement :

A—346><1f
= 3,46 x

Avec :

If = 0,7 X Lo[BAEL91/VI.3]

196 _

=> 3,46 X = 10,43 < max [50 167 X %] = 50 = La condition est vérifiée

Le calcul se ramene au calcul de la méme section en flexion composée sollicitée par :

Le
e, = max(Zcm; 550 > =2cm
e 417 _ Ayy 10,43\ _

{ N; =a; XN=1,02%1216,30 = 1240,63 kN

M; = N; x(e+e,) Xx1072 =76,55kN.m
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> Position du point d’application de ’effort N :

My 76,55
N,  1240,63

e, = = 0,062 m = 6,2 cm<§ =25 cm

Le point d'application de I’effort normal de compression se trouve a l'intérieur de la section

Figure .52. Position de N1, Myet M1 sur la section transversale.
» Verification si la section est partiellement comprimée :
(0,337 xh—0,81xc;) xo, xbxh<N;(d—c;) =M,

1. =(0,337 x50 —0,81 x5)14,17 x 50 X 50=>(1) = 453,44kN.m

2. =N; x(d—c¢)—M; =1240,63 x 1072(45 —5) — 325,04 = 171,212kN.m

M1:N1Xe

Avec :

h
e=e1+<z—c>=26,2cm

M; = 1240,63 X 26,2 x 1072 = 325,04 kN.m

(1) > (2) = Section partiellement comprimée, le calcul se rameéne en flexion simple de
la méme section sollicitée par le moment.

» Vérification de ’existence des armatures comprimées :

M, 325040 _ .
e o xbxd? 1417 x50 x 4552
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L= 0,22 < uap = 0,392 => A n’existe pas et ;

f
1000g > 1000g; => 0, = — = 348 MPa

S5
a=1,25(1-/1-2p) =>a=0,315
B=1-04a=>p=0,874
> Détermination des armatures :

M, 325040 — 23.49 cm?.

A= =
17 6,xBxd 348 x 0,874 x 45,5

On revient a la flexion composée :

N 1240630
=23,49 —
100x05 100x348

A=A, — = —12,16 < 0 » AFC = 0 cm?

Sens x-X :

N=1216,30 KNMx=9,1KN.m

e==—21_-000748m = 0,748 cm<e= — = 4,17 cm.
N 1216,30 12

L'excentricité est inférieure a la moitié de la distance du noyau central -On a une

compression excentrée.

v’ Etat limite ultime (E.L.U):

_ N—100xB X oy,
e 100 X o

!

, 1216300 —100 x 50 x 50 x 14,17 ’
A= 100 x 348 = —66,84cm? < 0 » A} = 0 cm?.

Etat limite de stabilité de forme :

> Calcul de I’élancement :

7\—346><1f
= 3,46 x

Avec :

;=07xL, [BAEL91/VI.3]

% = 13,56 < max [50 167 X ﬁ] = 50 = La condition est vérifiée

Le calcul se ramene au calcul de la méme section en flexion composée sollicitée par :

=> 3,46 X
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e, = max(Zcm; ﬁ) =2cm

10,43

e 048 _ ANz 2 —
s =7-0007<075 > a; =1+02(;)% = 1+0,2()*=1,02
{ N; =0y XxN=1,02x%1216,30 = 1240,62 kN

M'; = N; X(e+e,) x1072 =34,09kN.m

» Position du point d’application de I’effort N :

Mry 34,09
N;  1240,62

e, = = 0,0275 m = 2,75 cm<; = 25 ¢m

Le point d'application de I’effort normal de compression se trouve a l'intérieur de la section

LT

i
-3

1l
‘_'F

Figure .53. Position de N1,Mz1 et M’y sur la section transversale
» Verification si la section est partiellement comprimée :
(0,337 xh—0,81 X¢;) Xop, Xbxh<N;(d—c¢;) — M,
1. =(0,337%x50—-0,81%x5)14,17 x50 x 50 =>(1) = 453,44 kN.m
2. =N;x(d—c)—M; =1240,62 % 1072(45 —5) — 282,24 = 214,01 KN.m
M; =N; Xe

Avec :
h
e=¢e; + (E_ c) = 22,75 cm

M; = 1240,62 x 22,75 x 1072 = 282,24 kN.m

(1) >(2) = Section partiellement comprimée, le calcul se raméne en flexion simple de

la méme section sollicitée par le moment.
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»  Vérification de I’existence des armatures comprimées :

M, 282240
M_csb><b><d2_14,17x50><452

= 0,197
n=0,197 <p,, =0,392=> A n’existe pas et ;

f
1000g > 1000g, => o5 = 6—"‘ = 348 MPa

S
a=125(1-1-2u) =>a=0,277
B=1-0,40 =>p =0,889
> Détermination des armatures :

WM am240
1T 6. xpxd  348x0889x45 <4

On revient a la flexion composée :

N — 20'27 _ 1240620

100Xog 100x348

A=A — = —1538<0—->A=0cm?

2¢me Cas :
N=813,59KN Mx =39,51kN.m

» Position du point d’application de I’effort Ny :

M 39,51

N 813,59

h
=0,048m = 4,86cm<§ = 25cm

Le point d'application de I’effort normal de compression se trouve a I'intérieur de la section

LT

i

-3

1}
fl:

Figure .54. Position de N1,Mj et M1 sur la section transversale.

124



» Verification si la section est partiellement comprimée :
(0,337 xh—0,81x¢;) Xo, Xbxh<N;(d—c;) — M,
1. =(0,337 x50—0,81 x5)14,17 x 50 x 50 =>(1) = 453,44 kN.m
2. =N; x(d—c¢)— M, = 813,59 x 102(45 — 5) — 185,09 = 40,35 kN.m
M; =N; Xe

Avec .
h 50
e=e¢ + (E—C> = 2,75+(7—5) = 22,75 cm

M; = 813,59 X 22,75 X 1072 = 185,09 kN.m

(1) > (2) = Section partiellement comprimée, le calcul se raméne en flexion simple de

la méme section sollicitée par le moment.

» Vérification de ’existence des armatures comprimées :

My 18s09
e o, xbxd? 1417 x50 x 452

n=0,013 < ppg =0,379 => A n’existe pas et ;

e

1000g; > 10005, => 05 = 3 = 348 MPa
S

a=1,25(1—-./1-2p) => a =0,016
B=1-04a=>p=0,994
» Détermination des armatures :

M, 18509

A, = - = 1,189 cm?.
175, xBxd 348 x 0,994 x 45 cm

On revient a la flexion composée :

N -1.189 — 813590

100Xog 100Xx348

= —2219<0- A =0cm?

