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Notations

G : Action permanente
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Introduction générale

Le présent travail est relatif a une étude technique d'une structure en béton armé a usage
d'habitation, implanté a Tiaret ville, classée en zone sismique I.
Il consiste a dimensionner cette structure en béton armé qui est un batiment en R+7,
contreventé par un systeme mixte, voiles - portiques avec interaction.
Le probléme qui sera posé a cette structure est d'assurer sa résistance aux différents effets,
tout en prenant en considération le coté économique.
Notre travail est structuré de la maniere suivante :
- Etude préliminaire du pré dimensionnement des éléments horizontaux (poutres, chainages
et Planchers) et des éléments verticaux (poteaux, murs voiles).
- Calcul détaillé des différents éléments non structuraux (acrotére, balcon, escalier,
Ascenseur).
- Etude sismique
- Calcul des ¢léments structuraux
- Calcul des portiques longitudinaux et transversaux qui constituent le squelette de notre
structure.
- Calcul des voiles qui sont des ¢léments de contreventement contre les efforts horizontaux
dues au séisme

- Etude des différents éléments de l'infrastructure (radier général, voile périphérique).



Chapitre I Présentation de I’ouvrage

I.1- Présentation de l'ouvrage :

Le projet qui nous a été confi¢ consiste a 1'étude (dimensionnement de 1'ossature en béton
armé) d'un bloc en R+7 avec, implanté a Tiaret, classée en zone de faible sismicité (zone I)
d'apres les regles parasismiques Algériennes R.P.A 99 (version 2003).

I.1.1- Caractéristique géométrique (dimensions des plans) :

-Longueur totale du batiment.........................o... 24.48 m
-Largeur totale du batiment......................oooeinn. 21.26 m
-Hauteur totale du batiment..................coovvviiin. 25,60 m
-Hauteur du R.D.C et 1¥etage ........ccooovviiiiiiininennnn. 3,06 m
-Hauteur des étages courants.............cceevevvveneennennn... 3,06 m

Figure I. 1: Vue en perspective



Chapitre I Présentation de I’ouvrage

Figure 1.2 : Vue en plan de plancher terrasse

I.1.2- Ossature et systéme constructif adopté :
1.1.2.1- Ossature :
La stabilité de la structure est assurée par un systéme structurel mixte en béton armé
(Voiles et portiques).
1.1.2.2- Planchers :
Les planchers adoptés pour notre structure sont :
- Des planchers a corps creux (16+4)
- Dalle pleine dans la partie de forme irréguliere.
1.1.2.3- Escaliers :
- Escalier a deux volées avec un seul palier utilises pour l'acces du 1°"° étage jusqu'au 7°°
¢tage.
1.1.2.4- Magonnerie :

Les murs extérieurs sont faits en double cloisons en briques de 15 cm et de 10 cm
d'épaisseur avec un vide d'air de S5cm ; les cloisons sont faites en simple cloisons de 10 cm
d'épaisseur.
1.1.2.5- Revétement :

- Enduit en platre pour les plafonds.
- Enduit en ciment pour les murs extérieurs et les cloisons.

- Revétement a carrelage pour les planchers.

3



Chapitre I Présentation de I’ouvrage

- Le plancher terrasse sera recouvert par une étanchéité multicouche imperméable évitant
la pénétration des eaux pluviales.
1.1.2.6- Isolation :
- L'isolation acoustique est assurée par la masse du plancher et par le vide d'air des murs
extérieurs.
- L'isolation thermique est assurée par les couches de polystyrénes pour les planchers
terrasses et par le vide d'air pour les mures extérieurs.
I.1.3- Caractéristiques géotechniques du sol :
Selon le rapport géotechnique du laboratoire LTPO, Le sol d'assise de la construction est un
sol non agressif :

- La contrainte du sol est 0so1 = 1,00 bars pour un ancrage D =2,5 m.

Le poids spécifique de terre y = 1,7 t / m3.

L'angle de frottement interne du sol ¢ = 35°

La cohésion C = 0 (sol pulvérulent).

I.1.4- Caractéristiques mécaniques des matériaux :
1.1.4.1-Le Béton :

Le béton est un matériau constitué par le mélange de ciment, granulats (sables, gravillons)
et d'eau de gichage. Le béton armé est obtenu en introduisant dans le béton des aciers
(armatures) disposés de maniere a équilibrer les efforts de traction.

Le béton armé utilisé dans la construction de 1'ouvrage sera conformé aux regles techniques
de conception et de calcul des structures (B.A.E.L.91 et R.P.A 99).

La composition d'un métre cube (m?) de béton courant est comme suit :

350 Kgdeciment ...........oevviiiiiiiiiiinnnnn.. CPA 325
400 Ldesable.......ocooviviiiiiiiiiiiiiiiina, dg <5 mm
800 L de gravillons.............c.coovviiiiiiiinninnin dg <25 mm

175 L d'eau de gachage.
La préparation du béton sera faite mécaniquement a l'aide d'une bétonniere ou d'une centrale
a béton.
Principaux caractéres et avantages :
La réalisation d'un ¢lément d'ouvrage en béton arme, comporte les 4 opérations :
a) Exécution d'un coffrage (moule) en bois ou en métal.
b) La mise en place des armatures dans le coffrage.

¢) Le coulage du béton dans le coffrage.
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d) Décoffrage ou démoulage apres durcissement suffisant du béton.
Les principaux avantages du béton armé sont :

1) Economie : le béton est plus économique que l'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.

2) Souplesse des formes : elle résulte de la mise en ceuvre du béton dans les coffrages
aux quels on peut donner toutes les sortes de formes.

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

4) Résistance au feu ; le béton armé résiste dans les bonnes conditions aux effets des
incendies.

En contrepartie, les risques de fissurations constituent un handicape pour le béton armé et
que le retrait et le fluage sont souvent des inconvénients dont il est difficile de palier tous les
effets.
1.1.4.1.1- Résistance mécanique :

a- Résistance caractéristique a la compression :
Le béton est caractérisé par sa bonne résistance a la compression, cette derniere elle est

donnée a "j'" jour en fonction de la résistance a 28 jours par les formules suivantes :

]
fos < 40Mpa = f 276 + 0.83; £ g

for > 40Mpa = = o +J R

- pour 28 jours <j <60 jours ...............euvnnn.. fej = feos

=POUr j > 60 JOULS .ouvviniiiietiieieiieeieeeeenn, fej=1,1 fog
Pour notre étude, on prend : fe28=25 Mpa

b- Résistance caractéristique a la traction :

La résistance caractéristique a la traction du béton a " j " jours est conventionnellement
définie par la relation :  fi; = 0,6 + 0,06 f;;
Donc pour fc28=25 Mpa, fog=2,1 Mpa.
Méthode de calcul :

Une connaissance plus précise du comportement du béton armé acquise a la suite de
nombreux essais effectués dans différents pays a permis une modification profonde des
principes des méthodes de calcul.

Définition des états limites :
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Un ouvrage doit étre congue et calculé de mani¢re a présenter durant toute sa durée
d'exploitation des sécurités appropriées vis-a-vis :
- de sa ruine ou de celle de 'un de ses éléments.
- du comportement en service susceptible d'affecter gravement sa durabilité, son aspect, ou
encore le confort des usagers.
Les états limites sont classés en deux catégories :
Etat limite ultime :

Il correspond a la perte d'équilibre statique (basculement), a la perte de stabilité de forme
(flambement) et surtout a la perte de résistance (rupture) qui conduit a la ruine de I'ouvrage.
Etat limite de service :

Au-dela duquel ne sont plus satisfaites les conditions normales d'exploitation et de
durabilité (ouvertures des fissures, déformations excessives des €éléments porteurs).
1.1.4.1.2- Déformation et contraintes de calcul :

- Etat limite de résistance :

Dans les calculs relatifs a 1'état limite ultime de résistance, on utilise pour le béton un
diagramme conventionnel dit :
"Parabole —rectangle" et dans certains cas par mesure de simplification un diagramme
rectangulaire.
a- Diagramme parabole — rectangle :

C’est un diagramme déformations — contraintes du béton qui peut étre utilisé dans tous les

cas.
\ . : .
# 6bc : contrainte de compression du béton
fbec = 0,85f; /0.yp| "~ & !
Parabole: Rectangle i
2% 3,5 % Ebc%o
Figure.1.3 diagramme déformations — contraintes du béton
Avec :

ebe : Déformation du béton en compression
fbe : Contrainte de calcul pour 2 %o < €pe < 3,5 %o
fej : Résistance caractéristique a la compression du bétona " j "' jours

vb : Coefficient de sécurité
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vb = 1,5 cas générale

vb = 1,15 cas de combinaisons accidentelles.

Le coefficient de minoration 0,85 tient compte de l'influence défavorable de la durée
d'application des charges et des conditions de bétonnage vis-a-vis des résistances
caractéristiques obtenues par essais sur éprouvettes.

b- Diagramme rectangulaire :

Utilis¢ dans le cas ou la section considere est partiellement comprimée en flexion simple.

o foc ®
3.5 %o ?
3/7h <
2%o p
h < 0,8h
4/Th >
_ ® Axe neutre
___________________________________________________________________________ .>
Diagramme Parabole Diagramme
Rectangle rectangulaire

Figure I .4 : Diagramme rectangulaire
1.1.4.1.3- Contrainte admissible de cisaillement :
r, =min(0.2f /y,,5Mpa) Fissuration peu préjudiciable.
7, =min(0.157,; / y,,4Mpa) Fissuration préjudiciable ou trés prejudiciable.
La contrainte ultime de cisaillement dans une piéce en béton définie par rapport a 1'effort
tranchant ultime Tu.
T, =Tuwbo.d avec : by : largeur de la piece.
d : hauteur utile.
1.1.4.1.4- Modules de déformation longitudinale du béton :
-Module de déformation instantanée :
Sous des contraintes normales d'une durée d'application inférieure a 24h :
Ei= 11000(f)"” ; pour fus= 25Mpa ;Eins= 32164,2 Mpa.
- Module de déformation différée :
E.j=3700(f;j) ' ; pour feos= 25Mpa ; Eins= 10818,9Mpa
La déformation totale vaut environ trois fois la déformation instantanée.
1.1.4.1.5 - Coefficient de poisson :
v = (Ad/d)/ (AL/L).

Avec :
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(Ad/d) : déformation relative transversale.
(AL/L) : déformation relative longitudinale.
Il est pris égal a 0,2 pour E.L.S (béton non fissuré)
a 0 pour E.L.U (béton fissur¢)
1.1.4.2- Les Aciers :
L'acier est un alliage (fer + carbone) en faible pourcentage, les aciers pour le béton armé
sont ceux de :
-Nuance pour 0.15a 0.25% de carbone.
-Nuance mi-dure et dure pour 0.2530.40% de carbone.
Dans la pratique on utilise les nuances d'aciers suivants :
- Acier naturel (fe E 215, fe E 235)
- Acier a haute adhérence (fe E 400, fe E 500)
-Treillis soudés de maille (150 x 150) mm? avec @ = 3,5 mm (T.S.L fe E500)
- Le module d'¢lasticité longitudinal de I'acier est pris égal a: Es=200 000 Mpa
1.1.4.2.1- Diagramme déformation- contrainte de calcul :
os= f (€%o)
Dans les calculs relatifs aux états limites, on introduit un coefficient de sécurité ys qui a les
valeurs suivantes :
vs=1.15 cas général.
vs=1.00 cas des combinaisons accidentelles.

Pour notre étude, on utilise des aciers Fe E400.

6
AS Diagramme conventionnel
Diagramme de calcul
Ny y /
o fysh - K]
) -10%o -fe /E; .
D R 7 te 1y, €/ Es 0% &
_________ £,
v

Figure L.5 : Diagramme de déformations — contraintes.

8
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1.1.4.2.2- Contraintes limites de traction des armatures :

Fissuration peu préjudiciable......... O'_stf fe pas de limitation
Fissuration préjudiciable.............. 0_st =min (2/3f;; 110 \/n.f, ) Mpa.
Fissuration trés préjudiciable......... (J'_St =min (0.5f;; 90 /n.f, ) Mpa.

n: coefficient de fissuration.

n=1 Pours ronds lisses

n =1,6 Pour hautes adhérences avec @ = 6mm

17 =1,3  Pour hautes adhérences avec @< 6mm

Poids volumique :

SBéton armé.........oiiiii s =25 KN/m’
-Bétonnon armé......................ceeoeennnnn. vv=22 KN/m?
SACIET. .. Yo =78,5 KN/m?

1.2-Etats limites :
Selon les regles B.A.E.L 91, on distingue deux états de calcul :

-Etats limites ultimes de résistance E.L.U.R

-Etats limites de service E.L.S
I-2.1-E.L.U.R:

Il consiste a l'équilibre entre les sollicitations d'actions majorées et les sollicitations
résistantes calculées en supposant que les matériaux atteignant les limites de rupture minorée,
ce qui correspond aussi aux réglements parasismique algériennes R.P.A 99 (version 2003).

On doit par ailleurs vérifie que I'E.L.U.R n'est pas atteint en notant que les actions sismiques
¢étant des actions accidentelles.
I-2.1.1- Hypothéses de calcul :

- Les sections planes avant déformation restent planes apres déformation.

- Pas de glissement relatif entre les armatures et le béton.

- La résistance du béton a la traction est négligée.

- Le raccourcissement du béton est limité a :

€be = 3,5%o0 en flexion composé.

€bc= 2%o0 en compression simple.
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L'allongement de l'acier est limité a : epc=10%oL les diagrammes déformations contraintes

sont définis pour :

* Le béton en compression.

* L'acier en traction est en compression.
I-2.1.2-Régles des trois pivots :
On fonction des sollicitations normales la rupture d'une section en béton armé peut intervenir :
* Par écrasement du béton comprimé.
* Par épuisement de la résistance de I'armature tendue.
- les positions limites que peut prendre le diagramme des déformations sont déterminées a
partir des déformations limites du béton et de 'acier.

- la déformation est représentée par une droite passant par l'un des points A, B ou C appelés

pivots.
Pivot Domaine Déformations limites du pivot considéré
A 1 Allongement unitaire de l'acier 10%/
B 2 Raccourcissement unitaire du béton 3,5%/p
C 3 Raccourcissement unitaire du béton 2°/y

Tableaux I.1: Regles des trois pivots

| Compression
I 2%o0 3,5%o0
| OO OSSOSO : e R
2
£
o s . 30/7
s [T2X
1 3
X
I N B
ol £ .
S S Compression
= V /A
< S ;
/ / = Pivot C
4__%4_._._._._._.7 ............. _§_ ........... -
€oc 10%o0 traction £
4 -

Figure : 1.6 : Diagramme des déformations limitées de la section- Régles des trois pivots.

I-2.2-E.L.S:
Il consiste a 1'équilibre des sollicitations d'actions réelles (non majorées) et les sollicitations

résistances calculées dépassant des contraintes limites.

10
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I-2.2.1- Hypothéses de calcul :
- Les sections droites restent planes
- Il n'y a pas de glissement relatif entre les armatures et le béton
- Le béton tendu est négligé
- Les contraintes sont proportionnelles aux déformations.
o, =E,xg,. ; o, =E x¢&
-Pour convention n correspond au rapport du module d'élasticité longitudinale de I'acier a
celui béton.
n = Es/Ev=15 «coefficient d'équivalence ».
[-2.2.2-Sollicitation du calcul vis-a-vis des états limites :
*Etat limite ultime :
Les sollicitations de calcul sont déterminées a partir de la combinaison d'action suivante :
1,35G+1,5Q
* Etat limite de service :
Combinaison d'action : G+Q
-Les regles parasismiques algériennes ont prévu les combinaisons d'actions suivantes :
G+Q£E G: charge permanente
G+Q+1,2E Avec :{ Q: charge d'exploitation
0,8GtE E: effort de séisme

11
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I1.1- Introduction :

L’évaluation des différentes sections des éléments de notre structure : poutres, poteaux, voiles

et autres, passe impérativement par un dimensionnement préliminaire, appelé :

Pré dimensionnement.

Pour cela nous évaluons une décente des charges et des surcharges afin de déterminer ce qui
revient a chaque €élément porteur, de tous les niveaux et ce jusqu’a la fondation.

I1.2- Pré dimensionnement du plancher :

Les planchers c’est I’ensemble horizontaux de la structure d’un batiment destinés a rependre
les charges d’exploitation et les charges permanentes (cloisons, chapes revétements...) et les
transmettre sur les éléments porteurs verticaux (poteaux, voiles, murs...)

Dans ce projet les plancher sont des corps creux.

Connaissant la flexibilité et la rigidit¢ du plancher, la vérification de la fleche est inutile, il

suffit que la condition suivante soit vérifiée :

h, _ Ix
L 225 h; : hauteur totale du plancher
Avec :
360 Lx : portée maximale de la poutrelle entre nus
h, > BT E 16cm

On adopte un plancher a corps creux de hauteur h=20cm, et 1’on choisit des planchers a corps
creux de type (16+4) cm constitué¢ d’entre eux (corps creux) de 16 cm d’épaisseur et une dalle de
compression de 4 cm d’épaisseur.

I1.3-Descente de charges :
I1.3.1-charge permanente :

I1.3.1.1-plancher terrasse inaccessible :

1-Protection lourd en gravier roulé (5cm) » 1.00 KN/m?
2-Etanchéité multicouche (2cm) »  0.12 KN/m?
3-Forme de pente en béton léger (10cm) » 2.00 KN/m?
4-Isolation thermique en polystyreéne (4cm) » 0.16 KN/m?
5-Plancher en corps creux +dalle de compression (16+4)———— >  2.80 KN/m?
6-Enduit de platre (2m) » 0.2 KN/m?

Gt= 6.28 KN/m?
Q¢= 1.5 KN/m’?

I1.3.1.2-Plancher étage courant :

1-Revétement en carrelage (2cm) » 0.40 KN/m?

12
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0.40 KN/m?

2-Mortier de pose (2cm)

3-Lit de Sable sous mortier (2cm)

v

0.36 KN/m?

v

2.80 KN/m?

4-Plancher en corps creux (16+4)

5-Cloison en briques creuses (10 cm)

v

0.9 KN/m?

6-Enduit en platre / sous plafond (2cm)

v

0.2 KN/m?

11.3.1.3-murs extérieur :

1-Enduit en platre extérieure (1.5cm)

v

Ge=5.06 KN/m?
Q= 1.5 KN/m?

0.27 KN/m?

v

1.30KN/m?

2- Brique creuse (15cm)

3-Enduit en platre intérieure (1.5cm)

v

0.27KN/m?

4- Brique creuse (10cm)

v

0.27 KN/m?

11.3.1.4-murs intérieur :

1-Enduit en platre extérieure (1.5cm)

v

G =2.75 KN/m?

0.27 KN/m?

v

0.90KN/m?

2- Brique creuse (15cm)

3-Enduit en platre intérieure (1.5cm)

v

0.27KN/m?

11.3.1.5 : Escaliers :

A : Palier de repos :

v

G = 1.44 KN/m?

Carrelage (20 cm) »  0.40 KN/m?

Mortier de pose (20cm) » 0.40 KN/m?

Lit de sable (18 cm) » 0.36 KN/m?

Poids propre du palier (25 cm) » 3.75 KN/m?

Enduit de ciment (10 cm) » 0.2 KN/m?
G=5.11 KN/m?
Q= 2.5 KN/m?

B : volée d’escalier (paillasse) :

Carrelage horizontale (20 cm) > 0.40 KN/m?

Carrelage ver (20cm) > 0.23 KN/m?

13



Chapitre 11 Pré dimensionnement des éléments

Mortier de pose (20 cm) » 0.40 KN/m?
Poids de marches (22 cm) » 1.87 KN/m?
Paillasse (25 cm) » 4.45 KN/m?
Enduite ciment (10 cm) » 0.20 KN/m?
Garde —corps » 0.15 KN/m?
G=7.70 KN/m?
Q=2.50 KN/m?
11.3.1.6 : Balcons :
Dalles pleines (15 cm) > 3.70 KN/m?
Lit de sable (2 cm) > (.35 KN/m?
Mortier de pose (2 cm) > 0.40 KN/m?
Carrelage (2 cm) »  0.43 KN/m?
Enduit en ciment (1.50 cm) > 0.30 KN/m?
G=5.18 KN/m?
Q=3.50 KN/m?
I1.3.1.7 Acrotere : 0
Surface d’acrotere : 2
$=(0.02x0.2)/2 + (0.08x0.2) + (0.1x0.5)=0.068 m? :
G=0.068 x 25=1.70 KN/m? ” w0
G=1.70 KN/m
Q=1 KN .

10
acrotere

I1.3.2-Surcharge d’exploitation :
1) Surcharge d'exploitation du plancher courants (habitation) Q= 1,50 KN/m?

2) Surcharge d'exploitation du plancher terrasse Q= 1.00 KN/m?

3) Surcharge d’exploitation du plancher RDC et 1 étage (commercial) Q=5.00 KN/m?
I1.3.3-La dégression de la surcharge d'exploitation (D.T.R.B.C article 63) :

Dans les batiments a usage d'habitation et pour calculer l'ossature (Poteaux, mur, fondation),
on suppose que toutes les surcharges ne s'appliquent pas simultanément sur tous les planchers et
on détermine comme suite la surcharge >.n sur les éléments porteurs du niveau n en fonction des

surcharges si appliquée sur les différents niveaux :

14
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3+n

Q:QOJF[E XYi=1 Q1
On adoptera pour le calcul :

Tableau II.1 : La loi de dégression

Niveau La loi de dégression Q(KN/m?)
Terrasse Nqo=1KN/m? 1.00
06 Nqi1=qo+q1 2.50
05 Nq2=q0t0.95 (qi+q2) 3.85
04 Ng3=qo+0.9 (qi+q2+q3) 5.05
03 Nq4=qot0.85 (qi1+q2tqs+qs) 5.80
02 Ngs=qo+0.8 (qi+q2+q3+qatqs) 7.00
01 Nqe6=qo+0.75 (qitq2+q3+tqs4+qstqs) 7.75
RDC Nqg7=qot+071 (qi1+q2q3+qst+qs+qst+qr) 8.45

Par application de la loi de dégression des surcharges on a : Q =8.45 KN/m?
I1.4- Pré dimensionnement des poutres :

Selon le R.P.A 99(version 2003) I’article : 7.5.1, les dimensions des poutres doivent satisfaire
les conditions suivantes :

( b >20cm
h >30cm

E(4cm
b

. bmax <1,5ht+bl

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

g
L <h, < L r h; : hauteur totale de la poutre
15 10 b : largeur de la poutre
§ 0:3d<b<04d Avec =y L la plus grande portée libre entre nus d'appuis
ht _, L d : hauteur utile
)

On distinguera deux types de poutres :
a- Poutre principale : Lmax= 5,75 m

b- Poutre secondaire : Lmax= 3,95 m.