A:Al_
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3me Cas :
N=108.82KN My=-44.17 KN.m

» Position du point d’application de I’effort Ny :

M 4417
®=N " 10882

h
=0,40m =40cm<§ = 25cm

Le point d'application de I’effort normal de compression se trouve a l'intérieur de la section

LT

;

Figure .55.Position de N1, My et M’1 sur la section transversale.
» Verification si la section est partiellement comprimée :
(0,337 xh—0,81 % ¢;) Xop Xbxh<N;(d—c¢;) =M,
3. =(0,337%x50—0,81%x5)14.17 x 50 x 50 =>(1) = 453.44 kN.m

4, =N; X (d—=c)—M; =108.82 X 1072(45 — 5) — 4461.62 =
—4418.092 kN.m

5. M]_:lee

Avec :
h 50
e=e1+(z—c>=21+<7—5>=41cm

M; = 108.82 X 41 X 1072 = 4461.62 KN.m

(1) > (2) = Section partiellement comprimée, le calcul se rameéne en flexion simple de la

méme section sollicitée par le moment.

» Vérification de I’existence des armatures comprimées :
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oMy asle2 o
b G, xbxd? 1417 x50 x 452

n=0,011 < pyg = 0,379 => A n’existe pas et ;

f
1000g, > 1000g; => 0, = 6—3 = 348MPa
S

a=125(1-,/1-2p) =>a=0,15
B=1-04a=>p=0,94
> Détermination des armatures :

Ao M 446162
176, xBxd  348x 0,94 x 45

= 3.03 cm?.

On revient a la flexion composée :

A=A ——2—=303-228822 — _097<0-A=0cm?
100Xo0g 100x348

4°™€ Cas :
Sens y-y:
N=-813.59KNMy =39.51KN.m

M 3951

h
e=N=813.59=0.048cm=4.8cm> e = E=4.16cm

L'excentricité n’est pas faible le ferraillage se feras en flexion composé sans majoration des

efforts.

N étant I’effort de compression se trouve a I’extérieure de la section qui est partiellement

comprimée donc le calcul se ramene en flexion simple avec un moment fictif : Mg = N X e

> Vérification de Pexistence de A’ :
MF = N Xe

Avec :

h
ey =e+ (E - c) = 24.8cm.
Me=N X eo= 20.18KN.m
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__ Mg 20180
b G, xbxd® 1417 x50 x 452 -

i=0,014 < pag = 0,379 =>A n’existe pas et ;1000e; > 1000g; => 0, =

a=125(1-,1-2p) =>a=0017

B=1-04a=>p =0993

WM 20180 o,
175, xBxd 348x0993x45 M

. N _ 20180 _ _ 2

Arc = Ay = 70— =129 = 72000 = 0,710 > Agc = 0,7 cm

> Vérification de I'effort tranchant :

Tmax =29 8305 kN

T 29830,5
" bxd 40 x 585 x 102

T, = 0,127 MPa

Fissuration peut nuisible : T, = min [0,2 X f;ZB ;4 MPa] = 3,33 MPa
b

t=0,127 MPa < T, = 3,33 MPa
» Diametre des armatures transversales :

®Lmax 1:6
> = =
0, = 3 3 0,53 cm

Donc on prendra @, = 8 mm avec une nuance d'acier FeE235.

> Espacement des armatures transversales :
Suivant les régles BAEL 91
8; < min(15¢;,,40cm,b+ 10cm) = 21 cm => 6, =15 cm
D'apres les regles RPA 99/V2003 : (zone 11-a)
Zone nodale : 6:< min (10 ; 15cm) =14 cm =>§, = 10 cm

Zone courante : &< 15 =21 cm =>8; = 15 cm
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> Armatures transversales minimales :

I 196

& h 65

3 <Ay <5=>Apin = 0,55% X b x 8 = 0,0055 X 40 X 10 = 2,2 cm?

= 3,02

» Détermination de la zone nodale :

La zone nodale est constituée par les nceuds poteaux-poutres

L'=2xh=130cm

hl

max (h?e;bl; hy; 60) = (

%;40; 65: 60

Longueur de recouvrement : L, = 400;,.x

> Armatures minimales :

Selon le BAEL 91 : Anin> max [0,2 % % 8%

0

Selon le RPA : A min =0,8%B

Remarque :

)= 65 cm

b+h]
100

Figure .56.La zone nodale.

Les armatures des autres poteaux sont obtenues par le logiciel SOCOTEC.

Le ferraillage est resumé dans le ta bleu suivant :

Tableau.23 : Tableau récapitulatif de toutes les armatures.

_ A RPA A [cm?]
Sections ¢ Aca [cm?] Choix
[em?] adopté
(50x50) 3,6 20 4T16+8T14 20.61
(45x45) 2,9 16.2 4T16+6T14 17.2
(40x40) 2,5 12.80 4T16+4T14 14.20
(35x35) 2,4 9.86 4T14+4T712 10.68
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V1.2.6 Ferraillage des poteaux :

1-1 2-2

2116

2716
P o~ 6Tia
L

[ SO - s5T14

50—

)

|-

2T16

f— 45—~

2716

. 50 - A—— 45—
Cadre 18 Cadre T8
15 45 15 40
wolp] [ "] ol | "o ofp
40
s 15
45
AT1 2
2716
\r L B L A4T14
T 4T14
o == g ; 2T14
1 1 - e -
l 2716
A— 40— ~_— A5 ——
Cadre ¢8 Coaodre el
35 20
g S
22 22 16 16

Figure .57. Ferraillage des poteaux.
V1.3. Conclusion

Au terme de ce chapitre nous avant étudiés le ferraillage des différents éléments
principaux qui doit répondre aux exigences du RPA 99 modifié 2003 et du BAEL91.

La résistance, I’économie sont des facteurs trés importants dans le choix de la section
du béton et de ’acier dans les éléments résistants de ’ouvrage tout en respectant les sections

minimales requises par le réglement en vigueur.
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+* VVoiles de contreventement :
V1.3.4.1.Introduction :

Le voile ou le mur en béton armé est un élément de construction vertical surfacique couler

dans des coffrages a leur emplacement définitif dans la construction.

Ces éléments comprennent habituellement des armatures de comportement fixées

forfaitairement et des armatures prises en compte dans les calculs.

On utilise les voiles dans tous les batiments quelle que soit leurs destination (d'habitations, de

bureaux, scolaires, hospitaliers, industriels).

Les Voiles sont ferraillés a l'aide des résultats donnés par le logiciel ROBOT.

V1.3.4.2.R0le de contreventement
Le contreventement a donc principalement pour objet :

%+ Assurer la stabilité des constructions non auto stable vis a vis des charges horizontales
et de les transmettre jusqu’au sol.
+ De raidir les constructions, car les déformations excessives de la structure sont source

de dommages aux ¢léments non structuraux et a I’équipement.

V1.3.4.3. Sollicitation de calcul

Les voiles seront calculés en flexion composée sous I’effet des sollicitations qui les
engendrent, le moment fléchissant et I’effort normal sont déterminés selon les combinaisons

comprenant la charge permanente, d’exploitation ainsi que les charges sismiques.
Ces sollicitations sont déterminées selon les combinaisons d’action suivantes :
1,35 G +1,5Q (E.L.U)

G+Q (E.L.S)

G+Q=zxE

0,8G+E
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V1.3.4.4. La méthode de calcul :

On utilise la méthode des contraintes (la formule classique de la R.D.M) :

M. fi
VSE: 0,85 Cog _

| =

012 = +

Avec:

N : effort normal appliqué.

M : moment fléchissant appliqué.

A : section du voile.

V : distance entre le centre de gravité du voile et la fibre la plus éloignée.
I : moment d'inertie.

% On distingue 3 cas:

1% cas :

Si: (o1 et o2) >0 =lasection du voile est entiérement comprimée " pas de zone tendue ".
La zone courante est armée par le minimum exige par le R.P.A 99 (version 2003)
Anmin=0,15.a. L

2°M cas :

Si: (o1 et 62)< 0 = la section du voile est entiérement tendue " pas de zone comprimée™
On calcul le volume des contraintes de traction, d’ou la section des armatures verticales
Av = Ft / fe ; on compare Av par la section minimale exigée par le R.P.A 99 (version 2003).
-Si: AV < Anmin=0,15% a. L, on ferraille avec la section minimale.

-Si : AV > A min, On ferraille avec Av.
3°M cas:

Si: (o1 et o2) sont de signe différent, la section du voile est partiellement comprimée, donc

on calcule le volume des contraintes pour la zone tendue.
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- Armatures verticales :
IlIs sont disposés on deux nappes paralléles servant a répondre les contraintes de flexion
composée, le R.P.A 99 (version 2003) exige un pourcentage minimal égal & 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.

- Armatures horizontales :
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'élément de mur limité par des ouvertures ; les
barres horizontales doivent étre disposé vers l'extérieure,
Le pourcentage minimum d'armatures horizontales donné comme suit :
* Globalement dans la section du voile 0,15%.
* En zone courante 0,10 %

- Armatures transversales
Les armatures transversales perpendiculaires aux faces du voile sont a prévoir d'une densité
de 4 par m2 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 égal 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 diametre inférieure ou égal a 20 mm, et de 8 mm dans le cas contraire.

VI1.4.1.Exemple de calcul
On va calcul les voiles par logiciel ROBOT

= ;

() o o} o o]
o o} B (o]
a a o) a o o]
o} (] (6]

Figure .59. Disposition du voile.
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s Exemples de calcul :

Apres Iinterprétation des résultats donnés par le fichier (robot) ; les sollicitations

Maximales sont

Sollicitations Etat limite de (ELU) Situation accidentelle
Cas1 N&Bax [KN] 256,06 339,47
Mo [KN.m] 23,47 18,44
Nmin [KN] -250,22 -333,96
Cas 2
Mo [KN.m] -11,32 -8,50
M7 [KN.m] 34,89 40,97

Cas 3 N [KN]
74,81 107,75

Tableau.24 : les sollicitations de calcul yy.

Sollicitations Etat limite de (ELU) Situation accidentelle
Ny [KN] 140,11 1233,97
Casl
M [KN.m] 2,17 9,79
N [KN] -465,82 -457,07
Cas 2
M [KN.m] -5,78 -0,18
MPE2*[KN.m] 13,56 18,19
Cas 3
Ngy™ [KN] 93,42 145,20

Tableau.25 : les sollicitations de calcul xx

Aprés Iinterprétation des résultats donnés par le fichier (ROBOT) ; les sollicitations

Maximales sont :
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+» Situation accidentelle :

< Sens X-X :

18
20

376

A

Figure .60. Section du calcul de voile.

Les sollicitations prises en compte sont :
Ny=1233,97KN

M,=9,79KN.m

v’ Position du point d’application I’effort normal N :

Meo 27 = 0,079 cm < g = 10cm =>L’effort normal de compression est appliqué

ey = =
N 1233.97

a I'intérieur de la section.

v’ Vérification si la section est entierement comprimée :

(0,337xh—0,81X¢c;) X0, XbXxh<N'; x(d-c¢;) — M,

1 2
q J Y,
Y Y
A'\T
A an an |l AL
NI1
N, &' >
h — - -
G e G G
Mmax
Ay ALl Al N'1E Ay
)
~ b L s

Figure .61. Position de N’1 M’1 et My sur la section transversale.
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v" Moment par rapport aux armatures les moins comprimeées :

h
M1= M'1+N'1X(d_§)

0.2
M, = 9.79 + 1233,97 X (0.18 -7)

M; = 108.51KN.m

(1) =(0,337 x 20—0,81 x2) x 18,48 x 376 x 20
(1) = 711 KN.m

(2) =1233,97 x (0.18—-0,02 ) — 108,51

(2) = 88.92KN.m

e Conclusion

(1) = 711 KN.m>(2) = 88,92 KN.m=> La section est partialement comprimée(S.P.C).

Remarque :

Le calcul des armatures se fera en flexion simple avec un moment par rapport aux armatures

tendue M,

» Calcul des armatures en flexion simple :

e Vérification de I'existence des armatures comprimées :
M, 108510

= = = 0,062
h o, xbxd2 14,17 x 376 x (18)?
n=0,062<p =0,392 => (acier FeE400) => A'n’existepas; 1000e; > 1000¢
>0, = 2 2200 oomp
B Y T .

a=1,25(1-/1-2p) =>a=0.080
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B=1-04a=>p =097

M, 108510

— — — 2
A= S Bxd_ 200x097 x18 >3 cm

On revient & la flexion composé (sollicitation réelle).