15
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I1.4.1-Sens longitudinal :
11.4.1.1-Poutre principale :

L=575cm - 38.33cm<h, <57.5cm On prend h¢=45cm
d=0.9h, 16.20cm <b <32.60 cm

Onprend b=30cm

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

( b=30cm)20 Cm.......ccoeeevveerrrreeeeineens Condition vérifiée

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

=154 CMucneiciiciceeee Condition vérifiée..

“Donc on prend la section des poutres principales (30x45) cm?

I1.4.2- Sens transversal :

11.4.2.1- Poutre secondaire :

L=395cm 26,33cm <h, <39.5¢cm
On prend ht=35 cm

=
d =0.9h, 12,6 cm<b<252cm

On prend b=30 cm
D'apres le R.P.A 99(version 2003) :

b=30cm)20Cm......ccccevrreerrreerrrennnen. Condition vérifiée

h, =35cm)30cm....ccccveininiiiienne Condition vérifiée.
% =1.16{4 CMuccccciiiiiccieeeeee, Condition vérifiée..

Donc en prend la section des poutres secondaires (30x35) cm?

¥__ T T
b: ! sMax (b, /2, 0,72)
L =

)

. 1
f ] 1>srvl’nx (b 72.4/2)

>

F

b)

Figure II- 1 : Dimension a respecter (RPA)
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II-5-Pré dimensionnement des poteaux :
II-5-1-Principe :

Les poteaux sont pré-dimensionnés en compression simple. Le choix se fait selon le
poteau le plus sollicité de la structure ; ce qu’il correspondant un poteau reprendre la
surface du plancher la plus importante.

On utilise un calcul bas¢ sur la descente de charge tout en appliquant la loi de
dégression des charges d’exploitation.
On distingue trois (03) types de coffrage :

-Type 01 : RDC-1let 2°™ étage.

-Type 02 : 3-4-5-6-7°" étage.

Pré-dimensionnement s’effectue avec le choix du poteau le plus sollicité (poteau central)

- La surface est donnée par, (Figure II-5) :

|
|
|
| 405/2

575/2

T
—_—————— SR [ S -
I

565/2 39572

Figure I1.2. Schéma représentatif du poteau le plus sollicite
I1-5-2- Surface du poteau le plus sollicité :
S=(2,82+1,91) x (2,87+2,02)
S=23,42 m?
II-5-3- Exemple de calcul :
a-Pré-dimensionnement des poteaux de type 01 :
a-1-Calcul de I’effort normal sollicitant les poteaux Nu :

a-1-1-les efforts de compression due aux charges permanentent Ng :

- plancher terrasse : G.S = 6,33x23,42 = 148,24 kN
- plancher RDC+ étage courant : n.G.S = 7x5,11x23,42 = 837,73 kN
n=7 (nombre de plancher d'étage courant)
On majore les efforts de 10%
17
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Ng= 1,10 (148,24+837,73) = 1084,56 kN
a-1-2 -Les efforts de compression due charge d'exploitation Nq :
Par application de la loi de dégression : Q=8,45 kN/m?
No=1,1.Q.S=1,1x8,45%x23,42 = 217,68 kN
D’ou : Nu=1,35Ncs+1,5No= 1,35%x1084,56+1,5%x217,68
Nu=1790,67 kN
a-2-Détermination de la section du poteau (a, b) de type 01 :
Le pré dimensionnement est déterminé en supposant que les poteaux sont soumis a la

compression selon la formule suivante :

N, = OL[Br.fczg N Asfe}

099Yb YS
Avec :
o (a=f().
o= Lz si A<50
1+0,2( A ]
35
50\

a:0,6(7j si 50<A <100

x4)
vt
(%)

e B:(B=axb).

e vp: (Yb=1,50)......situation durable.
e vs: (ys=1,15).....situation durable.
o fe : (fe=400MPa).

o fog : (fs=25MPa).

e Br: (Br=(a-0,02) (b-0,02)) [m?].

b- Détermination de "a" :

18
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b-1-Vérification de flambement :
On doit dimensionnement les poteaux de telle facon qu'il n’y ait pas de flambement
c'est-a-dire A< 50 :

L, 0L,

B=ab

- b.a’

12
3 2

j— | b2 :\/§=0,289a
\12.ab V12

On a: Lo=3,06 m;
L:=0,7%3,06=2,14m = 214,2cm
_L 2142

2142
_ <S0=a>—"
i 0289 0,289 x 50

=14,82 cm

Onprend: a=40cm
i=0,289%40 = 11,56cm
A=0,7 Lo/i = 214,2 /11,56 =18,52 < 50 .... Condition vérifiée.

c-Détermination de (b) :

Selon les régles du B.A.E.L91, I'effort normal ultime Ny doit étre :

B, f f
vs ofBa i t]
099Yb yS

B:= (a-2) (b-2) cm?

B:: section réduite B, = (40-2) x (b-2) = 38(b-2) cm?

As=section d'armature longitudinale

As=0,7% Broooveiiii.. Zone I (selon le RPA I'article 7.4.2.1)
A=0, 7% [38(b-2)] = 0, 336(b-2) cm?

o: étant un coefficient fonction de A.
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L, 2142

i 11,56

1<50 = =18,52(50

o = 0,85/[1+0,2(\/35)]

o= 0,85/ [1+0,2(18,52/35)]

a=0,80

fu5=25MPa ; Fe = 400MPa ; yv=1,5 ; y=1,15

N, <081 38(b—2)><25+O,266(b—2)><4001

. 09.15 1,15
[ 38(h—2)x25x10 +O,266(b—2)x400><102}

N, <081
0,9%1,5 1,15

N,=6369803(b—2) avec N, =1790,67 kN
b>3011cm

Donc : on prend b =40cm.

d- Vérification des conditions du “RPA99 version 2003 :

D’apres ’article 7.4.1 pour une zone sismique I, on doit avoir au minimum :

Min(a;b)=40¢m > 25 ... oo, Condition vérifiée.

Min(a;b)> he 360 _ 18Cm...uciiii i Condition vérifiée.
20 20

%< % <4=5025<1.< 4o Condition vérifide.

Donc, On adopte pour des poteaux de type 01 une section carrée (a=b) =( 40x40 ) cm?

Tableau I1.2 : Tableau récapitulatif des sections des poteaux

Types | Niveaux N¢ No Nu A B | Le choix
(kN) (kN) (kN) (cm) (cm) (cm?)
01 RDC 1084,56 | 217,68 | 1790,67 | 18,52 | 30,11 | (40%x40)
I 1084,56 | 217,68 | 1790,67 | 18,52 | 30,11 | (40x40)
2¢6me 1084,56 | 217,68 | 1790,67 | 18,52 | 30,11 | (40x40)
02 3éme 827,72 132,91 | 1316,79 | 14,82 | 20,04 | (35%35)
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4éme 827,72 132,91 | 1316,79 14,82 20,04 | (35x%35)
5éme 827,72 132,91 1316,79 14,82 20,04 | (35x%35)
6éme 827,72 132,91 | 1316,79 14,82 20,04 | (35%35)
7¢6me 827,72 132,91 1316,79 14,82 20,04 | (35%35)
e- Vérification des conditions du R.P.A 99(version 2003) :
min (a,b) =50 cm > 25 CM.ocovveveiiieeieeeeecee Condition vérifiée.
min (a,b) =50 cm > h, = 306 =153 cm.....cccuuenneen. Condition vérifice.
20 20
R Y Condition vérifiée.
4 b
Donc: a=b=40

Le tableau ci-dessous résume les dimensions des poteaux pris en compte pour les différents
étages de la construction.

I1.6-Pré dimensionnement des voiles :

Le pré dimensionnement des murs en béton armé est justifi¢ par 1’article 7.7.1 du
RPA99/V03, les voiles servent d’une part a contreventer le batiment en reprenant les efforts
horizontaux (séisme et vent) et d’autre part de reprendre les efforts verticaux (¢a dépend de la
conception).

D’apres le RPA99 article 7.7.1«les éléments satisfaisants la condition (L >4 e) » sont
considérés comme des voiles.
Avec : L = Longueur du voile. ,  ©:épaisseur du voile.

L’article 7.7.1 RPA99/V03 préconise une épaisseur minimale de 15 cm, de plus 1’épaisseur doit

étre déterminée en fonction de la hauteur libre d’étage he et des conditions de rigidité aux

extrémités comme indiquées a la figure ci- dessous :

] e
T >3e avec: € = égi
e
-+ |
| | Ty = i
e |+
>3e e> —é"f e he"
— L
>2e 1

v
5 ks ;18 _—
t L 4e
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Figure II- 3 : Coupe de voile en plan

h h, 306
eZmax(ﬁ;lS) cm@{e = 22 e = E—N‘B > 13,90 cm

emin = 20 cm
L>4e =L >4%x20=80cm

Avec :

L : Longueur du voile

e : Epaisseur du voile

h, : Hauteur d’étage

On adopte des voiles d’épaisseur e = 20 cm.

On adopte des mures voiles d’épaisseur e=20 cm pour RDC et les étages d’habitation.

Tableau I1.3 : Dimensions des €¢léments porteurs

Sections Sections
Poteaux RDC jusqu'au geme ctage 3EmE 5y 76me étage

(40x40) cm? (35x35) cm”
Poutres principales (30x45) cm 2

2

Poutre secondaires (30x35) cm
Voiles 20 cm
Plancher (16+4) cm

I1.7-Pré dimensionnement des escaliers :
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Chapitre 11 Pré dimensionnement des éléments

Palier

escalier

Figure I1I- 4 : Coupe au niveau de l'escalier
Les escaliers sont une succession de marches permettant le passage d’un niveau a un autre,

elles seront réalisées en béton armé coulé sur place, les différents éléments constituant un
escalier sont :

- L’emmarchement : largeur utile de 1’escalier, mesurée entre murs.

- Le giron : distance horizontale mesurée entre les nez de deux marches consécutives. Les

girons des marches des escaliers intérieurs varient de 27 a 32 cm environ. Dans les calculs de

dimensionnement d’escaliers, le giron est souvent désigné par la lettre G.

- La contremarche : désigne la face verticale située entre deux marches consécutives. La

hauteur des marches des escaliers intérieurs varient de 17 a 20 cm. Dans le dimensionnement

d’escalier, la contremarche est désignée par la lettre H.

- La marche : c'est la surface plane de I’escalier sur laquelle on pose le pied pour monter ou

descendre. On distingue deux principaux types de marches :

- La marche droite, de forme rectangulaire.
- La marche balancée de forme trapézoidale dans les escaliers balancés.
Dans notre projet on a 3 types d’escaliers :
* type 1 : escalier a deux volés contrariées avec un palier de repos.
Pour déterminer « g et h »on utilise la formule de BLANDEL :
59 <g+2h <66 ; h varie de 14 cm a 20 cm.
g varie de 22 cm a 33 cm

he : Hauteur d’étage (3.06 m)
Ho : De mi-hauteur d’étage. (Ho= he/2= 3,06/2=1,53m)

H
h : hauteur de la contre marche (h=—2)
n
g : le giron (g=64-2h)
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Chapitre 11 Pré dimensionnement des éléments

n : nombre de contre marche.
64n>-(64+2xHo+Lo) n+2xHe=0

On aura 9 marches par volée

n=9 marche ; n-1=8 contre marche

Hauteur de contre marche h=Ho/n=153/9 =17cm

Giron g =64-2h=64-34=30cm
La longueur de la ligne de foulée sera: 1=g(n-1)=30x8=240cm=2,4 m
L’inclinaison de la paillasse : tgo=Ho/1=153/240=0,64 o=32,62°

L’¢épaisseur de la paillasse est donnée par :

L/30<e <L/20 ; avec | : La longueur de la paillasse.

1=1,° +H,"” =~42.407 +1.53* =2.84m
2.84/30< e <2.84/20
94 <e<l14.2 ;ep=l4cm

b) Epaisseur de la volée (e,)

Lo Lo L 240 _ _ 240 o

— _— - — - _—

30 =% =207 30cosa ~ ¥ = 20cosa  30x084-"=20%x084
<e, < 14,54

e, =12cm
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Chapitre 111 Calcul des ¢léments secondaires

III.1-Introduction :

Les éléments structuraux qui n’apportent pas de conditions significatives a la résistance aux

actions sismiques d’ensemble, a leurs distributions, peuvent étre considérés comme €éléments

secondaires.

L'ensemble de ces éléments est énuméré comme suit :

Escalier

Acrotere

Planchers (Poutrelles)
Balcons

Ascenseur

Le ferraillage de ces éléments s'effectue selon les régles CBA93 et les reégles parasismiques
algériennes en vigueur (RPA99 /version 2003).
I11.2- Escaliers :

L’escalier est calculé a la flexion simple, la fissuration est considérée comme peu préjudiciable

puisqu’il n’est pas exposé aux intempéries.

Le type d'escalier de notre projet est :

- Escalier a deux volés contrariées avec un palier de repos.

II1.2.1- Calcule de sollicitation :

II1.2.1.1- calcule d’escalier type 1 :

a-palier de repos : selon notre descente de charges

G =5,11/kn/m?

Q =2,50 kn/m?

ELU : Nu=1,35 G +1,5Q =10,65 kn/m?
ELS: Ns=G+Q=7,61 kn/m?

b- Volée d'escalier : selon notre descente de charges

G=7,7 KN/m?

Q=2,5 kN/m2

ELU : Nu =1,35 G+1,5Q = 14,15kN/m?
ELS : Ns =G + Q =10,2kN/m?
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Chapitre 111 Calcul des ¢léments secondaires

111.2.1.1.1 Calcul du moment fléchissant et effort tranchant max a ’E.L.U :
a) Détermination des réactions :

14.15kN/m  1.44 kN/m

/ 10.65 kN/m l

’ vy
VY VYV VVVYYVYYVYYY

A
Y
A

-« >—>—>

2,72m 2,40m 0,62m 0,70m
Figure III- 1 : Schéma statique
R, + R, = (10,65 x 2,72) + (14,15 x 2,40) + (10,65 x 1,32) + 1,44 = 78.38

Z M, = —(R, X 5,74) — (1,4 X 6,44) — (10,65 X 0,70 X 6.09) — (10,65 X 0,62 X 5.43)

2

)

— (14,15 % 2,40 x 3,92) — (10,65 X ) = R, = 52,64 kN

= R, = 25,75kN
b) Détermination du moment fléchissant et effort tranchant :

Tableau III- 1: Méthode des sections -RDM

Distance Schéma statique Cas
0<x<272 1
M
4_
lT
Ex 7
<x<
2.72<x <512 ‘\M 2
LTIy |7
N X s,
0<x<0,70 M 3
Ta [
T I \ A 4

-Casl1:0<x<2.72
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Chapitre 111 Calcul des ¢léments secondaires

Effort tranchant :
ZF,, —0 o —T—10.65x + 25,75 = 0

T = 425,75 — 10,65x = T, = 25,75 kn
x=272 = T,y =—3.21Kn

Moment fléchissant :

= M, = 0 KN,m

x =272 My, =3039kN,m

T=0 25.75—-10,65x =0 x=241m
-Cas2:2,72<x<5,12
Effort tranchant :

Z F,=0= —T — (10,65 x 2,72) + (14,15(x — 2,72)) + 25,75 = 0

T =3848—248x= = T,,, = —7,98kN
x=272 & Ty, =—2848kN

Moment fléchissant :

2 2

2,72\\  14.15(x — 2,4)2
ZMO=0:>—Mx+ 28,96<x— ) + =

M, = x? + 34x — 31,99
X = 2,72 = M2’72 = 67,83 kN,m
Xx=512 = Mg, = 1683 kN,m

Mgy = My g5 = (1,55)2 + (34 x 1,55) — 31,99 = 23,11 KN, m

Tmax= 25,75 KN et Mmax = 23,11 kN, m

C) Moment en travee et sur appuis :
Ma =0,4Mmax = 0,4 x 23,11 = 9,24 kn.m
I11.2.1.1.2- Calcul du ferraillage :

a: en traveeé :

Armatures principales (longitudinales) : i«
u=M/(bpx d? x fiy,) =23,11 x 10°/(100 x (0,9x15) > x14,17) = 0,09
27
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Chapitre 111 Calcul des ¢léments secondaires

M = 0,8(1] X (1 - (0,4(11))

= > = % o668
M= 35 11000s, 35+ 1,74
400
Avec g = Je = 1,74%o0

Ex vy, 2x105x1,15
b =08x0,668x(1-(04 x 0,668))= 0392 > =009 —pivotA A =0
o =1,25(1—+/1-2u) = 1,25(1 - 0,91) = 0,12

Z=d(1-0,40) =(0,9x15)x (1-(0,4%0,12)) = 12.86 cm

M, 2311x10°
"~ Zxo, 12.86x348

On prend 4T14 ; S=15cm (As=6,16cm?)

As = 5.16¢n? /ol

Armatures de répartition :

A=A¢4=6,16/4=1.54 cm?/ml

On prend : 4T10 (As=3.14cm?)
B : sur appuis :

Armatures principale :
u=M,/(byx d? x fiu) =9.24 x 10%/(100 x (0,9x15)* x14,17)= 0,03

= 0,804 X (1 - (0,4(X1))
~ 3,5 35
© 3,5+1000s;, 3,5+ 1,74

fo 400
Ex ys 2x105x1,15

p=08x%0,668x(1-(04 x 0,668)) = 0,392 > =003 >pivotA A =0

a =1,25(1—/1—-2) = 1,25(1 — 0,96) = 0,05
Z=d(1-0,4c) =(0,9x15)x (1-(0,4x0,05)) = 13,23 cm

(04] = 0,668

Avec g = = 1,74%o0

u

Z X0y
On prend : 4T12 ; S=25cm (As=4.52cm?)

As =

= (9.24 x 103)/(13,23x 348) = 2,00c n?

Armatures de répartition :
Ar=Ay4=4,52/4=1,13cm?/ ml
On prend 4T8 (2.01 cm?)
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Chapitre 111 Calcul des ¢léments secondaires

II1.2.1.1.3- Vérifications diverses :

a) Condition de non fragilité :

b, d
Apin = 0,23"Tft28 =1,63cm®> Ay =545>1,63cm? conditionéri fée
e
b) Vérification de I’effort tranchant :
. _ 2575 1073 017 1P
“ T100%0,15 @

25
Tu =m n(0,2 X 1s ;5MPa> = 3,33 MPa

Tumx < Ty : Conditiorari fée
c)Vérification des contraintes a ’ELS :
c.1. Détermination de I’axe neutre x :
Equation des moments statiques par rapport a la fibre neutre :
172 b x>+ nAs (x-¢ )-n,As (d-X)=0 A5 =0, n=15
(100/2) x*~15 x 5,16(13,5 - x)=0x = 1,93 cm
c.2 Calcul de moment quadratique par rapport a I’axe neutre :
I=1/3 bx*+15As (d-x)>=1/3 x 100(1,93)°+15 x 6.78 (13,5-1,93)* =13853.69cm*
¢.3 Calcul de la contrainte de compression du béton :

6bC = O’6fC28 = 0,6X25 = 15 MPa

_ 9,77.1073
~ 1.38.10*
c.4 Calcul des contraintes d’acier :

55t == e/’Ys:348MPa

Op %X 0,0193 = 1,37 MPa < 15 MPa

ser

[
c.5 Vérification de la fléche :

Ost = M (d— x) =122.86 MPA < d,; = 348MPa conditi oérifiée

h> 1 0.15 0,039 > 0,033 ;Condi ti ori fE
—_ —_— = . .
1=30 3.8 , , ; Condi ti onvéri fée;
Ag 2 6,78 2

< — < < : iti iri fie.
bxd_fe::>100X13’5_400|:>0,005_0,005,C0ndltlomerlfee

Si les deux conditions suivantes sont vérifiées le calcul de la fléche n'est pas nécessaire.
I11.2.2-Etude de La poutre paliére :
I11.2.2.1 Dimensionnement :

Selon le BAEL91, le critére de rigidité est :
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Chapitre 111

L : la portée de la poutre L = 3,30 m

££h££:>220m£h£33cm h=45cm
15 10 -
0,3d <b<£04d =1215cm<b<16,2cm b=30cm

I11.2.2.2 Vérification des conditions RPA99 (version 2003) :

h>30cm |45cm>30cm.........condifon verifée
b>20cm=<30cm>20cm.........condiion verifée
E <4 f =1,16<4..... conditionverifiée

b 30

I11.2.2.3 Charge supportée par la poutre :

0,3x0,45x 25=2,62KN/m
Q =2,50KN/m
Réaction du palier sur la poutre Rb= 52,64 KN/m
Ona: qu=1,35x2,62+1,5x 2,5 +52,64KN/m=59,92KN/m
Qser = 2,62+2,5+52 ,64 = 57,76 KN/m

I11.2.2.4 Calcul des sollicitations (E.L.U):

Poids propre de la poutre :

La charge d’exploitation :

Calcul des éléments secondaires

MOZCI“—'Z2 = 59,92><M =8L56KN.m
8 8
M=0,85.M¢=69,32KN.m
M.=0,4.M=32,62KN.m.
I11.2.2.5 Le Ferraillage :
Caractéristique | h=45cm | b=30cm | d=0,9h=40,5cm | os=348Mpa | Fe=400Mpa
/ M(KN.m) H p A ¢y (cm?) A adopté
En travée 69,32 0,140 0,924 4.25 As=4.61cm?
soit 3T14
En appui 32,62 0,066 0,966 3,63 As=4.61cm?
soit 3T14

I11.2.2.6 Vérifications :

e Condition de non fragilité :
Amin> 0,23b.d.fios /fe=1,14cm?

En travée : 5,54 cm>>1,14cm?
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Chapitre 111 Calcul des ¢léments secondaires

En appuis : 2,5 cm*>1,14cm?
e Vérification de la contrainte de compression du béton :

Qser :5 7,76KN/m

P 3,30)
Mserz% =57,67 X% = 78,62KN.m

M;se=0,85.78,62=66,82KN.m
M.=0,4.78,62=31,44KN.m
En travée :

Position de l'axe neutre :  As =4,61cm? ; d=40,5cm

2
%—ISXAs(d—y):O

y=6,70cm
e Détermination du moment d’inertie :

3
1= b% +15As(d—y)* =89025,1593m"*

M, _ 66,82x10°

Gb:

. ; y mx 7,60=35,70Mpa

G b = 0,6x fc,, =15Mpa

G,. =5,70Mpa< 6 v = 15Mpa......... condition vérifiée
Sur appui :

As=4,61cm?* = y=6,70cm

16=89025,1593cm*

M 31,44 x10°

ser

Oy =

. Xy = x 7,60 = 2,68Mpa
I 89025,1593

6 =0,6xfc,, =15Mpa

6, =2,68Mpa < 6 b =15Mpa.......... condition vérifiée

e Contrainte de cisaillement :
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Tu
T, =

b.d
T= Q_2L =59,92x 330 _ 98,86KN
- 98,86x10 ~0.81Mpa

30x40,5

T, = min{0,13f,,,5Mpa} = 3,25Mpa
1, =0,81Mpa<7, =3,25Mpa.......... conditionvérifiée.

Pas de risque de cisaillement
e Armatures transversales At :

-Diamétre des armatures At :
. h b )
O¢< min E’E’QL = rn1n{10mm,30mm,14mm}

On prend @=8mm

-Espacement St :

St< min {0,9d.40cm } = min {28,35 ; 40 jem
D'apres le R.P.A 99 (version 2003)

Zone nodale St< min{l 5cm100, } =min{l5;14cm=>S, =10cm
Zone courante St< 150, =21cmdonc onprendS, =15cm.

-Ancrage des armatures tendues :
1, =0,6.y° f; =0,6x1,5° x2,1=2,835Mpa

La longueur de scellement droit Is:

;94 _ 14x400

o= = =49,38cm
4z, 4x2835

On prévue une courbe égale a : 1=5,50=7,7cm

Lz=d—(c+%+r]=31,5—(3+0,7+8)=19,8cm | 'I
Ll

L.—2,19r—L, 4938-219x8-19.8
L =—2 2= = : *— = 6,45cm
: 1,87 1,87 "
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Chapitre 111 Calcul des ¢léments secondaires

-Calcul de la fléche :

Si les trois conditions sont vérifiées, il est inutile de vérifier la fléche.

Condition Vérification
h,/L>1/16 35/300=0,12>0,0625 Condition vérifiée
h, / L>M, /10M,. 0,12>66,82/10.78,62=0,084 Condition Vérifiée
A /bd<42/f, 4,61/30.40,5=0,003<0,0105 Condition Vérifiée

Donc 1l est inutile de calculer la fleche

3T14 filantes
A2
£
> 3Ti4 ch
< T
i A
—i— 1
# Tou Hlkcmn l!‘ 3 T14 filanfes

Figure II1.2- Ferraillage de la poutre paliére :(30x45) cm?

('\ 2xT 12 e=25 cm

|
4 |
|

\ LW~

| Y, N NSBTIZ.eal25cm @
|

|

S0

| Ny
CI N‘E' 4714 e=15cm K

|

|

|

|

N
2T112e=25cm R
@ A

Figure III- 3 : Schéma de ferraillage d’escalier type (1)
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II1.3- Acrotére :
I11.3.1-Définition :

Le role le plus déterminant de 1'acrotere c'est la sécurité au niveau de la terrasse, dont il forme
un écran pour toute chute. Comme il est congu pour la protection contre ’infiltration des eaux
pluviales. Il est réalisé en béton armé.

L'acrotere est assimilé a une console encastrée au plancher terrasse, soumis a son poids propre
(G) qui donne un effort normal Ng et une charge d’exploitation horizontale non pondérée estimée
a 1000 N/ml due a la main courante, provoquant un moment de flexion.

Donc le calcul s’effectue pour une bande de 1ml en flexion composée.
Soit une section de (10 x 100 cm?) bande de 1m. Si les deux conditions suivantes sont vérifiées le
calcul de la fleche n'est pas nécessaire.
I11.3.2- Etude de I’acrotére :

L’acrotere est un €lément qui coiffe le batiment a sa partie supérieure.

G: poids propre =1,70 kN/ml

Q : surcharge d’exploitation=1 kN/ml

G

\IE Q

Figure III- 4 : Schéma statique de 1’acroteére

Sollicitations :
ELU :Ny=1,35Ng= 1,35 x 1,70 =2.30 KN/ml
M=1,5Nqg.h=1,5 x 1 x 0,6=0,9KN.m
ELS :Nser =Ng=1,70 KN/ml
M;e=1 x 0,6 = 0,6KN.m
Le ferraillage est calculée flexion composée, en prenant en compte une fissuration
préjudiciable.
h=0,1 m
b=1,00 m
d=0,07m
d'=0,03 m
Excentricité : eopy = My/N, =0,9/2,3 =0,39 m
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Chapitre 111 Calcul des ¢léments secondaires

€0ser = Mser/Nser = 0,9/ 2,3=0,35m

) ) . e, 0,10
ep:Epai sseutel'acrotere— =
2

Donc le centre de pression se trouve en dehors de la zone limitée par les armatures.

=0,3m <0,39m

Le calcul se fait en flexion simple sous I'effet d'un moment fléchissant fictif, calculé par rapport

au c.d.g des armatures tendues.

)

h
Mger = Nger [e + 5~ C] =17 [0,35 + — 0,03] = 0,629 kN.m

2
(d — ¢")Nger — Mger < (0,337h —(0,81c"))op. X b X h
B <A

0,85 x fc28 0,85 x 25
abc=( fe28) _ ( )=14,17MPA

Vb 1,5

B = (d — ¢)Nger — Mger = ((0,09 —0,03) x 1,7) — 0,6 = —0,498 kN.m

A=((0337%xh)— (0,81 xc"))op. X b X h

A = ((0337%0,1) —(0,81%0,03))14,17 x 10° x 1 x 0,1
A=1332kN.m

B=—-0498kN.m < A =13,32kN.m Condition Vérifiée

Donc la section est partiellement comprimée P.C et le calcul se fait pour une section

rectangulaire (b X h) = (100 x 10) cm?.

I11.3.2.1-Calcul du ferraillage a (E.L.S) :

My, 0.6 x 1073
~ b xd2%Xf,. 1,00x 0,72 x 14,17

I = 0,086

avecd =h—2=0,10—-0,03 =0,07cm

Vérification de ’existence des armatures comprimée A’ :

W = 0,80 X (1-(0,40))

= 3 - % o668
M 35 +1000e, 35+1,74
£, 400
Avec g = = 1,74%o0

Ex y. 2x105x1,15
I =0,8%0,668x (1-(0,4 X 0,668)) = 0,392 > u = 0,086 — pivotA A =0

1—-1-2u _ 1—-+/1-2x0,086
0,8 0,8

Q= =0,113

35



Chapitre 111 Calcul des ¢léments secondaires

Z=d(1-04a) = 0,07(1-0,4x0,113) = 0,069 m
Calcul d'armatures :
A : Section d’armatures en flexion simple
Ay : Section d’armatures en flexion composée

M, 0,6.1073
A = =
s~ Zog 0,069 x 201,6

= 0,43 cm?

N.
Ase = Ags— 0—” = 0,36 cm?

S

Condition de non fragilité

fi=0,6 + 0,06 xfij2s= 0,6 + 0,06 x 2=2,1 MPA
A 2 0,23xfix (bxd)/feA 20,23 x 2,1 x 100 x 8/400 = 0,966 cm?
A =max {0,966 ; 0,33} = 0,966

Donc on adopte : 4T6 e=25 A=1,13 cm*m

Armature de répartition
A:=As/4=1,70/2=0,85 cm?. Donc on adopte:4T6 e=25 A =1,13 cm¥ml

-Vérification au cisaillement :

; . ;. A - . 0'15f028
fisswationpejudiciablety, < T,=nin y—; S5MPa
b
_ 0,15x 25
T, =m n{l—s; SMPa} = 2,50 MPa

Vu=1,50x Q=1,50 t/ml

_ Vu 0151073
~ byxd  1x0,09

1, = 1,66 MPa < T, = 2,50 MPa

Tu = 1,66 MPa

Condition vérifiée ; les armatures transversales ne sont pas nécessaire.
I11.3.2.2 : Vérification des contraintes (E.L.S) :

Moment de service :

)

10
5 ) — 0,55 kN.m

h
M gor = Ngor X (e —c+ E) = 1,45 x <O,35 - 0,02+
a-Position de ’axe neutre y: y est la racine de 1'équation
b
Eyz — 15xA,(d-y) =0 - 50y2 + 255y —204 =0 - y=1,78cm

b- Moment d’inertie :
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Chapitre 111 Calcul des ¢léments secondaires

b ., , 100 X 1,783 " .
I= 3y + 154,(d- y)* = ————+ (15x170) X (8 —1,78)* = 117455 cm
c-Détermination des contraintes dans le béton comprimé oy, :

Meer 550
T~ Y7 117455

Ope = 0,626 = 0,6 x 25 = 15 MPa
o, = 0.83 < 0y, = 15 MPa Condition vérifiée

op = x 1,78 = 0,83 MPa

d-Détermination des contraintes dans I’acier tendu o, :
2
05t = mi n(gfe ; 1104/ X ftzs) ; Fi ssurati opréj udi ci able

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

&, = m n(266,67 MPa ; 201,63 MPa) = 201,63 Mpa

M 550
Ose =M ;er (d—y) =15X ———x (8 — 1,78) = 43,69 MPA

1174,55
o5t = 43,69 MPa <oy, = 201,63MPa Condition vérifi¢e

II1.3.2. 3 : Vérification du ferraillage vis-a-vis au séisme :
D’apres le RPA 99/2003, les ¢éléments non structuraux doivent étre vérifiés aux forces
horizontales selon la formule suivante :
E,=4X C,XAX W,
Avec :
A : Coefficient d’accélération de zone A = 0,1
C, : Facteur de force horizontaleCp = 0,80
W, : Poids propre de I’acrotére W, = 1,70kN /m
E, : Force horizontale pour les €léments secondaires des structures

E,=4x%x08x0,1%170=0,63kN <15Q =15kN Condition vérifiée

R i

ba(—aal

4 DG

4®6 -l el

- - The - -
IIU
- - - - -

4@6 /~ Coupe A-

Figure III- 5 : Disposition des armatures dans 1’acrotere
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II1.4-CALCUL DES PLANCHERS :
I11.4.1-Introduction :
Les planchers sont des aires planes limitant les étages et supportant les revétements du sol
et assurent deux fonctions principales :
* Fonction de résistance : les planchers supportant leur poids propres et surcharges
d'exploitation,
Comme notre projet est a usage de bureaux et d'habitation, on adopte un plancher a corps
creux, le plancher est constitué par des poutrelles en béton armé sur lesquelles reposent les
hourdis en béton.
-Les poutrelles sont disposées suivant la petite portée et elles travaillent dans une seule direction.
II1.4.2-Dimensionnement des poutrelles :
- Notre construction étant une construction courante a surcharge modérée (Q<5KN/m?).
On a un seul type de planchers a corps creux ht=20cm
16cm : corps creux
{4cm : dalle de compression
Les poutrelles sont disposées perpendiculaires au sens porteur et espacées de 65cm et sur
Lesquelles vient s’appuyer I’hourdis
Hauteur du plancher  h(=20cm
Epaisseur de la nervure ho = 4cm

Largeur de la nervure bo =12cm

HOURDIS Type C:16 Dalle de compression e=4cm
Plancher 16+4
Treillis soudé @5 (150x150)
Poutrelles I
\ 14N
i Yo
9o &
=1

D) /aEn/aEnY

° ? i

Fig. II1.6- schéma d'un plancher a corps creux

Calcul de la largeur (b) de la poutrelle :

Le calcul de la largeur b se fait a partir des conditions suivantes :
b =2b1tb0.c.eeiiiiiie (1)

L=3,65m l1 = 60cm
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b1< (li-bo) /2 bi<(60-12)/2 = 24cm
b1 = (b-bp)/2=min < b;<L/10 — min <b;<365/10=36,5m
6ho< b1<8hg 24-<b;1<32cm

On prend: bl= 24 cm.
(1) = b=2(24)+12=60cm.
Donc : b =60 cm

jﬁDDDQJ]%C}DDQJL
| E

he L
i PR

Figure II1-7 : Dimensions d'un plancher a corps creux selon BAEL 91

I11.4.3- Méthode de calcul des poutrelles :
11 existe plusieurs méthodes pour le calcul des poutrelles, Le réglement BAEL 91 propose une
méthode simplifiée dite" méthode forfaitaire", pour le calcul des moments, cette méthode s'applique

pour la condition courante.
= Les conditions d'application de la méthode forfaitaire :
Cette méthode est applicable si les 4 conditions suivantes sont remplies :
1. La charge d’exploitation Q < max (2G ; SKN/m?)
2. Les moments d’inertie des sections transversales sont les méme dans les différentes travées.
3. Le rapport des portées successives est compris entre 0,8 et 1,25
0,8 <li/li+1 <1,25

4 -La fissuration est considérée comme non préjudiciable.

Principe de calcul :
Il exprime les moments maximaux en travée et sur appuis en fonction des moments fléchissant
isostatiques "My" de la travée indépendante.
Mo W Me
A A ) BwMt A a)

Travée isostatique Travée hyperstatique
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Selon le BAEL 91, les valeurs de My, M;, M. doivent vérifier les conditions suivantes
e Mt>max [1,05M0 ; (1+0,3a) MO]- (Mw+Me)/2
e Mt> (1+0,30) Mo /2 dans une travée intermédiaire
o Mt>(1,2+0,3a) Mo/2 dans une travée de rive

Mo : moment maximal dans la travée indépendante
Mt : moment maximal dans la travée étudiée
MW : moment sur I’appui gauche de la travée
Me : moment sur 1’appui droit de la travée
a :Q/(G+Q) rapport des charges d’exploitation a la somme des charges permanentes

et d’exploitations.

Valeurs des moments aux appuis :

Les valeurs absolues des moments sur appuis doivent étre comme suit :

e cas de deux travées : 0,6M)
A A A
e cas de trois travées : 0,5M) 0,5M)
A A A A
e cas de plus de trois travées : 0,5Mp 0,4Mp / 0,4>/Io 0,5Mp
A A A A A A
Effort tranchant :

L'étude de l'effort tranchant permet de vérifier 1'épaisseur de 1'ame et de déterminer les
armatures transversales et I'épure d'arrét des armatures longitudinales

Le réglement BAEL 91, prévoit que seul 1'état limite ultime est vérifié:

o Tw=Mw-Me)/1+ Ql/2
e Te =(Mw-Me)/l- Ql/2

40



Chapitre 111 Calcul des ¢léments secondaires

I11.4.4 Calcul des poutrelles :
a-Combinaison de charges :
* Plancher étage courant : G = 5,06 X 0,65 = 3,28kN/m
Q=15%0,65=097kN/ml

{Qult =1,35%XG+1,5x%xQ =5,90kN/ml.
Qser = G+ Q = 4,26 KN /ml

= Plancher terrasse inaccessible : G=6,28% 0,65 = 4,08 kN/nl
Q =1,00x 0,65 =0,65kN/m

{Qult =1,35%xG+1,5% Q = 7,00 KN /ml.
Qser = G + Q = 4.73 KN /ml

b- Les types différents type de poutrelles :
Notre construction comporte plusieurs types de poutrelles, ces poutrelles sont identiques au
niveau de plancher étages courant (habitation) et plancher terrasse.

Ci-Plancher étage courant : p,= 5,90 Kn/m

Type 1 :
F Yy V V V3:V9; A\ 4
Type 2 :
U35 A 395 A
Type 3 :
2,65 ?::1;' ‘ 3,95 ‘1,73
Type 4 :
N N N NN NN NNy
FAY Fi i AA N A iy Ji A
2,65 3,15 3,95 1,73 3,30 1,73 3,05 3,15 2,65
Type 5:
Vo bbb BV L e b B Ll e )l
A A N A T i oY N A A
1,80 4 3,10 2,57 3,30 2,57 3.10 4 1,80
Type 6 :

sddddddildediiieiiilg
PN Jal i JiN JAN

1,80 a4 3,10 2,57
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Type 7:

‘e ddid il
A fay P,

4 3,10

x»

c-Vérification des conditions d'application de la méthode forfaitaire :

1. Les charges d'exploitations Q < max (2 X G; 5KN /m?) condition vérifée

2.Poutrelles a inertie constante condition vérifée
3.La Fissuration est peut préjudiciable condition vérifiée
L_ o, . r . r
4.Le rapport0,8 < L_:-l < 1,25 condition non vérifiée
i

Puisque le rapport 0,8 < Li/Li+1 < 1,25 n'est pas satisfait ; on utilise la méthode forfaitaire
modifiée pour la travée particulicre ; et on utilise toujours la méthode forfaitaire pour le reste des
travées
= Principe de calcul de la méthode forfaitaire modifiée :
On applique cette méthode si le rapport des portées de deux travées successives n’est pas compris
entre 0,8 et 1,25 ; il convient d'étudier séparément les effets des charges d'exploitation on les disposant
dans les positions les plus défavorables pour les travées particuliéres.

On distingue deux cas :

a - Cas ou la travée comprise entre deux grandes travées : (travée intermédiaire)

A SR AN Y
CNATNS T AN

Travée particuliére

Maj = (0 ~0,4) Mo12

Ma; = 0,5max (Mo12 ;Mo23 )

Mas = 0,4Mo23

May = 0,4Mo4s

Mas = 0,4max (Moas ;Mose )

On calcule le moment minimal de la travée particuliére :

Pour la recherche du moment Mt3amin, on considére le chargement suivant

Qi=1,35G+1,5Q Qs =1,35G Q:=1,35G+1,5Q

Y VY Y VYVYVYVVYVYVVVVVYVV VY VVVYVVYVYY

2 3 travée particuliére 4 5
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Le moment dans toute section de la travée (3-4) peut étre évalué en utilisant I'expression suivant
(Ma3 et May en valeur absolue):

L,—x X X
Mx=Q, . .x — —Ma,|1-— |-Ma,.—
QG ( 2 j 3( L3J ! L3

Le moment Mtz4min est évalué en remplagant x par la valeur :
L, Ma,-Ma,

X=—+

2 Qs.L,
Il est évidant que ce cas de chargement peut donner lieu a un moment négatif en travée ce qui

nécessite une disposition d'armatures supérieures sur toute la travée (3-4), on obtient ainsi l'une des

situations suivantes :

I L N«

A e A A |><A

3 Mt34mind 3 Mt3amin 4

SO Tane

On calcule le moment maximal de la travée particulicre:

Pour la recherche du moment Mt34max, on considere le chargement suivant :

6 =135G Q=135GH15Q Qe=135G

I I EEEEEE T
yAN PAN N\

2 3 travée particuliére 4 5

Le moment dans toute section de la travée (3-4) peut €tre évalué en utilisant I'expression suivant

(Ma3 et May en valeur absolue):

Li—x) o [ X e X
M(X)—Qt.X( 5 J Ma{l Lj M'a,.

3 L3
Le moment Mt3amax st €évalué en remplagant x par la valeur :

L M'a, —M'a
x=—3 a7 My

2 QL
Avec : Qi=1,35G+1,5Q
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M'asz = 0,4min (Mo23 ,Mo34)

M'as = 0,4min (Mo34,Moss)

Mo2s = Qa. (L2)*/8, Moz = Qv. (L3)*/8, Moass = Qa. (La)*/8

Dans tous les cas, la travée (3-4) doit étre armée a la partie inférieure pour un moment correspondant

a au moins 0,5Mo34

Mas
M'a3

b- Cas ou la travée particuliére est une travée de rive :
Les mémes étapes définies précédemment sont a suivre, a la différence que dans ce cas il n'existe
qu'une seule travée adjacente.
I11.4.5-calcul des sollicitations :
Un détail de calcul est fait pour le type 03 d'étage courant, les valeurs des autres types sont
résumées dans le « Tableau I1I-2»
Exemple de calcul (Le calcul se fait a I'E.L.U)

Plancher étage courant ; type 03 (méthode forfaitaire modifiée)

VY VY VVV V VY VYVYYYVYVYYVYVYVYYYYY

2,65 3,15 3,95 1,73

a)-Cas déchargée :

» Calcul des moments isostatiques :
Moas= Qu.L*/8 = 5,90 (2,65)%/8 = 5,18Kn.m
Mosc= Qu.L?/8 = 5,90 (3,15)%/8 = 7,32Kn.m
Mocp = Qser.L*/8 = 4,26 (3,95)%/8 = 8,30Kn.m
Mope = Qu.L*/8 = 5,90 (1,73)*/8 = 2,21Kn.m

b Calcul des Moments sur appuis :

Ma =0,2 Moag = 1,04Kn.m

M = 0,5 max (Moas, Mosc) = 3,66Kn.m
Mc = 0,4 max (Mosc, Mocp) = 3,32Kn.m
Mp= 0,5 max (Mocp, Mope) =4,15KN.m
M= 0,2 Mopg = 0,44Kn.m
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P Calcul du moment minimal entravée CD: (Mt min)

X=£+
2

M. —I;J/ID _ 3,95+ 3’32_4’15—1,92111

Q 2 426395

Mt (x)=Q x| = om 1= v, X
AX)= X - - |~ T
min ser 2 C L DL

Mt,;,(x)=4,26.1,92 395-1,92 -3,06 o122 —3,83.1’92:4,86KN.m
2 3,95 3,95

B Calcul des moments dans les autres travées :
On utilise la méthode forfaitaire :
Sollicitation a I’E.L.U :

{Quu= 135X G + 1,5 X Q = 5,90 kN/ml.
Qser = G + Q = 4,26 KN/ml

P Calcul du coefficient a :

__ e 15 _
Q+G 1,54+5,06

(1 + 0,30)M, = 1,06M, > 1,05M,

a 0,22

(1,24 0,3a) , )
aM, = fMo = 0,63Mypour les t rarées de ri ve
(1+0,3a) o o
aM, = TMO = 0,53Mypour les t rarées i nt ermédi dres.