N 1233970 2
—————=1553 ———————=-1532< 0 = Onprendera A= 0cm
100 X oy

A=A — =
1 100 x 400

e Lesarmatures minimales : RPA : [Article7.7.4.3]
Apin = 0.0015 x b x h=0.0015 x 100 x 20 = 3

A = max(Acal; Apn) => 4 = 15.35 cm?
e Choix des armatures :
14T12 - A = 15,83cm?
e=20cm

+ Sensy-y:

N = 107.75KN

My=40,97KN.m

v Position du point d’application de I’effort normal N :

M h . L
ey = Yy = % = 0,3802cm < 5= 10 cm=>L’effort normal de compression est appliqué a

I’extérieur de la section.
M1i-Mv+ N (d -32) = 4097+ 107.75 (18 —%) = 4959KN.m

Le calcul se ramene en flexion simple avec moment fictif M1.

» Calcul des armatures en flexion simple :

e Vérification de I'existence des armatures comprimées :
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M, 49590
= = = 0,029
opb Xbxd? 14.17 x 376 x (18)

u= 0,029 < p;, = 0,379 => (acier FeE400) => A’'n’existepas; 1000e; > 1000¢,
a=125(1—-./1—-2p) =>a=0,038
B=1-040=>p =098

Ao M 495900
17 6yxpxd  400x0,98x18

0

= 7.03cm?

On revient a la flexion composé (sollicitation réelle).

A=A N 703 — 2775 676 <0 =0 dera A= Ocm?
= _—_— = /. _—_— = —0, = =
17700 x o, 100 x 400 fl prencera cm

e Lesarmatures minimales : RPA : [Article7.7.4.3]
Apnin = 0.0015 x b x h=0.0015 x 20 x 100 = 3
A = max(Acal; Ayp) => A = 7,03 cm®
e Choix des armatures :
8T12 - A = 9.05cm?
e L’espacement minimal des barres verticales et horizontales :
Selon RPA99 (version 2003) :
v' S <min (1.5xa ; 30cm)
v' S < min (1.5x20 ; 30cm) = 30 cm, alors ’espacement se prend en fonction du nombre de
barre a condition que : S <30cm
Donc, on adoptera un espacement : S=25cm.
A. Calcul des armatures transversales

e V/érification de P’effort tranchant :

— . feos _
T, = min|0,2 X ” ;5 MPa| = 3,34 MPa
b
T _
Tu_bOXd avec: T=14T
T 1,4 x 74850

= = = 0.17 MP
T T d T (14 x 430 x 100) a

e Espacement des armatures transversales :
S < min (1,5 x 15; 30cm) = 15cm

Donc on adoptera un espacement : S = 15cm.

e Armatures transversales :
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Leur section est calculée selon la formule suivante :
At > Tu - Ol3ft28 X k

[CBA93/A.5.1.2.3].

by X S¢ — 0,9 x fe
s
{k = 0(Pas de reprise de betonage )
a=90°
A T, — 0,3f,5 X k T
: 2 - tzfs =>At2—qub0XSt
by X S 0,9 x = 0,9 X =
Ys Ys
Ty 0.23
=> Ay = —— X by X Sy = — =5 X 20 X 25 = 0.32 cm?
09 x-= 0,9 x —

e Armatures transversales minimales :

Atmin 1 . [Tu
m = Emll’l [?, 0,4 MPa]

bxS 1, 25x20 023 ,
=> Atpin = —F— X = = X = 0,14cm

f, 72 400 2

Ay = max(Accat; Atmin)
A, =max (0.32;0.14) cm? = 0.32 cn??

e Choix 208 => A, = 1,01 cm?
VI.4.FERRAILLAGE DES VOILES

COUPEA-& ECH.: 1/10-

8T12 8T12
e=10 2 X 12T12 /e=20cm , e=10
) Tl r oot r s
2 X 19 T12 fe=20cm
y. 50 y 326 y 4 50 /
rd rFd Fd 7
, 376 /
rd F
, 426 ,
rd r 4

Figure .58. Ferraillage du voile.
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CHAPITRE: VII

Etude des fondations
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CHAPITRE:

Etude des fondations
VI1I.1-Introduction

1-Généralité :

Les fondations sont des ouvrages qui servent a transmettre au sol les charges
provenant de la superstructure a savoir le poids propre ou charge permanentes, les

surcharge d’exploitations, les surcharges climatiques et sismiques .

Le choix du type de fondation dépend de plusieurs parametres :
» La nature et le poids de la superstructure.
> La qualité et la quantité des charges appliquées sur la construction.

» La qualité du sol de fondation. b

VI11.1.2- Calcul des semelles : —

1 Pré dimensionnement:

Ngioba1e=157668,73
A
o,, =1l6bars. ) 3 X
0=lﬁgsol ABZ—N
A-B . T sol _ o
A _a A a Figure .62. Semelle isolee.
B b B b

Avec: a=50cm ; b=50cm

50
Bz\/@._N :\/S—O-w:305,44cm
50 O sol 50 1.6

On prend : B =350cm = A =350 cm
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Conclusion :

D'aprés le pre dimensionnement des semelles isolées, on conclue que ces dernieres
se chevauchent suivant les deux directions. Les semelles filantes se chevauchent

aussi. Donc le choix d'un radier général est préférable.
VI1.2. Etude du radier :

1-Généralité :

Le radier est considéré comme une dalle pleine renversée reposant sur des nervures,

qui a leur tour

Reposent sur les poteaux, ils seront soumis a la réaction du sol.

Dans le calcul suivant, on choisit le panneau le plus défavorable.

Remarque :

Il sera calculé a la flexion simple avec les combinaisons d’action suivantes :

> E.LU:

Situation durable et transitoire :

ELU —1.35G+1.5Q

> ELS:
ELS »>G+Q

> Situation accidentelle :

ACCL »>G+Q+E
ACC2 >G+Q-E
ACC5 — 0.8G + E
ACC6 —0.8G —E

RPA99(V2003)/10.1.4.1]

Fiche o

N VI

N \

. N\ :
Radier——> " Vi
By /.

NAAAAAAAAA } AAAAAAAAANA AAAAAAAAAAAA AAAA -,/

Réactiondu —>

Figure.63.Schéma du radier général || 143




VI11.2.1-pré dimensionnement du radier :

Pour déraisons pratiques « coffrage » le radier va déborder de 50 cm de chaque cote.
e Hauteur du radier
Le pré- dimensionnement de ce dernier consiste a déterminer sa hanteur pour qu’il résiste aux
efforts apportés par la superstructure et ceux apportés par I’effet de sous- pression , cette

hanteur doit satisfaire les quatre conditions suivantes :

. . v 5,32 v
1- Condition forfaitaire ; 7 7
2- Condition de rigidité ; L :W/W
3- Condition denon cisaillement ; Z
4- Condition de non poingonnent. §
e a-Condition forfaitaire :
L L ﬁ
—<h<= N %
8 5
Figure.64. Dimensions du panneau de
Avec - dalle le plus sollicité

L : la plus grande portée du panneau de dalle entre axes des poteaux.
L=5.58m = 0.69m<h<1.11m

a-Condition de rigidité :

Pour qu’un plancher soit rigide, il faut que :

|—
IA

NN
—

Avec :

Le : longueur élastique donnée par :

I_e=4/4><E><|
Kxb

K : coefficient d’élasticité du sol ;

Pour un sol de densité moyenne, K=50MN/m® [HENRY THONIER] ; Conception et calcul

des structures de batiment ; tableau de page 305).

E : module d’Yong du béton (E=3.10* Mpa) ;
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x h®
12

),

| - inertie du radier (I =

B : largeur du radier.
Pour notre cas :
L=5.58m.

4
h233_K(&j
E\x

T

4

h>a X0 [2x9581 5 6 gom
3x10

Condition de non cisaillement : [BAEL91/A5.2,2]

On doit vérifier que :
ry<7, =0.07fc28/y, =1.17MPa  (Fissuration préjudiciable)
Avec :

_Tumax T mex _
ry= <7 [BAEL91/A5.1,1]
bxd bx0.9h

7, - Contrainte tangentielle ;

7, : Contrainte tangentielle admissible ;

T™X . Effort tranchant max.

T = max (T T™ )

On L = 532 =0.95= le panneau travaille suivant deux directions.

L
Donc :

1.  Pour les panneaux de dalle de forme réguliere.

e qu><LX><Ly Ty = q, x L xL,
‘ 3Ly 2xL, +L,
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» Calcul qu:
La surface du radier est de :

S =394,1457 m?

Le poids de la superstructure :
G =12918,28 KN

q' = 1.35%+1.5Q

u

0=1.35 12918,28

+1.5x5=5175KN /m?
394,1457

Tx=917,7KN ;  Ty=258,7 KN.

T™ =917,7 KN.
h> N7, 7 3 =0.32m=h=>32cm
0.9x1x1.17x10

c-Condition de non poingonnement :

N, <0.045-U, -h-1€28 @
7b

Avec :

> U : périmetre du contour cisaillé sur le plan moyen du radier ;
> h : épaisseur du radier ;

» Ny : charge maximale appliquée par les poteaux sur le radier, calculée a I’E.L.U.R. Pour

notre structure, Ny max=22218,89.KN appliqué par un poteau de section rectangulaire de
dimensions : (50x50) cm?

U, =2-(a+b)
a=a+h
b,=b+h

U, =2-(a+h+2-h)

L'équation (1) deviendra :

N, <0,045-2-(50+50+2-h)-h-1.333
0.24-h*+11.99h—N, >0
Onaura:h>0.81m

146



Pour satisfaire les quatre conditions citées précédemment on prend la hauteur du radier égale

ah=100cm
>  Hauteur des nervures :

L 558

hy >— E=55.80m ; On prend h, = 60cm

10

>  Epaisseur de la dalle :

L 558

20

>— 0 - 27.9cm ; On prend e = 40cm

100

V11.3-Preé dimensionnement des poutres :

o

H1l
Y/
i

//

1
4

R
2

"
Y

R
l

i
//

7

W

Figure.65.Dimensions du radier.

Dimensions des poutres doivent satisfaire les conditions suivantes :

0,3h <b, <0,4h

.(L-=b, L
b, < min 2. —
10
b=2-b +Db,
b bo b
Poutres Poutres aux ¥ - # K - #
Poutres aux sens N
Dimensions sens N
X-X
Y-Y
h (cm) 100 100
h
ho (cm) 40 40
bo (cm) 35 35
b1 (cm) 55 55
b (cm) 145 145
ho
Tableau.26: Dimensions des poutres Ak
v b v
71 A

Figure .66. Dimension de la poutre




e Détermination des sollicitations :

e Caractéristiques du radier:

h =100 cm ; e=40cm ; h,=60cm

» Surface du radier :S,=394,1457 m?

IXX = 36082,7079m* ; | W= 71114,4043m*
VX =11,4688m ; Vy = 8,2440m
Avec :

Vx, Vy : abscisse et ordonnée du centre de gravité du radier
Ixx, lyy: inerties du radier

a) Calcul du poids duradier :Pr
Poids du radier sans poutres :P1=S -€ - ;
Poids des poutres principales :P=L(h-h)-by-%
Poids des poutre secondaires :Ps:L'(h—ho)bo-]/b
Avec :
e : épaisseur du radier sans poutres ;
- Masse volumique du béton ;

L : Somme des longueurs de toutes les poutres principales
LI: Somme des longueurs de toutes les poutres secondaires

. Poids du radier sans poutres : P, =S-e-y, =394,1457-0,4-25=3941,457KN
" Poids des poutres principales : 23,23-0,60-25 = 348,45KN
. Poids des poutres secondaires : 17,30-0,60- 25 = 259,5KN

= Pr="P, +P, +P, =4549,407KN.

v' Surcharges d’exploitation : QR

Qr =25xS
Qr =2.5%394,1457 = Qr =1970,728KN.

v Combinaisons d’actions :

> E.L.U:
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-Situations durable et transitoire : (1,35G +1,5Q)+ (1,35 Pr+1,5Qr)

NG Ng

N, =N +N?
AVEC :

N! : Résultante de toutes les réactions verticales appliquées sur le radier qui sont

données par le logiciel Robot Bat sous la combinaison ELUR.

N’=22434,61kN

N, =22434,61+9097,79 = N, =31532,4kN.

Mx =-12,41kKN.m
My =-18,14kN.m

Avec :

Mx et My : résultante de tous les moments par rapport au centre de gravité du radier

dans la direction considérée, c¢’est-a-dire :
M, o =Z(MX+Fy -(x —xg))
Mye =S (My+F,-(y, - y,))
Mx, My et F, sont donnés par le logiciel Robot Bat;

X, Y : abscisses du point d’application de Fz.