B Calculdes moments sur travées :

My, + M
M, > max (max(l,OSMo s(1+0,3a0)M,) — u) saM,

2

My + My

M, 5 = nax (1,06M0AB - ;0,63M0AB> = max(3,14;3,26) = 3,26 kN.m

Mp+Mc

M,pe = max (1,06MOBC - ;0,53MOBC) = nax (4,26;3,87) = 4,26 kN.m

M,pp = max (1,O6M0DE — Yp*Ms

0,63Mop; ) = max (0,04;1,39) = 1,39 kN.m
b)-Cas chargée :
B Calcul des Moments isostatiques :
M'oaB = Qser. L%/8 = 4,26(2,65)?/8 = 3,73Kn.m
M'opc= Qser. L?/8 = 4,26(3,15)%/8 = 5,28Kn.m
M'ocp = Qu.L*/8 = 5,90(3,95)%/8 = 11,50Kn.m
M'opE = Qser.L*/8 = 4,26(1,73)%/8 = 1,59Kn.m

b Calcul des Moments sur appuis :
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M'a =0,2M'0aB = 0,75Kn.m

'8 = 0,5min (M'oaB, M'osc) = 1,83Kn.m

'c = 0,4min (M'osc, M'ocp) = 2,1 1Kn.m

'p = 0,5min(M'cp, M'pe )= 0,79Kn.m
M'g = 0,2M'ope= 0,31Kn.m

P  Moment en travée particuliére CD :(Mt max)

£+ M'c-M', _ 3,95 N 2,11-0,79 _
2 Qu.L 2 5,90.3,95

X =

M

Mt - E ) owdi- X |ompX
max (X) = QX R R

Mt (X)= 5,90.2,03(%2’01 -2,1 1(1 - 2’03j - 0,79.?’(9)2 =10,07 Kn.m

3,95 R
Effort tranchant:
(Mw - Me) Qul
Tw = L T
— (Mw - Me) _ Qul
€ L 2

e Travée (AB):
Tw = (1,04-3,66)/2,65 +5,90.2,65/2 = 6,83 KN
{Te = (1,04-3,66)/2,65-5,90.2,65/2 = -8,81 KN
e Travée (BC):
Tw = (3,66-3,32)/3,15 +5,90.3,15/2 = 9,40 KN
{Te =(3,66-3,32)/3,15 -5,90.3,15/2 = -9,18 KN
e Travée (CD): (particuliére)
v Tmin_(travee dechargé)
Tw = (3,32 -4,15)/3,95 +4,26.3,95/2 = 8,41 KN
{ Te = (3,32-4,15)/3,95 -4,26.3,95/2 = -8,62 KN
v Tmax(_travée chargée)
Tw = (2,11-0,79)/3,95 +5,90.3,95/2 = 11,99 KN
Te =(2,11-0,79)/3,95 -5,90.3,95/2 = -11,31 KN
e Travée (DE) :
Tw = (4,15-0,44)/1,73 +5,90.1,73/2 = 7,25 KN
{ Te = (4,15-0,44)/1,73 -5,90.1,73/2 = -2,96 KN

46



Chapitre 111 Calcul des ¢léments secondaires

Tableau.Ill.2- résumé des efforts internes des poutrelles

Type | Travee | Appuis L(m) Mw | Me Tw Te Mo Mt Mmax
A 3.95 2.3 11,65 | -11,65 | 11,50 | 9,89 | Mamax=2,3
1 AB B 2,3 M max=9,89
Tmax=11,65
A 3.15 0,46 8,88 | -9,69 | 232 1,46 | Mamax=1,74
AB B 1,7 Mt max=1,92
4 Tmax=11,94
? B 3.95 1,74 11,94 | -11,35 | 291 1,92
BC C 0,5
8
A 2.65 1,04 6,83 | -8,81 | 5,18 | 3,26 | Mamax=4,15
AB B 3,6 Mt max=10,07
6 Tmax=11,99
B 3.15 3,66 9,40 | -9,18 | 7,32 | 4,26
BC C 3,3
2
. C 3.95 | MIN | 3,32 8,41 | -8,62 | 830 | 4,86
CD D MAX 4,1 | 11,99 | -11,31 10,07
5
D 1.73 4,15 7,25 | 2,92 | 2,21 1,39
DE E 0,4
4
A 2.65 1.04 6.83 | -8.80 518 | 5.49 | Mamax=4.6
AB B 3.6 Mt max=10.02
6 Tmax=11.96
B 3.15 3.66 9.40 | -9.18 | 732 | 4.27
A BC C 33
2
C 3.95 | MIN |3.32 8.41 | -841 | 830 | 498
CD D MAX 33 | 11.96 | -11.34 10.02
2
DE D 1.73 | MIN |3.32 427 | -3.10 | 1.59 | -1.18
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E MAX 23 [ 5.10 | -5.10 1.32
1
E |3.30| MIN |231 703 | -7.03 | 5.79 | 3.48
EF F MAX 23] 973 | 973 7.15
1
F | 1.73 | MIN | 231 236 | -5 | 159 | -1.65
Fo G MAX 46 | 510 | -5.10 0.71
G 3.95 4.6 11.65 | -11.65 | 11.50 | 7.59
GH
H 4.6
H 3.15 4.6 959 | -8.99 | 732 | 3.87
HI I 3.6
6
I 2.65 3.66 881 | -6.83 | 5.18 | 3.27
U J 1.0
4
A | 1.80 [ MIN |0.34 1.65 | -6.01 | 1.72 | -2.23 | Mumax=4.26
AB B MAX 42 | 491 | -5.71 121 | Mima=8.51
6 Tinax=11.58
B | 4.00 | MIN |4.26 873 | 830 | 852 | 851
BC C MAX 34 | 11.58 [ -12.01 6.91
0
C 3.10 3.40 932 | 896 | 7.08 | 438
CD D 2.8
3
2.57 | MIN |2.83 567 | -527 | 3.51 | 0.40
DE E MAX 23 | 7.58 | -7.58 2.30
1
330 | MIN | 231 703 | -7.03 | 5.79 | 3.48
EF F MAX 23] 994 | 952 4.17
1
F 2.57 231 768 | -7.47 | 487 | 2.98
FG G 2.0
4
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G |[3.10 | MIN |2.04 6.16 | -7.04 | 5.11 | 4.14
GH H MAX 34 | 8.63 | -9.65 3.10
0
H |4.00 | MIN |3.40 830 | -8.73 | 852 | 4.67
HI I MAX 42 [ 1229 [-11.30 6.27
6
U I 1.80 426 741 | 320 | 238 | 149
J 0.4
7
A | 1.80 | MIN |0.34 1.65 | -6.01 | 1.72 | 223 | Mamn=4,26
AB B MAX 42 | 491 | -5.71 0.84 | Mimax=7,21
6 Tinax=11,58
B | 400 | MIN |4.26 873 | 830 | 852 | 4.66
BC C MAX 34 | 11.58 | -12.01 6.89
0
C 3.10 3.40 9,00 | 9,19 | 7.08 | 7.21
CD D 35
4
2.57 3.54 228 | -028 | 487 | 5.4
DE E 0.9
7
A | 4.00 [ MIN | 1.70 511 | -11,93 | 852 | 4.85 | Mama=5,11
AB B MAX 51 | 10,94 | -11,98 M max=4,85
1 Tinax=10,94
B 3.10 5.11 1033 | -7,95 | 7.08 | 4,46
BC C 1.4
1

I11.4.6-Calcul des armatures longitudinales a (I'E.L.U):
% En travée :
L’étude d’une section en T nécessite de savoir si la partie comprimée intéresse la table de
compression ou si elle intéresse également la nervure.
On calcule le moment équilibré par la table :

Mt = bhofic (d-ho/2) = 60x4x14, 17(18-4/2) x10-3= 54,41 KN.m
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Mtmax =12,34K n.m<54,51Kn.m

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

simple comme une section rectangulaire de dimension (bxh¢) = (60 x20) cm? soumise @ Mt max

2

=12,34Kn.m ) 60
¢ N4
= M, = 12340 =0044 <y, =0392 A ’ \ B
K= bxd?xf,, 60x18x1417 =" —
-0
1-J1-2u4 1-+/1-0,088 -
a = = = 0,056 12 T
0,38 0.8

Z=d(1-04a) =0,18(1-0,0225) =0,18m
M, 12,34x10

A = = =
Y7 Zxo, 0,18x348

1,97 cm?

M, 415x10
" Zxo, 0,17x348
Condition de non fragilité :
2,1
fizs _ 0,23x12x 18 x —— = 0,26 cm?
A 400
Donc : Ascal =0,70 cm? > Amin = 0,26cm?

Aq

= 0,70 cm?

Apin =0,23xbxdx

............... condition vérifiée
On prend : 1T10 filant + 1T10 chapeau (A=1,57 cm?)

II1.4.7-Armature transversale :

Tu=11,99 kN

T, 11,99 x 10
= > —
= xd 12 x 18

= 0,55MPa

T — min (0,13fc28; 4Ma) = min (3,25 ; 4) = 7 = 3,25MPa.
T, <7 (Condition vérifiée).
Espacement St :

08 X A, X f, 0,8 x 1,57 x 400.10™*
S¢ < = =0,091m = 9.10cm
Ty 0,55

On a aussi, S< min (0,9d ; 40cm)= 16,2cm
Soit : St =10 cm en zone nodale
St =15 cm en zone courante
Diameétre des armatures transversales :

0, <mi (h-qs-b")— i (200-10-120)—570
t=MR 35 %0 19) MM\ 350" iqg ) T V™
50
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On prend : épingle en O 6
Vérification de la fléche : d’aprés BAEL91
ht/ L >Mt / 15Mo= 0,2/3,95=0,050 >0,7Mo/15M0=0,046 C.V
36 /fezA/bo=3,6/400=0,009 = 2,35/(60 x 18)=0,002 C.V
he/L=21/22,5=0,2/3,65=0,052 > 1/22,5=0,044 Cv

1 TI1O 1TI10
1T10
4.4 4 4
© Cadp6 | © Cad 2 6
< < [ee
3 T10 3T10
12 L2
TRAVEE APPUI

Figure III- 8 : Ferraillage des poutrelles (plancher étage courant)
1I1.4.7-Etude des poutrelles Plancher a corps-creux (terrasse)

111.4.7.1-Méthodes de calcul

Puisque la fissuration est treés préjudiciable dans ce plancher, on peut pas utiliser la méthode
forfaitaire pour calculer les poutrelles, alors on doit utiliser une autre méthode appelée la méthode

des trois moments.
I11.4.7.2-Hypotheéses :

Prenons le cas d’une poutre droite posée sur (N+2) appuis simples chargés par des forces

concentrées ou réparties dont la direction est perpendiculaire a 1’axe de la poutre.

] l

= 2y =2 2y 2y 2

Le probléme posé posséde une mobilité correspondant a la translation suivant 1’axe de la poutre.

Si cette mobilité est génante, il suffit de remplacer une liaison ponctuelle par une rotule.

Le probléme se situe dans le plan (x, y ) et a flexion dominante. L’inertie de section et le module

d’¢lasticité sont constants sur la poutre.
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> Notations des appuis
Les appuis sont notés Co, Ci,...., C n+1 .

La portion de poutre = [Ci.1, Ci] est la travée 1 de longueur Li

CEI . Cl . CE Cn*l . Cn . Cr|+1
travee 1 travee 2 L travée n travée n+1
= Fay Fay FAy Ay =
L1 L2 Ln Lo+1—
CD Cl CZ Cn—l Cn Cn+1
Py Py P~ W & P~y pay
Ml 'Ml ME 'Mn—l Mn _Mn
Co C: C: C: Cr1 Cn Cn Cre1

Le probléme est hyperstatique d’ordre N, on utilise la méthode des forces avec une
décomposition particuliére.

» Décomposition du probléme

Plutot que de considérer que le probléme isostatique associé est une poutre sur deux appuis,
dans ce cas les inconnues hyperstatiques seraient N réactions d’appuis on introduit une rotule entre

chaque Travée au droit des appuis C; a Cy.

Le probléme isostatique associé correspond a N + 1 poutres sur deux appuis correspondant a
chaque travée. Les inconnues hyperstatiques sont les moments M; exercés par la travée i+1 Sur la

travée i. Le moment exercé par la travée i sur la travée i+1 étant -M;

Les moments M; sont également les moments fléchissant du probléme hyperstatique au droit des

appuis.
» Equations de continuité de la rotation

Les inconnues M; sont calculés de fagon a ce que la rotation de section soit continue

(O'=0")..eee e (1)
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Mn -Mn
et (e
Y AN
Cn-l Cn Cn Cn+1
% In
Cn-l | ) Cn
/—aAn—o—bn—~

Gn , Gn+1 :les centre d'inertie des aires de diagramme des moments.
an ,bn , an+1 ,bn+1 : sont des distances entre centre de gravités et les appuis adjacent.
S et Sut1 : les Aires des diagrammes des moments pour les travées Ly et Ly+
0 '=0 '(Mn-1)+ 0 '(Mn)+ 0 '(q)
D’ou: q: le chargement des travées.
Selon le théoréme des Aires des moments, on aura :
.a M L M L

g—_nn_ _n=-1"n, nn

L E 6.F 3.E

n1 1 1
9= Sn+1'bn+1 +Mn'Ln+l+Mn+l'Ln+1
Ln+1'E1 3'E] 6-E]
S .a 1.b 1
0'=0"=> M L +2M (L +L Y+ M L _ 6| nn, n+tl n+
n—1"n n-n n+l1 n+1"n+1 L I |
n n+

e Etude des poutrelles plancher terrasse
e Exemple de calcul
Type3:

A B G D E
bes 5 3158 3058 1738

+ L}

Exemple de calcul
Pour La plancher terrasse : G = 5.06 KN/m?
Q=1,5 KN/m*

e Sollicitation a PE.L.U
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qu= (1,35G+1,5Q) x 0,65 = (1,35%5.06)+(1,5%1,5) % 0,65

e Sollicitation a PE.L.S

Qser = (G+Q) x 0,65 = (5.06+1,5) X 0,65 ...cevvvviiiiiiiniiiiiiinin

Type (01) : poutrelles a 6 travées

Le calcul se fait selon la formule:

Sy, S e

M, L+ QMH(Ln L, 1))JrM(n iy knan =

e Partie A B et BC

Mo*B= Q1%/8= 5.17KN.m
ap,=1.32m
n=2/3.Ln . Moap =9.13 m?
MoB¢= QI#/8 = 07.31KN.m A
ap+1 = 1.57m
Snt1=2/3.Lat1 . M€ = 15.35 m?
Ma=-0.2M¢"B=-1.03
2.65 Ma+11.6Mp+3.15Mc+73.2=0...(1)
e Partie BC et CD

MoBC= QI2/8= 07.31KN.m

Q:=5.90 KN/ml

L
n

Lorsy

= qu=15.90 KN/ml

= (ser = 4,26 KN/ml

Q. =5.90 KN/ml

Calcul des éléments secondaires

4

\4 VL l VL \4

\ 4

v

\ 2R 2R

\4

\4

A

re—

L.=2.65m

B

Ly1=3.15m

VvVVYyyVY l vVY

A4

A\ 4

A 4 VL A4

A4

v

BA L=3.1sm C

Ln+1: 395m

an=1.57m

Sn=2/3.Ln . M¢®¢ =15.35 m?

Mo“P= QI%/8 = 11.50KN.m

an+1 = bnr1=1.97 m

Snt1=2/3.Lat1 . Mo“P? =30.28 m?

3.15Mp+14.2Mc +3.95Mp+136.51=0.... (2)
e Partie CD et DE

MoP= QI*/8 = 11.50KN.m
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Q: =5.90 KN/ml
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4

A\ 4

A 4

A

L.=3.95m

D

v
A
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Chapitre 111

an=by=1.97m

Sn=2/3.La . M¢“P? = 30.28 m?
MoPE= QI2/8 = 2.20KN.m
an+1 = bn1=0.86 m
Sn1=2/3.Lust1 . MgPE =
MEg=-0.2M"*B=-1.03
3.95Mc+ 11.36Mp +1.73Mg+98.15= 0

2.53 m?

e Les moments sur appuis

Ma=-1.03 KN.m
Mg =-4.18KN.m
Mc=-6.98KN.m
Mp = -6.14KN.m
Mg =-1.03KN.m

e Les moments en travée

M*B=[(Ma+Mg)/2]+ Mo"B=2.56KN.m
MEC=[(Mp+Mc)/2]+ MoBC= 1.73KN.m
MP=[(Mc+Mp)/2]+ M¢P=4.94KN.m
MPE=[(Mp+MEg)/2]+ M¢PE= -1.38KN.m.

e Efforts tranchants

T, - % + Q% — 09.00KN
Travée (A-B) :
MM oLy ey
1, = 10.18KN
Travée (B-C) :
T, = —8.40KN
T, = 11.43KN
Travée (C-D) :
T.= —-11.86KN
) T, = 2.14KN
Travée (D-E) :
T, =—8.05KN
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Calcul des éléments secondaires

Tableaux I11.3 récapitulation des résultats du plancher terrasse

E.L.U E.L.S
Ma—rive Ma—inter Mt Tu Ma—rive Ma—inter Mt
Usage Type
(KN.m) | (KN.m) | (KN.m) | (KN) | (KN.m) | (KN.m) | (KN.m)
Terrasse 03 1.03 6.98 4.94 11.86 1.88 7.72 6.65
inaccessible | Max 0.47 11.01 7.98 18.65

e Calcul du ferraillage des poutrelles

Le ferraillage des poutrelles se fait pour une section en Té soumise a la flexion simple a ’E.L.U.R.

En suit la vérification du béton et les sections d'armatures se fait a I'E.L.S

Sollicitations de calcul :

Muavée  =7.98KN.mMMiravee | = 6.65KN.m

E.L.U :Mappuitive =0.47KN. JE.L.S :Mappuirive =1.88KN.m
Moappui-inter = 1 1.01KN.m Mappui-inter =7.72KN.m
Tmax =18.65KN

Géométrie :
e Largeur de la poutrelle b = 65 cm.

e Largeur de la nervure bp = 12 cm.
e Hauteur de la section h¢ =20cm.
e Hauteur de la section ho =4 cm.

Hauteur utile des aciers tendus d = 0,9h =18 cm
E.L.U.R

e En travée

Moment équilibré par la table « Mt »
Mt=b.ho.Fupc(d-ho/ 2)
Avec: d=0,9h=0,9x20=18 cm
Fuc=0,85fcos/yp=14,17 MPa

ho=4 cm
b= 65 cm
M, = 65x4x14, 17(18-4/2) x10 = 58.94KN.m
Mimax=6.74KN.m<58.94KN.m
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Chapitre 111 Calcul des ¢léments secondaires

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

simple comme une section rectangulaire de dimension (bxh) = (65 x20) cm?.

3
fp.d?>b  65.(18)%.14,17
S =0,989
oy =2£ =20 _3430mpq
y, LIS
3
g - Mt 798.10° oo,

~ Bdo, 0989.18.348
On adopte : 3T10 = 2,35 cm?*/ml

Condition de non fragilité (section en T¢)

= [ ‘ft28

™0,81Lht V' fe
ht’ h, )
Avec:I:bO.T+(b—b0).?—[b0.ht+(b—bo).holV

V'=ht-V

_ b,.h*+(b-b,).h,’
2[b,h+(b-b,).h,]

v - 12x(20 + (65 ~12)x(4y

2[12x20 + (65 —12)xa ]~ o2rem
1=14470.87 cm*
V'=ht-V =20-6.24 = 13,76 cm
A =0,34cm?
Donc: Ascal =1.08cm? > Amin= 0,34 cm?.............. condition vérifiée.

Le choix : 3T10 = 2,36 cm?*/ml
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e Sur appui intermédiaire

La section de calcul est une section rectangulaire de dimension (bo x h)= (12 x 24) cm?

~ Ma  11.01x10°
f..d2b, 14,17 x (187 x12
po=0364 — 5 B = 0,761
fe 400
GS = —— = —
5, 115

Mt 11.01x10°
Bdo ¢ 0,761 x18 x 348

=0,199 <0,392 > A's=0

w

= 348MPa

= 2.30 cm?

As

Le choix: 2T16=4.02 cm?*/ml

Condition de non fragilité (section en T¢)

A =088 cm?

Donc : A = 420 em?* > A = 0,88 ¢cm e . condition

s cal min

Le choix: 2T16=4.02 cm?/ml

e Sur appuis de rive

~ Ma  0.47x10°
f,..d2b, 14,17 x (18)2 x12
w=0,052 —= 5 83-0,973

=0,008 <0,392 > A's=0

u

fi 4
o, =& _ 200 _ 5 iempa

5. 1,15

3

aeo Mt 047x100 o

B.do s 0,973 x 21,6 x 348
A, =088 cm?
Donc :A,, = 047 em?® < A, = 0,88 cm’...... .. condition

Le choix2T12=1.13 cm?/ml

111.4.7.3-Vérification a I’E.L.S :

e FEn travée

Position de l'axe neutre :

by2

5 +MA' (y —¢)-nAd -y =0

y =3.54 cm
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Le moment d'inertie :

3

IG=b‘3y FMAY(y - ¢) 4 AW - y)°.

65
I; = ?YS +nAd - y)*.

65 3 2 4
Io =" (3:54) +15x 267216~ 3.54)" =8348.78 em’.

M 37x10°
o, = M O3TXN0" 550 5 70 Mpa
I, 8348.78

e = 0,6f,,, =15MPa.
6,, = 2.70MPa < Gr = 15MPa

.............. condition vérifiée.

e Sur appuis

Position de 'axe neutre

2

by
2
b=65 cm ; n =15

+nA'(y —¢')-nAd -y) =0.
cA'=0 : A=1,13 cm?

32,5y -15.1,13 (d-y )=0 = y=4.58 cm

Le moment d'inertie

by3

[, =—

+nA' (y —¢') +nAd - y)°.
65
I =?y3 +nAd - y)’.

I, =6?5(3,10) Y+ 15x1,13(21,6 —3,10)% = 13683 .26 cm*.

M 3
6, = Saw 1273 X107 )50 4 26 MPa
I, 13683 .26

6o = 0,6 £ ,, =15 MPa .