» ELS:(G+Q)+ (Pr+Qr)

N, =16248,24+6520,135 = 22768,37 kN.
Mx = -9,08kN.m
My =-13,27kN.m

e Situation accidentelle :
[(G+Q+E)+(Pr+Qr)][(08G £ E) +08Pr]

N, =22768,37 +32846,93 = N_ =556153kN.
Mx = 73,58 kKN.m
My = 52,06kN.m.
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e a-Vérification des contraintes sous radier :

Oy = N * M \Y
s T
30 +o
Op = % o, , : Contraintes du sol sous la structure (sous le radier)
02
%
h
r,
o1
)m A)}ATA )\T)\)\um
02
o1

Figure.67. Schéma des contraintes du sol ||

e Sijtuation durable et transitoire :

> ELU:

N M
O,,=—*—V
t2s |

r r

N, =31532,4KN

Ol =16bars

«» Sens X-X :

_{31532,4 L -4

oy, = + 11,4688 |-102 o, =0,79bars <osol —»  Condition verifiée
2713941457 ~ 36082,7079

o, =080bars<osol -  Condition vérifiée

La contrainte moyenne :

C oy = 30,%0, _ 0,79 bars
4
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< Sens Y-Y :
_[ 315324 -1814
12713941457~ 71114,4043

. 8,2440} 107

o, =0,79bars <oam—>  Condition vérifiée
o, =0,80bars <oam —  Condition vérifiée

3-0,+0,

La contrainte moyenne : o, = =0,79bars

> ELS:
Suivant l'article de RPA99/VV2003 :

_ —u _
Oadm = Osol = 2 Osol :3,2 bars

N, M
0-1’2:8 il

r r

N, =22768,37KN

S_V

% Sens X-X :
_[ 2276837, 9,08
Y21 3941457 ~ 36082,7079°

11,4688} 1072

o, =0,58bars <cam —>  Condition vérifice

o,=057bars<ca.m —  Condition vérifiée

La contrainte moyenne : O oy = 3o1+0, =0,57 bars
< Sens Y-Y :
. 22768,37 + -13,27 8.2440 102
3941457 71114,4043

o, =0,58bars <cam —  Condition vérifiée
o, =0,57bars < casm — Condition vérifiée

La contrainte moyenne : o, = %% —0,57bars
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> Situation accidentelle :
% Sens X-X :
55615,3 73,58
O, = +
’ 3941457 36082,7079

-11,4688} 107

o, =1.41bars <O adm —>  Condition vérifiée

o, =1.41bars <O adm —> Condition veérifiée

3-0,+0,
moy

La contrainte moyenne : =1.41bars

% Sens Y-Y :
_[ 556153 , 52,06
1213041457 71114,4043

. 8,2440} 107

o, =1.41bars < Gam —> Condition vérifiée

o, =141bars<cam —  Condition vérifiée

3-0,+0,

La contrainte moyenne : o, = =1.41bars

VI11.4. Ferraillage du radier

% Ferraillage de la dalle :
= Le calcul se fait pour une bande de 1m de largeur en flexion simple.
= La fissuration est considérée comme préjudiciable.

% Détermination des efforts :

Charge pour une bande de 1m

L
= —_ -1
A=, &

L le plus sollicité : 22"
e panneau le plus sollicité :
P P L, =558m
L, 532 . S
¢ = L—X “trg 0.95m = Ladalle porte suivant les deux directions.
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2 - - -
M, =x-q- L - Suivant la direction Ix

M,=p, M, >

Suivant la direction ly
» ELU:

q, =0, - I1m=79KN/ml

» ELS:
q, =0, -1m=57KN/ml

e Situation accidentelle :
Quee = O -1M=141KN/ml

L, (m) L, (m) L H 4y M (KN.m) M, (KN.m)
L)’
E.LU 5,32 5.58 0.95 | 0.0410 | 0.8875 91,67 81,357
(v=0)
E.L.S 5,32 5.58 0.95 | 0,0483 | 0,9236 77,919 71,96
(v=02)
Tableau .27 : Tableau récapitulatif des moments fléchissant des panneaux en
(KN.m)
SENS
SENS X-X SENS Y-Y
MOME
COMBINAISON E.L.U E.L.S E.L.U E.L.S
Ma[KN.M] -45,83 -38,959 -40,678 -35,98
M [KN.M] 68,752 58,439 61,017 53,97

travées

Tableau.28: Tableau récapitulatif des sollicitations maximales en appuis et en
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. Calcul des armatures :

% Enrobage :

Fissuration préjudiciable ——— a=2cm

Cx=a+ f ;
2
o <&=@_4cm
10 10

Enprend: ¢ =2cm

Donc :
Cx=a+§=3cm ;

d,=h,—-c,=37cm ;

-Sections de calcul :

Sections de calcul :

Cy=a+ ¢+

Sens xx ,yy
40
N
N
100
En appui

37

Figure.68. Enrobage

Cy=a+ 2+§=60m

d,=h,—c,=34cm

40 34
N\ AN
N ~
100
En travée

Figure .69. Section de calcul dans le sens xx

yy .
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+ Sens xx
% En travée :
* E.LU:
M, =68,752 KN.m

My, 68752 B
14.2x100x (37)°

- 2
o, xbxd;

0,04

1=0,04 <, =0,392=A'3 et 1000¢,)1000, = o, 348MPa

a=0.075=p = 0.87.

68752

= =6,14cm2/ml
348x0,87 x37

A

A, =0,23x100x 37 x% = 4,46cm2/ml = A, =4.46cm2/ml

A =max (6,14 ; 4.46) = A =6,14 cmz/ml

v" Choix des armatures:
4T14/ml —— A =6,16/ml

(T14 —_— e =20cm)

#* ELS.:

M2 = 58,439 KN.m o
o, =06 f,, =15MPa

Fissuration prejudiciable = o, = min (% f, 150”} — 240 MPa

_15-A 15.6,16
b 100

D =0,924 cm

30-A-d_30-616-37
b 100

E = 68,376¢cm?

y, =—D++/D? + E =-0,924+,/(0,924) + 68,376 = 7,39 cm
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. 3 . 3
| :bsyl 15 AL(d _y)? = 200-(7.39)

M 584390

ser

| 9446467

o, =k-y, =618-7,39 = 45,67 MPa
o, =15-k-(d —y,) =15-6,18- (37— 7,39) = 2744,84 MPa

v" Conclusion :

>0, = a1 .
o, > 0, =15MPa } = Les armatures calculées a ’ELU ne convient pas et

o, >;s — 240 MPa Doivent étre recalculé a ’ELS

e Détermination des armatures a ’Etat limite de service :

o Mi 5839 e

5. b-d?  240-100-(37)?