6, =4.26 MPa < G =15 MPa .......... ... condition  vérifiée

» Contrainte de cisaillement :(effort tranchant)

L'effort tranchant maximal Tmax=17.92 KN.
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-3
T, _17.92x107° o o

T = =
" b,d 0,12 x 0216

Fissuration peu préjudiciable :

7. = min(0,2f ;5 MPa) =325 MPa.

1, = 0,691 MPa < T, =325 MPa.... .o ... condit ion vérifieé
» Les armatures transversales A¢

¢ <min(h/35;b,/10; &)

¢, <min(240/35140/10;8) = 6,86 mm.

on adopte: ¢ =8 mm.

» Calcul des espacements

St <min (0,9d ; 40cm)

St <min (19,44 ; 40cm) St<19,44cm
» Vérification de la fleche

11 faut que les conditions suivantes soient vérifiées :

h 1 24
4> = (— =0,042 > 0,044] ......................................... condition  non vérifiée.
L 225 576
& > M. = ﬁ =0,042 > 8,92 =0,034 [ocooviiiieiinennn. condition vérifiée.

L 15M,, ) \576 15.17,38

A 2

< 3,6 = 36 =0,009 < 3,6 =10,009 |oeeoeeeeeee condition  vérifiée.

b,.d f 12.21,6 400

Puisque la portée maximale est supérieure a Sm la fleéche n'est pas vérifiée donc on doit multiplier la fléche

admissible par 0,8, la 1°° condition devienne :

& > L x0,8 |= (ﬁ =0,042>0,03 5) .......................................... condition vérifiée.
L 225 576

I11.4.8- Ferraillage de la dalle de compression :
Le ferraillage de la dalle de compression doit se faire par un quadrillage auquel les dimensions
des mailles ne doivent pas dépasser :
20 cm : dans le sens parallele aux poutrelles.
30 cm : dans le sens perpendiculaire aux poutrelles.

Condition du BAEL91

L
50<L, <80cm = A, = 4x—

fe

L £50cm = A, =

0
Avec (L, en cm)
fe
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Avec :

L : distance entre I’axe des poutrelles (Li=60 cm).

A : diametre perpendiculaire aux poutrelles (A.P).

Ay : diametre paralléle aux poutrelles (A.R).
A2=A1/2 ; Fe=400MPa

4 = 4ﬁ =0,60cm® / m,
400

5T6 = A =141cm’
_100 _

t

S 20 cm

Armature de répartition :
Ar=A1/4=0,35 cm2S0it 5T6 =>4, =141cm’ et S$=20 cm.

Pour le ferraillage de la dalle de compression, on adopte pour un treillis soudés de diamétre D6

dont la dimension des mailles est égale a 20cm suivant les deux sens.

St Si/2
|
|
! |
TsB6_—
. — : 100
1 :
St/2£ i g
St _..|_._..__.._._.._.._.._i_.._‘._
d d
T T

100

Figure II1.9 : Ferraillage de la dalle de compression

I11.5-Balcon:
I11.5.1-Introduction :

Le balcon est une dalle pleine encastrée dans la poutre, entourée d'une rampe ou un mur de
protection, elle est assimilée a une console qui dépasse de la fagade d'un batiment et communique
avec l'intérieur par une porte ou une fenétre.

Les balcons peuvent se trouver dans un projet en plusieurs types selon deux criteres:

a- Critére architectural : sont classés en fonction de leurs destinations, (auvent - loggia -
séchoir).

b- Critére de résistance : sont classés en fonction des conditions aux appuis (en console -sur

trois appuis ou sur quatre appuis).
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Leurs épaisseurs résultent des conditions de :
- Résistance a la flexion
- Isolation acoustique e =12cm
- Sécurité en matiere d’incendie e =11cm pour 2 heures de coup feu
Donc on adopte e = 16cm
Le calcul se fait pour une bande de Im de large.
Notre ouvrage comporte un seul type de balcon :
-Balcon en console, d'une longueur de 1,30
I11.5.2- Ferraillage :
- La fissuration est considérée comme préjudiciable car le balcon est exposé aux
intempéries (variation de température, I’eau, neige...).
- Le calcule s’effectuera donc a ELS et ELU.

Comme la fissuration est préjudiciable, la contrainte de traction des armatures est limité a :

o, = ni ngfe; 110\[7770-}

7 : Coefficient de fissuration = 1,6 pour les armatures a haute adhérence
2
os = m n{§400; 110,/1,6 x 2,10}

o, = 201,6 MPa

v' Evaluation des charges :
G =5,18 kN/m? Q =3,50 kN/m?
Pour 1 ml : G =5,18 kN/m Q=3,50kN/m

Type1:
v" Schéma statique :

0 =12,24KN/m

VVVVVVVVVVYVYVYVY

. 1,55m

»
< »

AN

v’ Combinaisons des charges :
Pw=1,35G +1,5Q = Pu=1,35x5,18 + 1,5 x3,5=12,24 kN/ml
Pse= G +Q =Pser= 5,18 + 3,5 =8,68 kN/ml
Mumax = - (PuxL?)/2= - (12,24x1,55%)/2 = - 14,70KN.m
M max = - (PserXL?)/2 = - (8,68x1,55%)/2 = - 10,42 kN.m
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Trnax =Qu.1=18,97 KN
> KEtat Limite Ultime :
d=09h=0,135m
bxh=1,00x 0,15 m?
Mui = - 14,70 kN.m

My 14700
K b xdzxf,, 100 x 13,52 x 14,17

1-y1-2p 1-41-0,05
a= 038 = 08 = 0,064

Z=d(1-04a) =0,135(1 - 0,025) = 0,14 m

M _1470x10 o,
Zo, 0,14x348 M

> Etat Limite De Service :
Mser= - 10,42 KN.m

=005 <p=0392 A =0

At:

o, = 201,6 MPa
Ope = 0,6 X forg = 0,6 X 25 =15

— NOopc
7 NOp¢ +O_s
y1=(15x 15 /(15 x 15 +201,60)) x 0,135 =0,071 m
vyl
Zi=d— —
1 3

Z,=0,135-0,071/3=0,111 m

Moment limite :

Opc yl
M, = b 1_(d__)
1 y ) 3

Mi = 1,00 x 0,071 x (15/2)(0,135 - 0,071/3) = 0,059 MN.m
Mi = 59,28 kN.m
Mser= 10,42 < M1 = 59,28 kN.m donc: A' = 0

AS — Max
Z1 X 0oy

As=10,42.10/0,111 x 201,6 = 4,65 cm? / ml
On prend : T10 e = 15 cm A=4,71 cm?
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2xT10 e = 15cm
2xT10 e = 15cm

%HHHHH%%‘

i

Figure I11.10- ferraillage de balcon
On a des seconds types de balcon :
Les mémes étapes ont été suivies, les résultats sont les méme.
II1.6.Cage d’ascenseur

I11.6.1 définition :

L’ascenseur est un dispositif électromécanique qui est utilisé afin de mouvoir verticalement
des personnes ou des objets a travers les différents niveaux a I’intérieur d’un batiment. Il se trouve
dans les constructions dépassants les 5 étages, ou I’usage des escaliers devient fatiguant.

L’ascenseur est installé dans la cage d’ascenseur, ou il y a une glissiére qui sert a déplacer
une cabine.

Dans notre projet, I'ascenseur est spécialement aménagé en vue du transport des personnes.

Moteur

Appareillage Treuil

de commande

Cables

Guides
Attache
Cabine

Coffret
de commande

Gaine

Contre-poids

Porte paliere

Détecteurs
de présence

I Airbag

Fig. II1.11: Schéma d’un ascenseur.
I11.6.2 Calcul du poids des composants de I’ascenseur :
L’ascenseur mécanique est constituer de :

e Treuil de levage et sa poulie ;
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e (abine ou bien une benne ;

e Un contre poids.

La cabine et le contre poids sont aux extrémités du cable d’acier qui porte dans les gorges
de la poulie soit :
P,, : Le poids mort de la cabine, étrier, accessoire, cables ;

Q : La charge en cabine ;
B, : Le poids de contre poids tel que : B, = B, + %

D’apres la norme (NFP75-2), la charge nominale est de 675 kg pour 9 personnes avec une
surface utile de la cabine de 1,96 m?. Ses dimensions selon (NFP82-22).

Largeur de la cabine : 1,30 m

Langueur de la cabine : 1,5 m

Hauteur : 2,2 m

La largeur de passage libre : 0,8 m

La hauteur de passage libre : 2,00 m

La hauteur de la course : 24,48 m

La surface latérale : S = ((2 x 1,4) + 1,4) X 2,2 =924 m?,

On prend hy = cm, comme épaisseur de la dalle qui supporte I’ascenseur.

Tableau I11.4 : Poids des composants de I’ascenseur.

Poids de la cabine : M; =11,5%x9,24x 1,4 =1488kg
Poids du plancher : M, =My, xS§=110% 4,61 =507,8 kg
Poids du toit : M3z =My, XS =20x%x4,61=922kg
Poids de ’arcade : M, =60+ (80x1,4)=172kg
Poids de parachute : Ms =50kg
Poids des accessoires : Mg =80kg
Poids des poulies de mouflage : M, =2x30=60kg
Poids de la porte de la cabine : Mg =80+ (1,6 x 25) =120 kg
$§=0,2%x0,8=16m*

e Poids mort total : P,, = Y!=8M; = 1230,8 kg
e Contre poids : B, = P, + == 1230.8 + 675/2 = 1568,3 kg
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I11.6.3 Calcul de la charge total q,, :
I11.6.3.1 Calcul de la charge de rupture :

Selon (NFP-75-2), la valeur minimale du coefficient de sécurité C; est de 10 et le rapport
D / d (D : diametre de la poulie et d : diametre du cable), est au minimum égale a 40, quel que soit

le nombre des tirons.
D
E=4SetD=550rrm ->d=12,22mm

Ona:C, = Cc XM

Avec :

C, : Coefficient de sécurité du cable etC; =12

C,: Quotient de la charge de la rupture nominale de la nappe du céble ;

M : Charge statique nominale portée par la nappe.

Et:M=Q+ B, + M,

My Poids du cable.

On néglige Mydevant(Q + Pp)donc: (My; K Q+ Py) - M =Q+ Py,
Donc:C, = Ca XM= Co X (Q+ Bp) =12 % (675 + 1230.8) = 22869,6 kg

C’est la charge de rupture effective, elle doit étre devisée par le coefficient de cablage qui

est égale a :
C. = 22869,6 _ 26905,41 k
r=7085 ARG

La charge de rupture pour «n » céble est: Cr = Cp (1 caprg XM X1

Avec :

m : Type de moulage (2 brins, 3 brins, ...) ;

n : Nombres des cables.

Pour un céble de d=12,22 metm=2 on a: C; (1 cap1 9 = 8152 kg

C, 2690541 _
Craacapig Xm  8152Xx2

n= 1,65
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On prend : n = 4 cables, car le nombre de cables doit étre paire et cela pour compenser les efforts

de tension des cables.
111.6.3.2 Calcul des poids des cables :

M

g=m><n><L

Avec :

m : La masse linéaire du cable, m = 0,515 kg / m ;
n : Nombre des cables, n = 4 ;

L : Longueur du cable, L = 31,44 m

M

g =mXnxXL=0515X4Xx24,48 =5042 kg

M=Q+ B,+ My =675+ 1230,8 + 50,42 = 1956,22 kg

I11.6.3.3 Vérification de C,. :
Cr= Cr1capig XmXn=8152x4x2x0,85= kg

Cr 2690541

Cr=CxM=> 6= = —0i8s

= 13,13 > 12;Condi ti onéri fée

111.6.3.4 Calcul de la charge permanente total G :

Ona: Pyreyi1 = kg

G = Pp+ B+ Pyeyir+ My =1230,8 +1568,3 + 1200 + 81,89 = 4338,52 kg
Q =675kg

q. = 1,35G + 1,5Q = 6869,5 kg

I11.6.3.5 Vérification de la dalle au poinconnement :

La dalle de I’ascenseur risque de se pioncer sous 1’effet de la force concentrée appliquée par
I’un des appuis du moteur (supposé appuyer sur 4 cotés), donc chaque appui regoit le quart de la

chargeq, = kg.

Q. _ 68695

D= 4

=1717,37 kg/ m

Selon le B.A.E.L 91/99 (A.5.2, 42), on doit vérifier la condition de non poingonnement qui suit :

f628

qo < 0,045u, X hy X
Yb
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Chapitre 111 Calcul des ¢léments secondaires

Avec :

qo : La charge de calcul aI’E.L.U ;

h, : Epaisseur totale de la dalle, hy = 15 cm ;

Uc : Périmétre du contour au niveau du feuillet moyen.

La charge concentrée q, est appliquée sur un carré de (10 x 10) cm?.
pe=2U+V)

U=a+ hy=10+15=25cm
V=b+ hy=10+15=25cm

e = 2(25 + 25) = 100 cm

25 x 10
fezs _ 0,045 x 100 x 15 x =
)4 1,5

o < 0,045u, X hy X

11250kg > qo = 1717,37 kg

Il n y a pas de risque de poingonnement.

o
T 4 »
h/z (f/{ \\\\ R
/ <7 _ 4 _m_
4 / I '\ i
h/2 ; | 4 4 4 N\ <’A 4
{ 4 l N | el N T

#7.5+—10—7.5~

Figure. IT1.12 : Répartition des charges

I11.5.3.6 Evaluation des moments dus aux charges concentrées :

I | W | | | A1
j-/////ﬂ =1
i | | Lol L 7z

(1) (2) (3) (4)

Fig. I11.13 : Schéma expliquant la concentration des charges sur la dalle.
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Calcul des éléments secondaires

a) Distances des rectangles

1) Rectangle (1) :

{

Chapitre 111

140 cm

U
\Y

193 cm

2) Rectangle (2) :

{

=90 cm

U
v

193 cm

U=90cm

\%

3) Rectangle (3) :

{

Dessin montrant la concentration des charges

Figure.Ill.14

143 cm

4) Rectangle (4) :

{

U=90cm

v

=0,25

0,25 UZ =0,9 U3

U1:

n

143 cm

b) Calcul des moments suivant les deux directions

(Ml + VMz)P et My = (Mz + VM]_)P

M, =

v : le coefficient de Poisson.

0):M, = M; X PetMy, = M, X Pet P= P' XS

ATELU (v

68695 _ 109912 k 2
0.25x025 g/m

qQu
uUXv

La charge surfacique appliqué sur le rectangle A (25 X 25) cm? est :

Pl

Les résultats des moments isostatiques des rectangles (1), (2), (3) et (4) sont résumés dans le

tableau suivant :

Les résultats des moments isostatiques des rectangles (E.L.U).

Tableau III.5

N O\ |en [N
=T 2
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Chapitre 111 Calcul des ¢léments secondaires

¢) Les moments dus aux charges concentrées :
Mxl = Mx1 — sz - Mx3 + Mx4 = 573,74‘ kgm

Myl = Myl - Myz - Myg + My4 = 224,23 kgm

d) Moments dus aux charges réparties (poids propre) :
d.1) Chargement :

Ly=13metL,=15methy =15cm
Poids propre : G = 0,15 X 2500 = 375 kg / m
e Charge d’exploitation: Q = 100 kg / m
Charge ultime : q,, = 1,35G + 1,5Q = 656,25 kg / m
d.2) Sollicitations :

Ly _ 13

a = =
Ly 15

=0,92.

My, = Uy X qy X lazc

Donc la dalle travaille suivant les deux sens : {
Myz = Uy X MxZ

a=092 - u, =0,0437 et u, = 0,8251
Donc : M,, = 138,8kg.m et M,, = 114,52 kg.m

d.3) Les moments appliqués sur la dalle :
MOx == Mxl + sz = 573,74‘ + 138,8 = 712,54‘ kg/m
My, = My, + M, = 224,23 + 114,52 = 338,75 kg / m 0,5Mox

Les moments retenus sont :

0,75
M...
En travée :
05Mox -
M, = 0,75 My,, = 534,41 kg / m 0,5Mo D\ A
0.5M...

M, = 0,75 My, = 254,06 kg / m 0,75Moy

Sur appuis : Figure. I11.15 : Moments de la dalle

Moy = Mg, = 0,5 My, = 356,27 kg / m
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Chapitre 111 Calcul des ¢léments secondaires

I11.6.3.7 ferraillage de la dalle :

Le ferraillage se fait sur une bande de 1 m de largeur.

Ona:b=100cm; h=15cm;d=13,5 cm; f,=400MPa ; g,= 348 ; u; =0,392
fe2s=25MPa; f,.= 14,17Mpa ; fi28= 2,1 MPa ; Fissuration peu préjudiciable.

a) En travée :

e Sens L,
Le moment ultime :
M, =534,41kg /m = 5344,1N.m

Le moment réduit u,, :

M,, 5344,1 090 < 4 o O
= = = - =

b bx@x oy, 100x1352x 1417 =~k

Ona: f =0,990

La section d’acier :

My, 5344,1

A = =
¥ Bxdx o, 0,990 x 13,5 x 348

= 1,14 cm? / ml
e Sens Ly:

Le moment ultime :

M., = 254,06 kg / m = 2540,6 N.m

Le moment réduit u,, :

B My, B 2540,6
 bxd*x o, 100 x 13,5%x 14,17

u =0,009<p, »A =0

Ona:f =0,9955
La section d’acier :

My 2540,6
Y7 Bxdx o, 0,9955 % 13,5 x 348

A = 0,54 cm?* / ml

b) Sur appuis :
Le moment ultime :

Mgy = Mgy, = 356,27 kg /m =3562,7N.m
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Le moment réduit yu,, :

B Mo 3562,7
~ bxd*x g, 100x 13,5%x 14,17

U =0013<yuy; »A' =0

Ona:f =0,9935
La section d’acier :

A = Moy 3562,7
T Bxdx g, 09935 x 13,5 x 348

= 0,76 cm?* / ml

¢) Section minimale des armatures :

Puisque hy = 15cm (12cm < hy < 30cm)et a = 0,92, on peut appliquer la formule suivante :

e SenslLy:
Aypin =8hy =8x0,15=1,2cm?/ml
Ay = 0,54cm?/ml < Aypin =12cm? /ml = onprend : Ay, = Aypin =1,2 cm? /ml
Agy = 0,76 cm?/ml < Ay pin =1,2cm? /ml = onprend : Agy = Aypin = 1,2cm? /ml
e SenslL,:

3—«a 3—-092 5
Axnin = Aynin (T) =12 (T) = 1,25cm* /ml

{Atx =114 cm?/ml < Ay pin = 1,25cm?* /ml = onprend : Ay = Axpin = 1,25cm? / ml
Agy = 0,76 cm?/ ml < Ay pin = 1,25cm?* /ml = onprend : Agy = Axpin = 1,25 cm? / ml

d) Choix des aciers :

En travée :

e SenslL,:

Ay = 1,25 cm? / ml
Stx S m n(3h0 B 33 Cm) =

{4T10 p.m = 3,14 cm? / ml
Stx <33 cm

Stx =25cm
e Sens Ly :

Apy = 1,2cm? [ ml
S,y < i n(4hg ; 45 cm) o {
Sty <45cm

4T10p.m = 3,14 cm? / ml
Sty = 25cm

Sur appuis (chapeaux) :
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{Aa =1,25cm?* / ml - {4T10 p.m = 3,14 cm? / ml
Sty <33 cm Se =25cm

e) Armatures transversal :

Il y a nécessité de disposer des armatures transversales :

1) La dalle est bétonnée sans reprise de bétonnage dans son épaisseur.
2)T, < T,avec:

4 _ 10h,
T, = b”;"; et T, = —— i n(0,13f.,5 ; 5 MPa)

et V,, : sont les efforts tranchants dus aux charges réparties.

k<

V, et V, : sont les efforts tranchants dus aux charges localisées.

e Oncalcul VetV :

L, 1
V;c:CIu71—a
a>04 = +7;Vx>l/3,
Ly
VS,un?
V, = 656,25 X > Xw=494,43N=0,494kN
T2

1,3
V, = 656,25 X 3 = 481,25N = 0,481 kN
b <V

e Oncalcul V,etV, :

Gu 6869,5
 2u+v  (2x0.25) + 0,25
q. 68695

= ———— = 9159,33 N = 9,16 kN
3u  3x0,25

~
I

=9159,33 N =9,16 kN

V, =V, parce queu =v

Donc: Vyior = Vo + V, = 0,494+ 9,16 = 9,65 kN ;Sens L,
Vitor = Vy+ V3, = 0,481+ 9,16 = 9,64 kN ;Sens L,

Et: Vytor = miX(Vu tot x> Vu toty) = 9,65 kN
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Doncona:

Vo _ 9,65 x 103
““ bxd 1000 x 135

= 0,072 MPa

15cm £ hg = 15 cm < 30cm ; On vérifié que :

_ 10h, 10% 0,15
Ty = 3 ni n(0,13f.,5 ;5 MPa) = Tm n(0,13 X 25;5 MPa) = 1,62 MPa

T, = 0,072 MPa <7, = 1,62 MPa .Conditionéri fée
On déduit que les armatures transversales ne sont pas nécessaires.
I11.6.3.8 Vérification a ’E.L.S :

a) Calcul des sollicitations sous I’effet des charges concentrées :

Moy = (My + VM) P,y

, avec: v=20,2(E.L.S
{MOy = (My + vM;)Pye, ( )
Py ser
uxXv

Rsler= CIserXS,= xS’

1 1
Prser = (G + Q)Z = (4338,52 + 675)Z = 1253,38 kg

_ Pacer 125338
Qser = Uxv 0,252

= 20054,08 kg / m?

Pl = 20054,08 x S’

Les résultats des moments isostatiques des rectangles (1), (2), (3) et (4) sont résumés dans le

tableau suivant : L, = 1,3met L, = 1,5 m.

Tableau II1.6 : Les résultats des moments isostatiques des rectangles(E.L.S).

Rectangle Ll Lz M, | M, Surfjlce P, fkg / My, M,
x y (m?) m?) (kg.m) (kg.m)
1 0,731 0,75 | 0,067 | 0,052 2,88 57755,75 3869,63 3003,29
2 0,50 | 0,75 | 0,083 | 0,062 1,98 39707,10 3295,68 2461,84
3 0,73 | 0,54 | 0,080 | 0,067 2,08 41712,48 3336,99 2794,73
4 0,50 | 0,54 | 0,100 | 0,080 1,43 28677,33 2867,73 2294,18

b) Les moments dus aux charges concentrées :

Moxe = Mox1 — Moxz — Moxs + Moxs = 104,69 kg.m
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Mch = M0y1 - MOyZ - M0y3 + M0y4 = 40,90 kg.m
¢) Moments dus aux charges réparties (poids propre) :
c.1) Chargement :

Ly=13metlL, = 1,5methy =15cm
e Poids propre : G = 0,15 X 2500 =375kg /m
e Charge d’exploitation: Q = 100 kg / m

Charge ultime : qsor = G+ Q =475kg/m
c.2) Moments dus au charges réparties (E.L.S) :

Y
“TL 15

Moyr = Uy X Ggser X lpzc
MOyr = py X Moy

Donc la dalle travaille suivant les deux sens :{
a=092 = u, =0,0509et Uy =0,8799;Ti e de l'abaques de Pi geaud
Donc : My, = 117,02 kg.m et M, = 102,97 kg.m
c.3) Les moments appliqués au centre d’impact du rectangle :
Mo, = Moyxe + Moy = 221,71 kg / m
Moy = Moy + Mgy, = 143,87 kg / m

Les moments retenus sont :

e En travée :
M, = 0,75M,,, = 166,28 kg / m

M., = 0,75M,, = 107,90 kg / m

e Sur appuis :
Mgy = Mg, = 0,50 My, = 110,85 kg / m
I11.6.3.9 Vérification des contraintes dans le béton :
e SuivantlL, :
a) En travée :
M, =1662,8N /m ;A =3,14cm* /ml;A =0; n=15;d = 13,5cm

a.1) Position de I’axe neutre :
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b
FV+nA' (- d) = nA@d - y) =0 - 50y + 47,1y —63585=0 - y =313 cm
a.2) Moment d’inertie :

b, , 100 x 3,13
I'=5y*+n4(d-y)= ———

. e + (15 % 3,14 x (13,5 — 3,13)2) = 6087,13 cm*

a.3) Détermination des contraintes dans le béton comprimé o, :

M,,, 1662,8

TX y = MXB,B:O,SSMPa

Opc =KXy =

Opc = fe2s = MPa?

ope = 0,85 < 73, = 15 MPa ; Condition vérifiée
Donc les armatures calculées dans I’E.L.U conviennent.
b) Sur appuis :

M, = 11085N /m;A, =3,14cm? /ml;A' =0

b.1) Position de I’axe neutre :
b 2 ! 2
Ey +nA'(y-d)— nA(d-y) =0 - 50y + 47,1y —63585=0 - y =3,13cm

b.2) Moment d’inertie :

100 x 3,133

3 + (15 % 3,14 x (13,5 - 3,13)%) = 6087,13 cm*

b
I = 53/3 + nAs(d- y)* =

b.3) Détermination des contraintes dans le béton comprimé o, :

My _ 11085
T 77T 608713

Ope =KXy = X 3,13 = 0,56 MPa

@ = O'6f(,‘28 == 15 MPa
0pc = 0,56 < 07, = 15 MPa ; Condition vérifice

Donc les armatures calculées dans I’E.L.U conviennent.

e Suivant L, :
a) En travée :
My, = 1079 N /m ; Ay, = 3,14cm? /ml;A'=0;n=15;d =13,5¢

a.1) Position de I’axe neutre :
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b
Eyz +nA'(y-d)— nA(d-y)=0 - 50y*+ 47,10y — 63585=0 - y=3,13cm

a.2) Moment d’inertie :

b 100 x 3,133 .
I=3y*+ nA(d-y)’ = ————+ (15x3,14x (135 - 3,13)?) = 6087,13 cm

a.3) Détermination des contraintes dans le béton comprimé o, :

iy Mer 1079
Obe =R XY= =X YV= G087.13

% 3,13 = 0,55 MPaoy,, = 0,6f.,53 = 15 MPa
ope = 0,55 < 7, = 15 MPa ; Condition vérifiée
Donc les armatures calculées dans I’E.L.U conviennent.
I11.6.3.10 Disposition du ferraillage :
a) Arrét des barres :
La longueur de scellement L est la longueur nécessaire pour assurer un ancrage correct.
Ona:f,400 etf.,g = 25 MPa.
Ly =400 =40%x1=40cm.
b) Cas des charges uniformes :

Arrét des armatures en travée et des chapeaux par moitié, les aciers traversant le contour

sont ancrés au-dela de celui-ci.

¢) Arrét des barres sur appuis :

M,

Moy

1
L; = max (LS; —(0,3 +

2 )Lx)zrrax(40 cm ;44 cm) = 44 cm

Ly
L, = max (LS; 7) =max(40cm ;13 cm) =40 cm
d) Arrét des barres en travée dans les deux sens :

Les aciers armant a la flexion, la région centrale d’une dalle sont prolongés jusqu’aux appuis a

raison d’un cas contraire, les autres armatures sont arrétées a une distance :

L, 130 13
10 10 M
e) Armatures finales :

e Suivant L, :
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A; = 3,14 cm? / ml Soit 4T10 p.m avec S, = 25 cm

A, = 3,14 cm® / ml Soit 4T10 p.m avec S; = 25 cm
e Suivant Ly, :

A; = 3,14 cm® / ml Soit 4T10 p.m avec S; = 25 cm

Ay, = 3,14 cm? / ml Soit 4T10 p.m avec S, = 25 cm

Ly =15m

A 4T10 /mL —

4T10 /mL

L, =13m

TR T

Figure. I11.16 : Ferraillage supérieur de la dalle de I’ascenseur.
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Chapitre IV L’étude sismique du Batiment

IV.1 Introduction :

I est nécessaire d’étudier le comportement ou bien la réponse de la structure sous 1’action
sismique pour garantie un degré de protection acceptable a la construction en cas de séisme et

d’éviter au maximum les dégats qui pourraient €tre provoqués par ce phénomene.

IV.2 Présentation du logiciel ETABS :

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

travers le monde (Euro code, UBC, ACI...Etc.).

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

domaine du batiment (plancher, dalle, trumeau, linteau etc.).
La modélisation des éléments structuraux est effectuée comme suit :

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

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

La masse des planchers est calculée de maniére a inclure la quantité fQ selon RPA99/version
2003 (dans notre cas =0,2) correspondant a la surcharge d’exploitation. La masse des éléments
modélisés est introduite de fagon implicite, par la prise en compte du poids volumique

correspondant a celui du béton armé a savoir 2,5 t/m°>.

IV.3 Méthode de calcul :
Le calcul de la réponse sismique et la répartition des efforts dans les différents ¢léments de la

structure, on distingue principalement deux méthodes d’analyse :

e M:¢éthode d’analyse statique équivalente ;

e M:¢éthode d’analyse modale spectrale.
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Pour I’évaluation des forces sismiques, on utilise le logiciel ETABS qui peut les calculer

suivant différentes méthodes : Response Spectrum Function, Time HistoryFunction, ...

Response Spectrum Function a été choisi parce qu’elle est basée sur la méthode dynamique
modale spectrale et qui prend en compte la réponse de la structure suivant les modes déterminés

en se basant sur les hypothéses suivantes :

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

e Seul les déplacements horizontaux sont pris en compte ;

e Les planchers et les fondations sont considérés rigides dans leur plan ;

e Le nombre de mode a prendre en compte est tel que la somme des coefficients de

participation modale soit au moins égale a 90%.

IV.4 Méthode d’analyse modale spectrale :

IV.4.1 Principe de la méthode :

Le principe de cette méthode est de rechercher, pour chaque mode de vibration, le
maximum des effets qu’engendrent les forces sismiques dans la structure, représentées par un
spectre de réponse de calcul. Ces effets seront combinés pour avoir la réponse de la structure, La
méthode la plus couramment employée pour le calcul dynamique des structures sont basées sur

I’utilisation de spectre de réponse.

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.

Pour la détermination de la fonction du spectre de réponse, on utilise le programme

« spectre RPA » qui permet de donner les valeurs du spectre de réponse en fonction des périodes.

IV.4.2 Spectre de réponse de calcul :

L’action sismique est représenté par le spectre de calcul suivant :

r125A(1+1)(25 9—1) 0<T<T
) Tl ) T’R —_ — 11
Q
— < <
;. 2,57(1,254) X (R) T, <T<T,
e Q\ (To\ 2
2,5n(1,254) <E> (7) T,<T<30s
2 5
T2\ 73 (373 (Q
| 2,5n(1,254) (?) (T) (E) T>305
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IV.4.3 Nombre de mode a considérer :

D’apres le RPA 99/2003 (article 4.3.4 -a) :

1. Pour les structure représentées par des modeles plans dans deux directions orthogonales,
le nombre de mode de vibration a retenir dans chacune des deux directions d’excitation
doit étre tel que :

e La somme des masses modales effectives pour les modes retenus soit égale a 90 % au
moins de la masse totale de la structure.

¢ 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 réponse totale de la structure. Le
minimum de modes a retenir est de trois (03) dans chaque direction considérée.

2. 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 > 3vN et Ty, < 0,20 sec

N : nombre de niveau au-dessus du sol et T}, : la période du mode K.
IV.5 Calcul sismique :

I1V.5.1 Définition des masses :

On définit chaque masse ou moment d’inertie massique affectée aux nceuds de chaque niveau

d’ou :

I = %(ng +1yg)
L, : Inertie massique (t.m?) ; L4 : Inertie du plancher suivant I'axe Y ;
M : Masse sismique qui est égale au xzet y, : Coordonnées du centre de
rapport W/ g’ gravité ; 14.49
W : Poids de chaque niveau i ; X, et Y; : Coordonnées de I’excentricité

fictive de 5% de la longueur max :
XG = xg + 0,0SLme
{YG = yg + 0,0Sme

g : L’accélération de la pesanteur =

9,81 m/s?;
S : Surface du plancher ;

I,.4 : Inertie du plancher suivant I’axe X ;
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Le logiciel ETABS calcul

automatiquement |’inertie massique.

IV.5.2 Calcul des coefficients de participation modale :

On doit vérifier que : ) @, = 90% avec :

CY _ (Z;{lzl Wk(pKi)Z x 1
SR W@t YR W

W= z W, = 4473,025 t

Le logiciel ETABS peut déterminer directement les valeurs des coefficients de participation

modale, les valeurs données sont :

e Sens longitudinal :

Z a, = 95013 % > 90% ; Condition vérifée
e Sens transversal :

z a, = 95,581 % > 90% ; Condition vérifée

IV.6 Calcul de ’effort sismique a la base :
IV.6.1 Principe de la méthode statique équivalente :

Les forces réelles dynamiques qui se développent dans la construction sont remplacées
par un systéme de forces statiques fictives dont les effets sont considérés équivalents a ceux de
I’action sismique.

Le mouvement du sol peut se faire dans une direction quelconque dans le plan
horizontal. Les forces sismiques horizontales équivalentes seront appliquées successivement
suivant deux directions orthogonales caractéristiques choisies par le projeteur. Dans le cas
général, ces deux directions sont les axes principaux du plan horizontal de la structure. Il faut
souligner toutefois que les forces et les déformations obtenues pour I’élément a partir des
méthodes d’analyse statiques pour les charges de conception recommandées sont inférieures
aux forces et aux déformations qui seraient observées sur la structure sous les effets d’un séisme
majeur pour lequel les charges ont été spécifiées. Ce dépassement des forces est équilibré par

le comportement ductile qui est fourni par les détails de construction de 1’élément.
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Chapitre IV L’étude sismique du Batiment

C’est pourquoi I’utilisation de cette méthode ne peut étre dissociée de 1’application

rigoureuse des dispositions constructives garantissant a la structure :

e Une ductilité suffisante ;

e La capacité de dissiper I’énergie vibratoire des secousses sismiques majeures.

IV.6.2 Calcul de la force sismique totale :
La force sismique totale « V » est appliqué a la base de la structure et doit étre calculée

successivement dans deux directions horizontales et orthogonales, selon la formule :

AXDXQ
=—XxW
R

A : Coefficient d’accélération de zone, il est tiré a partir du tableau 4.1 (RPA 2003) ;

Tableau IV.1 : Coefficient d’accélération de zone

Zone
Groupe I Ila I
1A 0,12 0,25 0,35
1B 0,10 0,20 0,30
2 0,08 0,15 0,25
3 0,05 0,10 0,15

Dans ce cas, A =0,10

Q : Facteur de qualité : Q = 1+ Y3 P,

F, : est la pénalité a retenir selon que le critere de qualité Q est satisfait ou non, sa valeur est

donné par le tableau suivant :
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Tableau IV.2 : Pénalité a retenir pour le critére de qualité

P,
Non
Critere q Observé
observé
1. Condition minimales sur les filles de
0 0,05
contreventement
2. Redondance en plan 0 0,05
3. Régularité en plan 0 0,05
4. Régularité en ¢lévation 0 0,05
5. Controle de la qualité des matériaux 0 0,05
6. Controle de la qualité de I’exécution 0 0,10

Voicti les critéres a prendre en compte :
Q. =1+ (0,00 + 0,00 + 0,05+ 0,00+ 0,05+ 0,10) = 1,20
Q, =1+ (0,00 + 0,00 + 0,05 + 0,00 + 0,05 + 0,10) = 1,20

R : Coefficient de comportement global de la structure, sa valeur unique est donnée par le
tableau 4.3 du RPA 2003 en fonction du systeme de contreventement, en cas d’utilisation de
systemes de contreventement différents dans les deux directions considérées, il y a lieu

d’adopter pour les coefficients R la valeur la plus petite, dans ce cas R =4

Apres plusieurs études de variantes comportant différentes disposition des voiles on a choisi

la variante suivante
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Chapitre IV L’étude sismique du Batiment

Figure IV.1 : La variante proposée

4, Plan View - STORYS - Elevation 24,48 Mode 1 Period 0,5997 seconds =N EcR

Figure IV.2 : Analyse de la structure proposée (Variante)
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Chapitre IV L’étude sismique du Batiment

Mode 1 : translation T=0,5997 s
W : Poids totale du batiment, W est égal a la somme des poids Wjcalculés a chaque niveau
(1) :
n
W = ZWL ,avec Wi = WGi + ﬁWQi
i=1

Wy, : Poids di aux charges permanentes et a celles des équipements fixes éventuels, solidaire

de la structure ;
Wi : Charges d’exploitation ;

B : Coefficient de pondération, il est en fonction de la nature et de la durée de la charge

d’exploitation et donnée par le tableau suivant :

Tableau IV.3 : Coefficient de pondération

Cas Type d’ouvrage B

1 | Batiments d’habitation, bureaux ou assimilés 0,20

Batiments recevant du public temporairement :

2 | Salles d’exposition, ...

0,30

Salles de classes, ...
0,40
3 | Entrepots, hangars 0,50

4 | Archive, bibliothéques, réservoirs et ouvrage assimilés | 1,00

5 | Autre locaux non visés ci-dessus 0,60

Dans ce cas, le poids a été tiré directement du logiciel ETABS :

n
W= Z W; = 559,335+ 559,335 + 553,777 + 549,164 + 549,164 + 549,164

=1
+ 549,117 + 603,967 = 4473,025 ¢t
D : Facteur d’amplification dynamique moyen, il est en fonction de la catégorie du site, du

facteur de correction d’amortissement « 1 » et de la période fondamentale de la structure « T ».
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(2,57 0<T<T,
2
250 (2V 1, <7 <3
D= s1(7) rsT<3s
2 s
o (T2 (3 3
251(3) 7) r=3s

T,et T, : Périodes caractéristiques associées a la catégorie de site, leurs valeurs sont donné par

le tableau suivant :

Tableau IV.4 : Périodes associées a la catégorie de site

Site Sl Sz 53 S4
T, 10,15{0,15|0,15] 0,15
T, 10,30 0,40 | 0,50 | 0,70

Le facteur de correction d’amortissement « 1 » est donnée par la formule suivante :

& : Pourcentage d’amortissement critique en fonction du matériau constitutif du type de

structure et de ’importance des remplissages, il est donné par le tableau suivant :

Tableau IV.5 : Pourcentage d’amortissement critique

Portiques Voiles ou murs
Remplissage
Béton armé | Acier | Béton armé / Maconnerie
Léger 6 4
10
Dense 7 5

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

empiriques ou calculée par des méthodes analytiques ou numériques.
. N ) 3/
La formule empirique a utiliser selon les cas est la suivante : T = C hy "4
hy : Hauteur mesurée en métres a partir de la base la structure jusqu’au dernier niveau (N) ;
N ’

C; : Coefficient en fonction du systeme de contreventement et du type de remplissage, il est
donné par le tableau 4.6 du RPA 2003.

On a un sol meuble = site 3 donc T; = 0,15 sec et T, = 0,5 sec
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3 3
T = Cithy+ = 0,05 X 24,48+ = 0,55 sec

7
N SN —0,76:& = 109
M= 25¢= = 12¥10 d o
2 2
T, <T<3so>D=25 (TZ)E 25 % 0,76 (—0’5)3 156
= = — = X X =
2 = > S ;77 T ) ) 0,67 )

b) Calcul de ’effort :

AXDXQ 0,1 x1,56x 1,20
=—7x W= 4

X 4473,025 = 209,33t

On doit vérifier que la résultante des forces sismiques a la base V; obtenue par combinaison des
valeurs modales ne doit pas étre inférieure a 80% de la résultante de la force sismique

déterminée par la méthode statique équivalente.

On vérifi¢ aussi que la période dynamique T4ypnne doit pas €tre supérieur a la majoration de

30% de la période statique fondamentale T :

Tgyn = 0,559 sec < T +30%T = 1,3 X 0,55 = 0,715sec......condition vérifiée

e Sens longitudinale :

Ve = 357,84t > 80%V = 167,464 = Condition vérifiée
e Sens transversal :

Vay = 358,07t > 80%V,; = 167,464 = Condition vérifiée

IV.7 Calcul des déplacements :

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

la hauteur de 1’étage.
Ay =8 — 81 < 6, avec: & = RS,

e R : Coefficient de comportement ; R =4

o J, : Déplacement du aux forces sismiques F;(y compris I’effort de torsion)
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e 0§, : Déplacement admissible (égale & 1%he)

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

deux sens, longitudinal et transversal.

Tableau IV.6 : les déplacements relatifs aux différents niveaux dans les deux sens.

Sens x-x Sens y-y
Niveau Hauteur Ock o yips Ock o A, 5 A k_
(cm) (cm) (cm) (cm) (cm) (cm) (cm) <
7 306 1,24 4,96 0,70 1,33 5,32 0,84 | 3,06 | Vérifié
6 306 1,06 4,24 0,72 1,12 4,48 0,80 | 3,06 | Vérifié
5 306 0,88 3,52 0,76 0,92 3,68 0,84 | 3,06 | Vérifié
4 306 0,69 2,76 0,76 0,71 2,84 0,80 | 3,06 | Vérifié
3 306 0,50 2,00 0,68 0,51 2,04 0,76 | 3,06 | Vérifié
2 306 0,33 1,32 0,64 0,32 1,28 0,60 | 3,06 | Vérifié
1 306 0,17 0,68 0,44 0,17 0,68 0,48 | 3,06 | Vérifié
RDC 3,06 0,06 0,24 0,24 0,05 0,20 0,20 | 3,06 | Vérifié

Les déplacements relatifs inter-étages sont vérifiés et par conséquent le criteére de justification

de la sécurité de 1’article 5.10 du RPA 99/2003 est vérifié.
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V.1 Introduction :
L’¢étude sous charge verticales et horizontales, nous permet de déterminer tous les efforts
qui sollicitent les éléments (poteaux et poutres) dans les différents nceuds et travées. Le logiciel

ETABS a ét¢ utilisé pour déterminer les sollicitations, ce qui permettra le calcul des portiques.

V.1.1 Les combinaisons de calcul :

Les combinaisons des actions sismiques et les actions dues aux charges verticales sont donnée
ci-dessous, les éléments de la structure doivent étre ferraillés par les combinaisons des charges sur
la base des reglements BAEL 91 et RPA 99/2003.

Sollicitations du lier genre (BAEL 91) : 1,35G + 1,5Q

e Poutres : o i (088G tE
Sollicitations du 2éme genre (RPA 99/2003) : {G +Q+E
Sollicitations du lier genre (BAEL 91) : 1,35G + 1,5Q
e Poteaux : o i (G+Qt12E
Sollicitations du 2éme genre (RPA 99/2003) : { G+Q+E
Avec :

G : Charges permanentes ;
Q : Charges d’exploitation ;
E : Effort sismique.

V.2 Ferraillage des poutres :
V.2.1 Méthode de calcul :

En cas générale, les poutres sont sollicitées par un moment de flexion et un effort normal
et un effort tranchant. Par conséquent, le calcul doit se faire en flexion composée, mais 1’effort
normal dans les poutres est tres faible, donc on fait le calcul en flexion simple.

Le ferraillage se fera a I’ELU, car la fissuration est jugée peu préjudiciable.
Les sections des armatures seront déterminées sous les sollicitations du 1' et du 2™ genre :

Sollicitations du 1°" genre (BAEL 91) : Sp1 = 1,35G + 1,5Q = Moment correspondant Mgy,

o , Sp2=08G t E
Sollicitations du 2°"° genre (RPA 99/2003) : {S —G+Q+E =
pz = T

Moment correspondant Mgy,
On détermine les armatures sous : Max ( Sp,1;5p2)

Dans le calcul relatif a ’ELU, on induit des coefficients de sécurités(ys ; yp).

¥s =1 = g, = 400 MPa

Pour la situation accidentelle : {Vb — 1,15 o 0, = 18,48 MPa
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¥s = 1,15 = g, = 348 MPa

Pour la situation normale ou durable : {Yb — 1,5 = g, = 14,17 MPa

V.2.2 Recommandations du DTR pour les armatures longitudinales :
D’aprés le RPA 99/2003 (article 7.4.2) on a :

e Section d’armature minimale : A,;,, = 0,5% X b X h; ;

) . A = 49% X b X h, ; Zone courante
e Section d’armature maximale : { max 1 t

Apax » = 6% X b X h, ; Zone de recouvrement’

e Le diamétre minimum est de 12 mm ;
40P enzonel et 11
50@ enzonelll
e Les armatures longitudinales supérieures et inférieures doivent étre coudées a 90°.

e Lalongueur minimale des recouvrements est de : {

Dans ce cas, le ferraillage se fera sur les poutres les plus sollicitées, et il se fera pour une situation
accidentelle (le cas le plus défavorable).