B, =0.9287

lLll — 0,0018 tableau
k, =55,16

% Vérification de I’existence des armatures comprimées :

o,=15MPa=> AR __ M. 5849 ;o000
o.-B.-d _ 240-09287-37

<

v" Choix des armatures:
5T14/ml —» A=7,70cm?/ml

(T14 —» e=20cm)

v' En appuis :
SELU:
M! =—4583kN.m
M, 45830

U= = > =0.023
o, xbxd; 14.2x100x(37)

+15-6,16- (37 —7,39)° = 94464,67 cm*
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11=0,023 < 11, =0,392= A'3€t1000¢, }1000¢, = &, =348 MPa
= =0,075= =0,975

45830

= =3,65cm2/ml
348x0,975x37

v" Choix des armatures:
4T12/ml —— A =4,52/ml

(T12 — e=20cm).

S ELS:

M, =-38,959KN.m -
o, =06- f_, =15MPa

Fissuration préjudiciable = | = _ . (2_ f .15077j _ 240MPa
S 3 er

D:15-A 215‘4,52 _0.67cm
b 100
E_ 30-A-d _ 30-4,52-37 _50,17cm’

b 100

y, =—D ++/D?+E =—-0.67++/(0.67)2 +50,17 = 6,44 cm

3
_ M +15-4,52- (37 -6,44)* = 72222.34cm’

3
I=%+15-A-(d—yl)2

(M _ 389500 .o
| 72222,34

o, =k-y, =539-6,44 =34,73 MPa
o, =15-k-(d —y,)=15-5,39- (37 —6,44) = 2470,77MPa

v" Conclusion :
o,>o, =15MPa

doivent étre recalculé a I’ELS
o, >0, =240MPa

= Les armatures calculées a ’ELU ne convient pas et
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v' Détermination des armatures a I’Etat limite de service :

oMo 389590 0.

o, -b-d? 240-100-(37)?

8, =0.8429

ﬂl — 0,0118 tableau
k,=16,83

v Vérification de I’existence des armatures comprimées :

v ab=$=ﬂ=14,26MPa<§b=15MPa:A';ﬂ
k, 16,83

A Mo | 30 oo
o.-f,-d  240-0,8429.37

v" Choix des armatures :
5T12/ml —» A=5,65cm%ml

(T12 —» e=20cm)
< Sens Y-Y :

En travée :

“ELU:
M, =61,017KN.m

M u
e v 610170 _-0037
o, xbxd, 14.2x100x(34)

4#=0037 <1, = 0.392 (acier FeE400) =A'3 et 1000,)1000¢, = o, =348 MPa
= o =125x([1-1-21)=0075= B =1-0.4 &z = 0,975

M 610170
Ay=—"—=

- — =1313 cm?
o,-f-d  348x0,975x37

v" Choix des armatures:
7T16/ml —»A = 14,07cm?/ml

(Tl16 ——» e=20cm)
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< E.L.S:
Mfy =53,97 kN.m

_ _ o o, =06 f,, =15MPa
Fissuration préjudiciable =

o, =min (% f, ;15077J = 240MPa

_15-A 15-14,07
b 100

D =211cm

30-A-d _30-14,07-34

=14351cm?
b 100

E

y, =—D+/D?+ E =—2,11+/(211)? +143,51 =10,05 cm

+15-14,07 - (34—10,05)* =154894,64 cm*

. 3 . 3
b 3yl 115 A.(d _y,)? =100 (130,05)

(M 53970 o
| 154894,64

o, =k-y, =0,35-10,05 = 352MPa
o, =15-k-(d —y,) =15-0,35- (34 —10,05) =125,73MPa

Conclusion :

o,<o, =15MPa o :
b="b = Les armatures calculées a I' ELU ne conviennent pas et

o, <o, = 240MPa doivent étre recalculées a I'ELS

«» Détermination des armatures a ’Etat limite de service :

oM. 53070 0.0019

5. b-d? 240-100-(34)%

B, =0.929

,Lll — 0’0034 tableau
k, =5516

*

¢ Vérification de I’existence des armatures comprimées :

o, 24 —
o, =28 = 240 _ 435 MPa< g, =15MPa = A'A
k, 5516

M, 53970

=— = =712cm?/ml
o.-f-d 240-0929-34

A
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v" Choix des armatures:
AT16/mlI —— A = 8,04cm?/ml

(Tl16 ——» e=15cm)

+ En appuis:
» E.LU:

MY, = 40,678 kN.m

M u
oMy 40678 oo

H G xbxd?  14.2x100x (34)?

1=0.024 < 11, =0.392 (acier FeE400) = A'3 et 1000¢&,)1000¢, = o, =348 MPa
= o =125x(1-[1-24)=0051= f =1-0.4 a = 0,98

A = My, 40678
' o,-f-d  348x0.98x34

=351cm?

v' Choix des armatures:
5T10/ml— A = 3,93 cm?/ml

(T10 ——» e =15cm).

» E.LS:

M, =-35,98 KN.m
o, =0,6- f , =15MPa

Fissuration préjudiciable = {_ 2
o, =Mmin (5 f, ;15077} = 240MPa

D _15-A_15-393 _ 0,6cm
b 100
E_ 30-A-d _30-393-34 _ 40,09cm?

b 100

y, =—D++/D? + E =—-0.6++/(0.6)? + 40,09 = 5,76cm
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~100-(5,76)°
3

3
| = b% +15-A-(d — y,)? +15-3,93-(34—5,76)2 = 53382,58cm*

KMy _ 35980 ..,

| 5338258

o, =k-y, =6,74-576 = 38,82MPa
o, =15-k-(d —y,) =15-6,74- (34 — 5,76) = 2855,064MPa
v" Conclusion :

o,>o0, =15MPa o .
b b = Les armatures calculées a I' ELU ne conviennent pas et

o, >OTS —240MPa doivent étre recalculées a I'ELS

+ Détermination des armatures a ’Etat limite de service :

M 35980

= = =0.0012
o b-d?  240-100- (34)?
=0,94
lLll — 0,00085 tableau ﬂl
k, = 69,57
74 71
% Vérification de I’existence des armatures
comprimées : 40 37
o, 24 —
o, =7 = 2% _345MPa<s, ~15MPa = A'3 — y
k, 69,57 74
M 100
As =—S = 35980 = 4,69cm2/m| \||\ \||\
o,-f,-d 240-094.34
v Choix des armatures: “ Figure.70. Section de calcul.
6T10/ml —> A=4.71/ml
(T6 —» e=15cm).
+ Ferraillage du débordement :
]
Le débordement est de 100 cm de chaque cOté. e’
A AAAAAAAAAAA
A
> ELU: 2
A
o, =79KN/m? . 1.00m N

|| Figure.71.Schéma statiquesdu ||




-Pour une bonde de 1m de largeur
q, =79-1=79KN/ml
|2

M, =—q, - — =—39,5KN.m
u u 2

M
U= ;= 3950 > =0.0020
o, xbxd; 14.2x100x(37)