Les poutres en travées seront ferraillées pour une situation durable et sur appuis pour une situation
accidentelle.

V.2.3 cas de I’étage courant :
Une seule poutre sera calculée en détail, les résultats des autres poutres seront résumés dans
un tableau.

V.2.3.1 Ferraillage d’une poutre :

L’exemple ci-dessous sera fait sur une poutre principale de rive (étage courant)
Les moments Mgy, et M,,sont tirés a partir du logiciel ETABS.
V.2.3.1.1sens longitudinal : « poutre principale (30x45) cm? »

a) Armatures longitudinales :

Calculons d’abord les sections min et max des aciers qui devraient conditionner la section
a adopter,on a:

Amin = 0,5%b.ht = 0,5x30x45/100 = 6,75cm? (sur toute la section)
Amax = 4%b.ht = 4x30x45/100 = 54cm?

Amaxz = 6% b.ht = 6x30x45/100 = 81cm?
a.1) Ferraillage sur appuis :

Mgy = 2,44t.m
Ona: {
Mgy, = 1,54 t.m

Données :

e Largeur de lapoutre : b=30cm;

e Hauteur de la section : h=45cm ;

e Hauteur utile des aciers tendus : d = 0,9nh = 40,5 cm ;
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Contrainte des aciers utilisés : f, = 400 MPa ;
Contrainte du béton a 28 jours : f,,g = 25 MPa ;
Contrainte limite du béton :f;,5 = 2,1 MPa ;
Fissuration peu préjudiciable

Le moment réduit u,, :

Mgpq 24,4 x 103 003 < A= o
= = = e d =
B ox@x 0y, 30x4052x 1417 = M
Ona:f = 0,958
Mspz 15,4 X 103
U= =0014<yuy, »A' =0

T bxd?x a,, 30 x 40,57 x 18,48
Ona:f = 0993

La section d’acier :

My 2saxa0t
1T B dx o, 0,958 x 40,5x348 o
M 15,4 x 10°
Asyz = oL = = 0,95 cm?

Bxdx g, 0993 x 40,5 X% 400
A= max { Agy1 5 Asxo ], =1,80 cm?
Donc on prend : 3T14ce qui nous donne A = 4,62 cm?

a.2) Ferraillage en travée :

Mgy, = 2,38t.m

Ona: {Mspz =258t.m

Le moment réduit u,, :

Mgy 238 x10°
bxd®x o, 30x40,5%x 14,17
Ona:f = 0,983

My, ~ 25,8 x 10°
bxd®x g, 30x40,52x 18,48
Ona:f = 0,986

§= =0,034<p >A =0

u= =0,028<p, »A =0

La section d’acier :

Mgy, 23,8 x 103

A = =
LT Bxdx g, 0,983 x 40,5 x 348

= 1,71 cm?
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Mgy, 25,8 x 103

A = =
Y27 Bxdx a; 0,986 x 40,5 x 400

= 1,61 cm?

A= max { Agyr 3 Ay }z 1,71cm?
Donc on prend : 3T14ce qui nous donne A = 4,62 cm?

V.2.3.2 Vérification du ferraillage de la poutre :
a) Condition de non fragilité :

023xbxdXf  0,23%30Xx 40,5 x 2,10

- = 1,46 cm?
min £, 400 camn

Agapt > Apin ; Condition vérifiee

b) Contrainte de cisaillement :

_ T _ 180 oiawmp
W yNd T 30x405 @

T, = min(0,13f,,g ; 5 MPa) ; Fissuration préjudiciable
T, = min(3,25 MPa ;5 MPa) = 3,25 MPa
T, = 0,13MPa < 7, = 3,25 MPa ; Condition vérifice

Il n y a pas de risque de cisaillement, les cadres seront perpendiculaire a la ligne moyenne de la
poutre.

¢) Détermination du diameétre des armatures transversal :

h b

(pf—mm{so 10’

CDl} = min{15 mm; 30 mm ;14 mm} = ®, = 8 mm

d) L’espacement :
S; <minf{0,9d ; 40 cm} = min{36,45 cm ; 40 cm}

D’apres le R.P.A 99/2003 :

Zone nodale : §; < min{h/4; 30cm; 12(1)[} =min{11,25;30cm;16,8cm} = S, = 10 cm

Zone courante : S; < h/z =225cm=S5, =15cm

e) Vérification de la section d’armatures minimale :

A X T

si x];e > max{~ ;0,4 MPa} = max{0,065;0,4} = 0,4 MPa
A 04%30 )

s, 235 o0 W
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Acxfo  Tw=O03Kfy A (014 — (0,3 x 1x2,1)) x 30 x 1,15

bxS Xy, 09(sina+cosa) S; 0,9 x 1x 235
= —0,08 cm (2)

A, = 0,065,
On prend le max (1) et (2)3 On prend S; = 15 cm

A; = 0,9 cm?

f) Ancrage des armatures aux niveaux des appuis :
T=180t; Mg, =2,44t.m
Mg, 2,44
Oy = =6,69t>18t

Z  0,9x40,5x 102
Les armatures longitudinales ne sont pas soumises a un effort de traction.
g) Compression de la bielle d’about :

La contrainte de compression dans la biellette est de :

Fb = T\/E
ap = ?b ; Avec : P ﬂ = 0p = 5 Ou a est la longueur d'appui de la biellette.
V2
—_ chS

On doit avoir : o0, <
Vb

Mais pour tenir compte du fait que I’inclinaison de la biellette est l1égerement différente de 45°,
donc on doit vérifier que :

G_<0,8xfC28E>£<0,8xfczsc>a> 2Ty, s 2x18x% 1,5
b=y, ab~  y, T 0,8Xb X fe = 0,8x 30 x25x 10
=0,009m = 0,9

a'=b—4=26cm
a = min(a’; 0,9d) =min(26 cm ;40,5 cm) = 26cm ;a > 0,9cm ; Condition vérifiée.
h) Entrainement des armatures :

h.1) Vérification de la contrainte d’adhérence :

T

=WSG=¢SX}?28

TSQT
Y, Coef ficient de cisaillment ; Y = 1,5 pour H. A ;
T : L’effort tranchant maximum ; T = 63,2kN ;

n : Nombre de armatures longitudinaux tendus ; n =5 ;
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p : Périmétre d’armatures tendue ; p=n® =nx 1,2=3,77 cm

T B 63,2 X 103
09d X uxn 3645x3,77 x5 x 102

TS@T' -

= 0,92 MPa

Toar = 1,5 X 2,1 = 3,15 MPa

Tser = 0,92MPa < T, = 3,15 MPa ; Condition vérifiée.
h.2) Ancrage des armatures tendues :

La longueur de scellement droit « Ly » est la longueur qui ne doit pas avoir une barre droite
de diamétre @ pour équilibrer une contrainte d’adhérence 7.

La contrainte d’adhérence 7 est supposée constante et €gale a la valeur limite ultime.

Tg = 0,6 X P32 X fr8 = 0,6 X 1,52 X 2,1 = 2,83 MPa
P xf, 1,2x400
C4xT, 4x283

=42,40cm

S

Cette longueur dépasse la largeur de la poutre secondaire (b = 30 cm), on est obligés de courber
les armatures d’une valeur «r » ;¥ = 5,5 = 55X 1,2 = 6,6 cm

h.3) Calcul des crochets :

> 0.1 _ . Ly —2,19r — L
Crochets courant d’angle de 90° : L, = d — (c + cp/z + r) ; Ly =78 2/1,87

L, =28,8cm
Ly =12,55cm
h.4) La longueur de recouvrement :

L, =27,6cm

¢=12cm = { L, =17,85cm

®=1,4cm :>{

D’apres le RPA 99/2003, la longueur minimale de recouvrement est de :

{40<Denzonelet11 {(D=1,4cm = [ =56cm
50P enzonel Il ®=12cm =1=48cm

i) Vérification des contraintes a ’ELS :
Mg, = 1,47 t.m; A = 4,62cm?

i.1) Position de I’axe neutre :
b 2 2
Sy - nA(d-y) =0 - 15y° + 69,3y —2806,65=0 — y = 11,56m

i.2) Moment d’inertie :

b 30 x 11,563
I=3y*+ nA(d-y)’ = ————+ (15X 4,62) x (405 — 11,56)°)

= 73488,42 cm*
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i.3) Détermination des contraintes dans le béton comprimé oy, :

=K x —me —1'47X104x1156—231MP
Obe =R XY= "2 V= 348842 PO =4 a

0pe = 2,31MPa < 03, = 0,6f.,5 = 15 MPa ; Condition vérifiée
j) Vérification de la fléche :
Les conditions suivantes doivent étre vérifiées :
M gor = 1,47t.m ; Tirée a partir du logiciel ETABS

(G+ QP (1,28+0,26) x 5,757

MO ser — 3 3 =432t.m
( h; 1 45 o o
T > 16 = = = 0,088 > 0,062 ; Condition vérifiée

oy Miser 45 0,078 > —7_ _ 0039 ; Condition vérifié
J— |:> e = .
YL =10x My, 575 T0x 432 »039;Condition vérifiée

4 %2 4,62 0,003 < 4,2 0,0105 ; Condition vérifié
A = .
| bxd > F T 30xa0s 003 =500 = 0,0105; Condition verifice

V.2.4 Les tableaux récapitulatifs du ferraillage des différents niveaux :
a)Sens longitudinal : « poutre principale (30x45) cm? »

a.l) Poutre de rive :

. . Moments (t.m) Moment A min | A calculé A adopté
niveau | section de calcul 5 ) h
Mspl Mspz max (cm ) (cm ) (cm )

o . Appuis 0,24 2,21 2,21 6.75 1.42 3T14=4,62

rrass

Travée 0,61 3,02 3,02 ’ 1,89 3T14=4,62

RDC | Appuis 0,28 3,20 3,20 6.75 2.01 3T14=4,62

au 6°™ | Travée 0,98 3,89 3,89 ’ 2,46 3T14=4,62

a.2) Poutre intermédiaire :

niveau | section Foments (tn) Moment | A min | A calculé¢ A adopté (cm?)
Misp1 Msp2 | de calcul | (cm?) (cm?) P
Appuis | 1,62 2,25 2,25 1,41 3T14=4,62
(OIASSe | ravée | 2,48 | 2,51 | 2,51 6,75 1.57 3T14-4,62
RDC au | Appuis | 1,54 2,44 2,44 6.75 1,80 3T14=4,62
6°"¢ Travée | 2,38 2,85 2,85 ’ 1,71 3T14=4,62
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b) sens transversal : « poutre secondaire (30x35) cm? »
Armature longitudinale :

Calculons d’abord les sections min et max des aciers qui devraient conditionner la section a
adopter on a :

Amin =0,5% x b x h=0,5x35x30/100=5,25cm? (sur toute la section)
Amax1=4% x b x h=4x35x30/100=42cm?

Amax,=6% x b x h=6x35x30/100=63cm?
b.1) Poutre de rive :

niveau | section | Moments (t.m) | Moment | A min | A calculé | A adopté (cm?)
Mip1 M;p2 | de calcul (cm?) (cm?)
terrassel | Appuis | 2,65 3,52 3,52 2,88 3T14=4,62
Travée | 2,06 4,14 4,14 3,23 3,42 3T14=4,62
RDC au | Appuis | 2,87 5,08 5,08 4.30 3T14=4,62
6 Travée | 2,9 6,9 6,9 525 6,00 4T14=6,16

b.2) Poutre intermédiaire :

niveau | section | Moments (t.m) | Moment | A min | A calculé | A adopté (cm?)
Mspt | Myp2 de (cm?) (cm?)
calcul
terrassel | Appuis | 2,93 3,20 3,20 2.75 3T14=4.,62
Travée | 2,81 4,48 4,48 3,23 3.75 3T14=4,62
RDC au | Appuis | 3,32 3,86 3,86 3,21 3T14=4,62
6" | Travée | 3,59 | 4,73 4,73 5,25 3,99 3T14=4,62

V.3 Ferraillage des poteaux :
a) Méthode de calcul :

En général, les poteaux sont sollicités par un moment de flexion, un effort normal et un
effort tranchant, le calcul doit se faire en flexion composée. La section des armatures doit étre
¢gale au maximum des sections données par les 6 combinaisons suivantes :

( Nygx Mcorrespondant - A
Premier genre : 1,35G + 1,5Q = { Npin ; Mcorrespondant = Az

) Mygx 5 Neorrespondant = 43
08G + E lex ) correspordant - A4

Deuxieéme genre : {G ’+ Q_+ E = { Npin Mcorrespondant - As

\ N Mgy Ncorrespondant - Ag

Dans le calcul relatif aux ELU, on introduit des coefficients de sécurité yg ; v, :
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Y =1 = g, =400 MPa
¥, = 1,15 = 0, = 18,48 MPa
¥s = 1,15 = g, = 348 MPa
Yy =15 = 0, =14,17 MPa

Situation accidentelle : {

Situation normale : {

b) Ferraillage exigé par le RPA 99/2003 :

e Les armatures longitudinales doivent étre haute adhérences droites et sans crochet ;

e Le pourcentage minimale des aciers sur toute la longueur sera de 0,7% (zone I) ;

e Le pourcentage minimale des aciers sur toute la longueur sera de 0,4% en zone
courante, 0,6% en zone de recouvrement ;

e Le diamétre minimum est de 12 mm ;
40P en zonel et 1]
500 en zonel Il
e Le distance dans les barres verticales dans une face du poteau no doit pas dépasser 25
cm en zone [ ;
e Les jonctions par recouvrement doivent étre faites si possible a 1’extérieure des zones

e Lalongueur minimale des recouvrements est de : {

nodales.

On fait un seul exemple de calcul, pour un seul niveau et les résultats des calculs des autres
niveaux donnés dans des tableaux.

Le tableau suivant donne les sections minimales et maximales imposée par le RPA 99/2003 :

Tableau V.1 : Armatures minimales et maximales pour les poteaux.

Type de poteaux Apin =0,7% XS | Apax 1 = 4% XS | Appx 2 = 6% X S
Type 1 (40 x 40 cm?) 11,2 (cm?) 64 (cm?) 96 (cm?)
Type 2 (35 x 35 cm?) 8,75 (cm?) 49(cm?) 73,5 (cm?)

V.3.1 Exemple de calcul :
V.3.1.1 Les sollicitations défavorables :
Le tableau suivant donne les sollicitations défavorables du premier genre, 1’unité est de t.m :

Tableau V.2 : Sollicitations du premier genre.

Etages Type 3 (40 x 40 | Type 4 (35x 35

Combinaison cm?) cm?)
Ny 267,52 170

A Mo, 0,286 1,41
Npin 44,38 2,51

B Moy 0,086 0,18
Mg 5,30 8,70

¢ Neor 99,85 18,52

Le tableau suivant donne les sollicitations défavorables du deuxiéme genre, 1’unité est de t.m :
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Tableau V.3 : Sollicitations du deuxi¢me genre.

Coigﬁf‘ﬁson Type 3 (40 x 40 cm?) | Type 4 (35x 35 cm?)
N 208 13256
M., 3.40 438
o | M 4248 2.67
M, 0,56 0.10
| Mo 13.97 1144
N.. 136,04 82.84

V.3.1.2 Calcul d’un poteau :
Un seul poteau de type 1 sera calculé en détail, les résultats des autres poteaux seront
notés dans un tableau.

Données :

e Enrobage:c=2,5cm;

e Hauteur utile des aciers tendus : d =h — c;

e Contrainte des aciers utilisés : f, = 400 MPa ;

e Contrainte du béton a 28 jours : f.,g = 25 MPa ;
e Contrainte limite du béton : f;,g = 2,1 MPa ;

e Fissuration peu préjudiciable.
Méthode de calcul :

Pour cet exemple le calcul se fera a I’aide 3. Sinon, on calcul la section des

des combinaisons de premier genre. armatures :
1. On détermine le centre de ( M,
pression puis le moment : # b x d* X oy,
M la,=
e=— ST B xdX o
N,
he Ag = A — —=
M, =N, |d— > +e \ O

2 On vérifie si la section est 4. On calcul la section des armatures

minimale, puis on choisit la plus

surabondante : ]
grande section calculee
N, <0,81f,. XbXh précédemment :
M. <N ><dx(l—O,SléLNu> .
Aadoptée =max{Ay; Az; ...; Apin}

Si les conditions sont vérifiées, alors la

section est surabondante et les armatures ne Acqest tirée du logiciel SOCOTEC.

sont pas nécessaires (A = A’ =0)

Les résultats obtenus sont notés dans le tableau suivant
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Tableau V.4 : Ferraillage des poteaux.

1ier genre 2¢me gepre A
. . adoptée
Niveaux | Combis | © My, | Agnin | Acat | Nace | Macc | Agr | Amin (cmpz)
v (tm) | (cm?) | (cm?) (t) (t.m) | (cm?) | (cm?)
Type 1 A 267,52 | 0,286 208 | 3,40
(40 x 40 B 4438 | 0,086 42,48 | 0,56 11,20 | 8T14=12,32
cm?) C 99,85 | 5,30 136,04 | 13.97
Type 2 A 170 1,41 0,00 0,00 132,6 | 4,38 0,00
(35x35 B 2,51 0,18 2,67 |0,1 8,58 | 8T12=9,05
cm?) C 18,52 | 8,70 82,84 | 11,44

V.3.1.3 Vérifications de la contrainte de cisaillement :

Le poteau le plus sollicité est de type 1 (40 x 40 cm?).

T

3,11 x 10

T, = min(3,25 MPa ;5 MPa) = 3,25 MPa

7, = 0,020MPa < 7, = 3,25 MPa ; Condition vérifi¢e

“bxd

40 X

36

Il ny a pas de risque de cisaillement.

= 0,020 MPa

T, = min(0,13f,,5 ; 5 MPa) ; Fissuration préjudiciable

V.3.1.4 Calcul des armatures transversales :
Le calcul des armatures transversales se fait suivant les directives données par ’article 7.4.2.2
du RPA 99/2003.

a) Le diamétre des armatures transversales :

— = 6,66
3 mm

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

V,, : Effort tranchant de calcul ;

A
Sy

h; : Hauteur totale de la section brute ;

fe : Contrainte limite €élastique de I’acier d’armature transversale ;

pa - Coefficient correcteur égale a : {

S; : Espacement des armatures transversales.

Pa X Vy
hy X fe

2551225
3,755i 4y < 5
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b) L’espacement :

D’apres le RPA 99/2003 on
. '{Zone nodale : S; < min{10®, ;15 cm} = 15cm - Onprend S; = 10 cm
' Zone courante : S; < 15¢; =30cm - Onprend Sy = 15cm

¢) Calcul de I’élancement géométrique :

1 L 0,7L, 0,7 %3,06 428 < & 5t
= — = = = - =
9" b 0,5 28 =97 Pa = S

Donc :

_ SeXpg XV, 15x25x311

_ = = 0,12 cm?
ST % f, 40 x 235 o

d) Quantité d’armatures transversales minimales :

At/T « pen %o est donné comme suit : 45 < 5 = 0,3%

Zone nodale : A, = 0,3% X 10 X 50 = 1,5 cm?
Zone courante : A, = 0,3% X 15 x 50 = 2,25cm?
N {At = 1098 = 5,03 cm?/ml
S =10cm

Alors : {

e) Vérification de la section minimale d’armatures transversales :

A X f, 0,4 X b xS;

b xS, > max{t, ;0,4 MPa} = 0,4 MPa = A, > 7 = 0,85 cm?

< 2,25 cm?; Condition vérifée

f) Détermination de la zone nodale :

La zone nodale est constituée par le nceud poutre-poteau proprement dit, et les extrémités des
barres qui y concourent. Les longueurs a prendre en compte pour chaque barre sont données
dans la figure suivante :
h
{h’ = max{ze ;b;h;60cm} =max{51cm;40cm;40cm;60m} =60cm
L'=2h=80cm

L’
“—>

Ih,

Figure V.1 : La zone nodale.
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(RDC....2¢m¢) étages (36me: . Téme) étages

(40x40) (35x35)

8T14 8T12

Figure V.2 -Dessin de ferraillages des sections des poteaux.
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VI.1. Introduction

Les voiles sont des éléments verticaux en béton armé ou non armeé ayant deux dimensions grandes
par rapport a 1’épaisseur,
Ainsi tout poteau «allongé» de longueur supérieure a cinq fois son épaisseur est considéré comme
un voile.
Les voiles assurant :
D’une part le transfert des charges verticales (fonction porteuse)
D’autre part la stabilité sous 1’action des charges horizontales (fonction de contreventement).
La fonction de contreventement peut étre assurée si I’effort normal de compression, provenant des
charges verticales est suffisant pour que, sous I’action du moment de renversement, le centre des
pressions reste a I’intérieur de la section du mur.
Sous I’action sismique, des parties plus au moins importantes de 1’extrémité du voile en béton,
sollicité en compression, peuvent se trouver dans le domaine inélastique, cette situation peut étre a
I’origine d’une instabilité latérale
Compte tenu de cette éventualité, les réglements parasismiques imposent une €paisseur minimale de
I’ame a 15cm. De plus, et a partir d’un certain niveau de contraintes, il ya lieu de prévoir aux
extrémités des voiles des renforts congus comme des poteaux, ou des voiles en retour.
Le modele le plus simple d'un voile est celui d'une console encastrée a sa base ; soumise a un effort
normal Pu, un effort tranchant Vu et un moment fléchissant Mu qui est maximal dans la section

d'encastrement.

FigureVI.1 : Le comportement d’un voile
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Selon les réglements parasismiques, il convient que les Armatures verticales nécessaires pour la
vérification de la résistance, en flexion composée soient concentrées dans les éléments de rives, aux
02 extrémités de la section transversale du voile ou trumeau.

A la base du voile sur une hauteur critique, des cadres sont disposés autour de ces armatures afin
d’assurer la ductilité de ces zones.
Les armatures de I'ame horizontales et verticales assurent la résistance a I'effort tranchant.

Le voile en béton armé doit faire 1’objet des vérifications suivantes selon les combinaisons suivantes

e G+Q'E (vérification du béton)

e 0,8G+E (calcul des aciers de flexion)
Dans ce qui suit la méthode utilisée pour le calcul des voiles en béton armé c’est méthode des
contraintes
VI.2. Calcul des voiles par 1a méthode des contraintes :
C'est une méthode simplifiée basée sur les contraintes. Elle admet de faire les calculs des contraintes
en supposant un diagramme linéaire.