11=0,0020 < 11, =0,392=> A'3et1000¢,)1000¢, = o, 348MPa

= o =125 (1-1-241)=0,0025= f =1 0.4 & = 0,999

M 3950 =0.31cm’
o,-p-d 348x0.999x37
Condition de non fragilité :
fios 2.1

—0,23-b, -d-—22 =0,23-100-37 - == = 4,47cm?/ml
Ain 0 f 400 /

e

A =max( A, ; A, ) =447cm?/ml

v' Choix des armatures:
4T14 —A=6.16cm¥ml

(T14 —— e =25cm)

> ELS:
q, =57KN/ml

|2

M, =-(,-—=-285KN.m
S S 2

o, =06- f, =15MPa

Fissuration préjudiciable = 5
o, =min (5 : fel5077j =240MPa

_15-A 15.6.16
b 100

D

=0,92cm
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30-A-d_30-6.16-37

= 68,37cm?
b 100

E

y, =—D++/D? + E =-0,92++/(0,92)° + 68,37 = 7,39cm

~100-(7,39)°

3
| = b% +15.A-(d - y,)? +15-6.16(37 —7,39)% = 94464,67cm*

M

e 2850
| 94464,67

o, =k-y, =0,03-7,39=0,22MPa
o, =15-k-(d -y,)=15-0.03- (37— 7,39) =13,32MPa

v" Conclusion :

o,<o, =15MPa
} = Les armatures calculées a I' ELU seront maintenues
o, <o, =240MPa

+ Ferraillage des poutres :

Charge équivalente :

Pour faciliter le calcul des poutres, on remplace les charges triangulaires et trapézoidales
par des charges équivalentes uniformes (par unité de longueur). Ces dernieres sont obtenues
en égalisant les sollicitation maximales (M,T) provoquées par le chargement réeel et celle

données par une charge désignée par (g équivalente)

» Accidentelle :

Poutres principales :

L Ly—Lx) | 2 32 32-3,7 2
qaccl:[q ML—:%{Ml% +(632-3, 6)} =q1=141,29KN

' 2 2 5.32

Poutres secondaires :

qacc =|q H qu = :|_4.:|_ﬁ i:> =99,65Kn
SN Mt 2 |53 W
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> ELU

Poutres principales :

1= 79,29kN

Poutres secondaires :
1= 55,83kN

» ELS:
Poutres principales :

g1 =57,29kN

Poutres secondaires :

g = 40,28kN

1/ Poutres principales :

1 - Charges provenant du radier ;

a1 Charge équivalente ;

Mi : sollicitations réelle apportees par les poteaux (voir annexe I1).

e e sle

Figure.72. Distribution des charges sur les Poutr

2/ Poutres secondaires :

3.76 4.29 3.40 3.40 3.70 3.23

Figure.73. Distribution des charges sur les poutres
secondaires
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Remarque :

Les sollicitations sont calculées par le logiciel Robot Bat suivant le chargement des poutres

mentionnées auparavant.

Les résultats des moments sont récapitulés dans le tableau suivant.

Tableau.29:Tableau récapitulatif des sollicitations et des armatures :

Travée Appui travee Appui
Moment a I'ELUR -186.3 207.6 -56 .53 95.92
(KN .m)
Moment a I'ELS -134.6 150.0 -40.78 69.21
(KN.m)
Moment a
accidentelle -332 370 -100.9 171.2
(KN .m)
Effort tranchant
2499 130.5
(KN)
A calculée (sz) 17.11 19.49 6.12 7.75
Choix des 2T14+48T16 8T16+4T14 4T14 2T12+4T14
armatures A=19.16 cm? A=22.24 cm? A=6.16 cm*  A=8.42 cm?

Nervures principales ELUR :

MOMENT FLECHISSANT [ kN.m

e
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EFFORT TRANCHANT [ ®kN 1]

2. 493E+02

-1.340E+02

Nervures principales ELS :

MOMENT FLECHISSANT [ kMNom ]

2.603E+01

-9.982E+01

1.303E+02

-1.258E+02

x(m)=




-Vérification de I'effort tranchant :

-Poutre au sens principal:
7, =min (0.15- f_,, /1.5:4MPa) = 2.5MPa

T 439400 - aps T IV
T, = —=———= 0.36<7, > Condition Vérifiée
b-d  135-90-100 u

-Poutre au sens secondaire:
7, =min (0.15- f_,, /1.54MPa) = 2.5MPa

T, =% = —o o0 = 0.347, - Condition vérifiée
Les armatures transversales sont perpendiculaires a la ligne moyenne de la poutre.
Section des armatures transversales :

Apreés le calcul, on a trouvé :
A= 4 ¢ 8 espacées de : 25 cm { pour la zone courante.

15cm pour la zone nodale.

coupe en travee coupe en Appui
4T14 4T14
(L L)
Z 212

/’//7 I 7 2
2712 I

40

P77 e ] || FAFP?

Figure.74. Dessin de ferraillage de la poutre principale :
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coupe en travee coupe en Appui

—_— —

ror e T

16 114

) m 7

2114

i [
/ /' / / Al / /. / / 4116

Figure.75. Dessin de ferraillage de la poutre secondaire
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Conclusion

Ce projet de fin d’étude, nous a beaucoup aidé a mettre en pratique toutes nos connaissances
acquises durant notre cycle de formation de Master, d’approfondir nos connaissances en se
basant sur les documents techniques et pratiques, de mettre en évidence des principes de base
qui doivent étre pris en considération dans la conception des structures.

Le but de cette étude est de chercher une meilleure configuration de la structure en matiére de
disposition des voiles en minimisant le nombre de ces derniers a travers les cas étudiés dans
cette mémoire, qui ont fournie des résultats cohérents et significatifs.

En outre, il convient de souligner que pour la conception parasismique, il est tres important
que I’ingénieur civil et I’architecte travaillent en étroite collaboration dés le début du projet
pour minimiser toutes les contraintes, et arriver a une sécurité parasismique realisée sans

surcodt important (aspect économique).

Enfin, l'objectif principal de I'ingénieur concepteur est de réduire le risque sismique a un
niveau minimal et de faciliter I'exécution de l'ouvrage en adoptant une conception optimale

qui satisfait les exigences architecturales et les exigences sécuritaires.
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