On utilise la méthode des contraintes (la formule classique de la R.D.M) :
N MV

— 0,85.fc
6,=—=t <o =—"——
A I 1,15

=18,48 MPa

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.
[ : moment d'inertie.
On distingue trois cas :
1% cas :
Si: (o1 et o2) >0 =la section du voile est entierement comprimée " pas de zone tendue ".
La zone courante est armée par le minimum exigé par le R.P.A 99 (version 2003)
Anmn=0,15.aL
28me cag
Si: (o1 et 02)< 0 = la section du voile est entierement tendue " pas de zone comprimée".

On calcule la section des armatures verticales :

Av =Ft/ fe ; on compare Av avec la section minimale exigée par le R.P.A 99 (version 2003).
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3Mmecas :
Si : (o1 et o2) sont de signes différents, la section du voile est partiellement comprimée, donc on
calcule le volume des contraintes pour la zone tendue.
VI.3 Armatures verticales :
IIs sont disposés on deux nappes paralleles servant a répondre les contraintes de flexion composée,
le R.P.A 99 (version 2003) exige un pourcentage minimal égal a 0,15% de la section du béton.
Le ferraillage sera disposé symétriquement dans le voile en raison du changement de direction du
séisme avec le diametre des barres qui ne doit pas dépasser le 1/10 de I'épaisseur du voile
V1.4 Armatures horizontales :
Les armatures horizontales paralleles aux faces du mur sont distribuées d'une fagon uniforme sur la
totalit¢ de la longueur du mur ou de l'élément de mur limité par des ouvertures; les barres
horizontales doivent étre disposées vers 1'extérieur.
Le pourcentage minimum d'armatures horizontales donné comme suit :
- globalement dans la section du voile 0,15%
- En zone courante 0,10 %
VI.5 Armatures transversales :
Les armatures transversales perpendiculaires aux faces du voile sont a prévoir d'une densité de 4 par
m? au moins dans le cas ou les armatures verticales ont un diamétre inférieure ou égal a 12 mm. Les
armatures transversales doivent tenir toutes les barres avec un espacement au plus égal a 15 fois le
diametre des aciers verticaux.
Les armatures transversales peuvent étre des épingles de diameétre 6 mm lorsque les barres
longitudinales ont un diametre inférieur ou égal a 20 mm, et de § mm dans le cas contraire.
V1.6 Ferraillage des voiles :

a)Détermination des contraintes

Combinaison :(G+ Q=+ E): 0,40 m
A=1,16 m? « 0.20 ‘
,20 m

1=2,92m* L¢ | 0,40 m
V=28m

—I 5,75m 17
N=189,68t < >
M =283 tm
T=1,72t Figure VI. 2 : Schéma du voile + poteaux
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_N MxV _18968 2’83XZ’8—13629t/ 2 — 13629 MPA
g = A I 1,42 2,92 ' e
N MxV 189,68 2,83x230 130,87 t/m? = 1,3087MPA
2=4T T T 142 523 T

On est dans le1°™ cas donc la section du voile est entierement comprimée " pas de zone tendue ".

La zone courante est armée par le minimum exige par le R.P.A 99 (version 2003)

b) Calcul des armatures verticales :
D’apres le RPA99 (version 2003) on a :
A min=0,15%.a.L

On calcule le ferraillage pour une bande de Im :

A min=0,15%.a.1m
A min = 0,15%.20.100 = 3,00 cm?*/ml
b.1) Le diametre :
D< 1.a/10 (mm)
D< (1.200/10)
D<20mm
On adopte : D= 12mm
b.2) L’espacement :
e Selonle BAEL91,0na:

St< min (2.a, 33 cm)

St<min (40 cm, 33 cm) = St <33cm.....ccceevvennnnne.

e Selon le R.P.A 99 (version 2003) on a:

St<min (1,5%a ; 30 cm)

St<min (30 cm, 30 cm) = St<30cm......ccccvveennenne

e Donc : St < min (Statr ; Strpa 99)

St <30cm

La section des armatures verticales (en deux nappes) soit 5T10 p.ml = 3,93 cm?*/ml avec un

espacement de 20 cm.

c)Calcul des armatures horizontales :

D'apres le R.P.A 99 (version 2003), on adopte le méme ferraillage que les armatures verticales

(En deux nappes) soit 5T10p.m. = 3,93 cm?/ml avec un espacement de 20 cm
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d) Calcul des armatures transversales :

D'apres le D.T.R-B.C-2,42 et le BAEL 91, dans le cas ou le diamétre des aciers verticaux est inférieur
ou égal a 12 mm, les armatures transversales sont a prévoir a raison d'une densité de 4/m* au moins ;
on prend donc 4¢ 6 par m?.

e)Vérification de la contrainte de cisaillement 1y

La vérification de la résistance des voiles au cisaillement se fait avec la valeur de I’effort tranchant

trouvé a la base du voile majoré de 40% (RPA 99 v.2003).

. o V —
La contrainte de cisaillementest: 7, =—— ,D’ou:V =14 T ..
b, d

Avec
Ty : Peffort tranchant a la base du voile.
bo : épaisseur de voile.
d : hauteur utile, d = 0,9h

h : hauteur totale de la section brute, h=306cm

Il faut vérifier la condition suivante : T, <7, =0,2f

e, = A XLT2 g 035MPa
20 x 306 x 0,9

T, =0,0035MPa<7, =02x25=5MPa....ccoceiiiriniirrcnnid conditionvérifiée

Donc pas de risque de cisaillement

f) Disposition des armatures :

e Armatures verticales

-Les arréts, jonctions et enrobages des armatures verticales sont effectués conformément
aux régles de béton armé en vigueur.
-La distance entre axes des armatures verticales d'une méme face ne doit pas dépasser deux
fois I'épaisseur du mur ni 33 cm. Selon le BAEL 91, et ne doit pas dépasser 1,5 de 1'épaisseur
du mur ni 30 cm selon le R.P.A 99 (version 2003)
- A chaque extrémité du voile I'espacement des barres doit étre réduit de moitié sur 1/10 de
la largeur du voile. Cet espacement d'extrémité doit €tre au plus égal a 15 cm
Ona St=20cm — St/2=10cm<15cm ........ condition vérifiée

L=460 cm — L/10 =46 cm
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St/2 St
[—>| [e——>

(3o T T T o0 dl-oe

L/10
L/10 L/ |

>
l

Figure VL.3 : Disposition des armatures verticales dans les voiles
e Armatures horizontales
Les barres horizontales doivent étre munies de crochets a 135° ayant une longueur de 10¢.
Elles doivent étre retournées aux extrémités du mur et aux bords libres qui limitent les
ouvertures sur I'épaisseur du mur.
Les arréts, jonctions et enrobages des armatures horizontales sont effectués conformément
aux regles de béton armé en vigueur St < min (1,5a; 30 cm)
Le diamétre des barres verticales et horizontales des voiles ne doit pas dépasser 1/10 de
I'épaisseur du voile.
e Armatures transversales
Les deux nappes d'armatures doivent étre reliées avec au moins 4 épingles au metre carre.
Dans chaque nappe, les barres horizontales doivent étre disposées vers I'extérieur.

5T10p.m. —L—— !
e ] itk akand Ratton EETE PR S

v |

5T10p.m

|
|
|
[
|
|
|
IO U DU R I N N N D _4_
|

Figure V1.4 : Disposition du ferraillage du voile
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VII.1 Introduction :

L'instabilité des constructions lors d'un séisme majeur est souvent causée par le sou-
dimensionnement des fondations. Celles-ci doivent transmettre au sol, les charges verticales et les
charges sismiques horizontales. Cela exige d'une part une liaison efficace des fondations avec la
superstructure, et d'autre part, un bon ancrage au niveau du sol.

VIL.2. Le voile périphérique :

Afin de donner plus de rigidité a la partie sous-sol de la construction et une capacité de
reprendre les efforts de poussée des terres a ce niveau, il est nécessaire de prévoir un voile
périphérique armé d’un double quadrillage d’armatures.

D’apres le RPA 99/2003, le voile périphérique doit avoir les caractéristiques minimales
suivantes :

o L’¢paisseur = 15 cm

e Les armatures sont constituées de deux nappes ;

e Le pourcentage minimal des armatures est de 0,1% dans les deux sens (horizontal et

vertical) ;

e Un recouvrement de 40® pour le renforcement des angles.
On adopte e = 20 cm, la hauteur du voile périphérique = 3 ,06 m et on fait le calcul pour une bande
de 1 m de largeur :

e Q :surcharge d’exploitation = 1,5 kN/m? ;

e v :poids volumique de la terre = 17 kN/m? ;

e @ : angle de frottement interne du sol = 35°;

Ka : coefficient de poussée des terres : Ka = tan? (”/ 4~ (b/ 2)
Ona: f=A=0°
Ka
~cos(B—A)
VIIL.2.1 Calcul des charges :
On prend comme hypotheése pour le calcul des voiles, un encastrement parfait au niveau
du massif des fondations et libre a I’autre coté.
a) Poussée des terres :
p1=Kaxyxh=0,271%x1,7x%x3,06=141t/nd
b) Poussée supplémentaire due a la surcharge :
p, =Ka'xqxh=0,271%x0,15%3,06=0,12t/nl
Le diagramme des pressions correspondant a p, est alors un rectangle de hauteur h et de base

Ka' = Ka = tan%(45° — 17,5°) = 0,271

Ka'. @ et la résultante p, passe au milieu de la hauteur du mur.
¢) la charge pondérée :
Q =1,35p; + 1,5p, = 2,08t/ml
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HQ
T

F 3
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ﬁi—
3,06cm +— \ P,
e
J.",.P'_2 Sal
¥ [ a

Figure VII.1 : Coupe explicative des charges que subit le voile périphérique.
VIIL.2.2 Calcul des sollicitations :

L’étude se fait pour le cas d’une dalle uniformément chargée.

L,=3,06-0,40=2,66m Ly
{Ly =575-040=535m = * = =049>04
Ce qui veut dire que la dalle qui est appuyée sur 4 cotés travaille dans les deux sens.
a =049 U = 0,0980
v=0(ELU) ° {uy = 0,2500
{MOx = 1, X q X L%, - {M(,x =0,0980x 2,08 X 2,66> = 1,44 t.m
Moy, = py X Mo, My, =0,2500% 1,44 = 0,36t.m

Les valours d , (Mg = 0,85Mg, = 1,22 t.m
es valeurs des moments en travees sont : {Mty — 0,85M0y — 0'3 Ot.m

Avec:{

e Vérification :
My,
My, = 7 = 0,31t.m=0,30t.m

VIIL.2.3 Calcul du ferraillage :

e Sensx:
My =1,22t.m;b=100cm;h=20cm; d=09Xxh=18cm
M,, 1,22 x 10* A =0
H= S dxb 1417 x 18 x 100 0261 <m=0392~ {u =0,0261- B = 0,987
M,, 1,22 x 10% ,
A = X dxo, 0987 x18x348 27 cm
e Sens-y:
Mty=0,30t.m;b= 100cm;h=20cm; d=09Xxh=18cm
My, 0,30 x 10* A =0
h= e b 1417 x 18 x 100 006 < =0392- {/x = 0,006 > 8 = 0,997
My, 0,30 x 10* ,
A =0,480cm

T Bxdxo, 0997 18 x 348
e Condition de non fragilité :

e SensLy:

D’aprées le RPA 99/2003 :

Ay min = 0,1%b X h = 0,1% x 100 x 20 = 2 cm?/ml
D’apres le BAEL 91 :

Ay min = 8h =8x0,20 = 1,6 cm*/ml

. — . . — 2
Donc : Aadoptée - max{At cal » Arrin RPA » Arrin BAEL} =2cm /ml
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On prend : 4T10 — Ay, = 3,14 cm?/ml

e SenslL,:
D’apres le RPA 99/2003 :
Ay min = 0,1%b x h = 0,1% X 100 x 20 = 2 cm?/ml
D’aprés le BAEL 91 :

3—«a 3-0,49 5
Ay min = Aymin (T) =2 (T) = 2,51 cm*/ml

Donc : Aadoptée = max{A¢ car; Anin rPa ; Anin Baer} = 2,33 sz/ml
On prend : 4T10 - A, = 3,14 cm?/ml

VIL.2.4 Les vérifications :
a) Vérification de I’effort tranchant :
Onaa =049 > 0,4 donc:

2,
Vx:QuX—xa: Z'OSXWZZ’ZZt
2(1+5) 2(1+%7)

L, 2,66
Vy=QuX?SVxE>2,08XT= 1,84t <V, =222t
Ve = Vipax = 2,22t

Vinax 2,22 x 10*
= = =0,12MP
"= by 18 x 100 x 102 4
0,12 x 0,12 x 25
Tuitime = Jeza = = 2 MPa

Vb 1,5
Ty < Tuitime = La dalle est bétonnée sans reprise dans son é€paisseur alors les armatures
transversales ne sont pas nécessaires.
b) Vérification des contraintes a I’E.L.S :

a = 0,49 Uy = 0,1013
v =02 (ELS) {uy = 0,3580

Qser =1 +p2=141+0,12=1,53¢t/ml

Mo, = Uy X q X Ly My, =0,1013%x 1,53 x 2,66 =0,41t.m
{ Moy, = py X Moy { My, = 0,3580% 0,41 =0,14t.m
M, = 0,85M,,, = 0,35t.m
M., = 0,85M,, = 0,12t.m

Avec:{

Les valeurs des moments en travées sont : {

e Sensx:
As 3,14 x 100 017abaqueK 5853 0932
= = = — K = : =
P=pxd” 100x18 »3; =0,
Mg,, 0,41 x 10*

O = FxdxA, 0932x18x314 83MPa

2
Ot = mi n<§fe ;1104 X ftzg) ; Fi ssurtd onpréj udi ci able

Avec :

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

0s; = m n(266,67 MPa ; 201,63 MPa) = 201,63 Mpa

os = 77,83 MPa < oy = 201,63 Mpa ; Condi ti onéri fi ée
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o, 77,83
Ope = f = cag3 = L32MPa <Tye = 0,6fc25 = 15 MPa; Condi ti oméri fe

Donc les armatures calculées a I’ELU conviennent.

e Sens-y:
As 3,14 x 100 017abaqueK 5853 0932
= = = = . =
P=bhxd” 100x18 53 =0,
M,, 0,12 x 10*
Oy = 22,78MPa

T BxdxA, 0932x18x 3,14

2
Ogt = mi n<§fe ;1104 X ftzg) ; Fi ssurati gpréj udi ci able

Avec :
1 : coefficient de fissuration pour HA ® > 6 mm ;n=1,6
Og = i n(266,67 MPa ; 201,63 MPa) = 201,63 Mpa
os = 28,78 MPa < oy = 201,63 Mpa ; Condi ti onéri fi ée
os, 2878 . e
Ope =7, = 5853 = 0,49 MPa < o, = 0,6f,,3 = 15 MPa ; Condi ti owéri ge
Donc les armatures calculées a I’ELU conviennent.
Le voile périphérique sera ferraillé en deux nappes avec 4T10 = 3,14 cm?/ml chacune et avec un

espacement de 25 cm.

VII1.3 Etude des fondations

La fondation est la partie d’un ouvrage qui sert exclusivement a transmettre au sol naturel
le poids de cet ouvrage, elle doit étre telle que la construction dans son ensemble soit stable. Il est
important donc pour déterminer les dimensions de connaitre d’une part le poids total de I’ouvrage
entierement achevé et d’autre part la force portante du sol. D’aprés le rapport du sol notre terrain
a une contrainte admissible de 1 bar a un ancrage de 2,5 m.

e Pour qu’il n’y a pas chevauchement entre deux fondations, il faut au minimum une distance
de40cm;

e Le béton de propreté prévu pour chaque semelle aura 10 cm d’épaisseur ;

e Le calcul des fondations se fait comme suit :

1. Dimensionnement a I’ELS ;

2. Ferraillage a I’ELU.

Le choix du type des fondations dépend de :

e Type d’ouvrage a construire ;

e Lanature et I’homogénéité du bon sol ;

e La capacité portante du terrain de fondation ;
e La raison économique ;

e La facilité de réalisation.

Poids supporté par le radier.

Superstructure Gr : la charge permanente totale.
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Qr: la charge d’exploitation totale.

VIL.3.1 Choix du type de fondations :
Avec une capacité portante du terrain égale a 1 bar, Il y a lieu de projeter a priori, des fondations
superficielles de type :

e Semelles filantes ;
e Radier général.

Commengcant par la semelle filante, pour cella on procéde a une premiére vérification qui est :

la surface des semelles doit étre inférieure a 50% de la surface totale du batiment
(Ssemelle/ > 50%)_

batiment

La surface de la semelle est donnée par : § > N /gsol

Avec :
S : la surface totale de la semelle
Osop = 10 t/m?
Poids supporté par le radier.
Superstructure Gr: La charge permanente totale.

Qr: La charge d’exploitation totale.
8
G, =) G,=4671,761t.
i-1

8
Q,=>.Q,=495,178t
i-1

a) Combinaison d’actions :
E.L.U: Nu=1,35Gt+1,5Qr = 7049,64 t.
E.L.S: Nser = Gt + Qr = 5166,93 t.

b) Vérification du chevauchement :
La surface du batiment est de : S = 432,47 m?

—Sseme”e = 63% > 50%; Condi ti omonvéri fée
Sbétiment

La surface totale de la semelle dépasse 50% de la surface d’emprise du batiment, ce qui induit
le chevauchement de ces semelles. Vu la hauteur de la construction et les charges apportées par
la superstructure, ainsi que 1’existence de plusieurs voiles dans cette construction et la faible
portance du sol, un radier général a été opter comme type de fondation, ce type de fondation
présente plusieurs avantages qui sont :
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e [augmentation de la surface de la semelle qui minimise la forte pression apportée par la
structure ;

e La réduction des tassements différentiels ;
e La facilité d’exécution ;

VI1.4 Définition du radier :

Le radier est une semelle de trés grande dimension supportant toute la construction et qui
a une surface d’appui continue (dalles, nervures et poutres) débordant I’emprise de I’ouvrage, elle
permet une répartition uniforme des charges tout en résistant aux contraintes de sol.

Un radier général qui constitue un ensemble rigide qui doit remplir les conditions suivantes :

e Assurer I’encastrement de la structure dans le sol ;
e Transmettre au sol la totalité des efforts ;
e Eviter les tassements différentiels.

Un radier est calculé comme un plancher renversé mais fortement sollicité (réaction de sol =
poids total de la structure).

VI1.4.1 Pré dimensionnement du radier :
L’épaisseur du radier doit satisfaire les conditions suivantes :

a) Condition forfaitaire :
25545702 23cm<d <2875 e (1)
L=575m
b) Condition de cisaillement :

T = 0,066, >d> v
b.d 0,06f ,,.b

Avec ; Vu : I’effort tranchant ultime d’une bande de un métre linéaire.

o, _QuxL_Im(Nuls)L _1(7049.6443274).5,75

. =4683 ¢
2 2 2

)
4> 4683x10° _
0,06x25x1

De (0l)et(02)onad>0,31m
Donc : h >d+c=25+5=30cm
Soit: d=30cm , h=35cm

L’épaisseur qui satisfait aux trois conditions citées ci-avant, nous améne a choisir une
hauteur totale du radier égale a 35 cm, hy = 35¢cm
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¢) Calcul du débordement :

h
D = max{z ;30 cm} =30cm - OnprendD = 50cm

Et de ce fait, la surface du radier est : S, = 584,76 m?
d) Détermination de la hauteur de la poutre de libage :

Pour pouvoir assimiler le calcul du radier a un plancher infiniment rigide, la hauteur de la
poutre de libage doit vérifier la condition suivante :

L L
§Sthw63,88cm§h£95,836m—>0nprendh=700m;d=63cm;b=406m

L : la longueur maxi mald'une poutrede li bageL = 5,75m
e) Vérification des contraintes du sol sous la charge vertical :

La contrainte du sol sous le radier ne doit pas dépasser la contrainte admissible du sol, le
calcul sera fait en tenant compte du poids propre du radier et de la poutre :

Gradier =Yb [(hr X Sr) + (hp X bp X Z Li)]
= 2,5[(0,50 x 432,74) + (0,7 X 0,35 x 210,98)] = 670,15 ¢

Ng.r = 670,15+ 516693 = 5837,08¢t

NSET'

Kn Kn e
= 9,98—2 < 25——; Condi ti owéri fée
m m2

r

f) La longueur élastique :

La longueur ¢élastique de la poutre est donnée par : L, = i /4EI / K % b

I : inertie de la poutre : [ = bh3/12 =0,010m*;
K : Coefficient de raideur du sol K =500 t/m? ;

_+[4x3216419% 0010 _
e 500 % 0,35 = e

s
Lmax =575m < o) X L, =8.16m;Condi ti oméri fe

Lnax : Longueur maximale entre nues des poteaux.
Donc on peut considérer que le radier est infiniment rigide.

g) Evaluation des charges pour le calcul du radier :
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- N.. 516693 . .
Imax =76 "= 584,76

Oradier = ¥Vp X h = 2.5 % 0.5 = 1.25t/m?

= 8,83 t/m?

= Q = Omax — Oradier = 7,58 t/rn2

Donc la charge en «m?» a prendre en compte dans le calcul du ferraillage du radier est de :
Q =7,58t/m?

VI1.4.2 Ferraillage du radier :

Le radier fonctionne comme un plancher renversé dont les appuis sont constitués par les
voiles qui est soumis & une pression uniforme provenant du poids propre de 1’ouvrage et des
surcharges. Donc on peut se rapporter aux méthodes données par le BAEL 91.

La fissuration est considérée préjudiciable, vu que le radier peut-Etre alternativement noyé
et émergé en eau douce.

a)Méthode de calcul :

Ce radier comporte des panneaux de dalle appuyés sur 4 cotés soumis a une charge
uniformément répartie. Les moments dans les dalles se calculent pour une bande de largeur unité
(1ml) et ont pour valeurs :

e Dans le sens de grande portée : My, = u, X q X [%,
e Dans le sens de petite portee : My, = Uy, X Moy

Tel que :

Uy et py,: sont des coefficients fonction de a et v (prend 0 a ’ELS, 0,2 a ’ELU) (cours béton arme
BAEL 91).

Pour le calcul, on suppose que les panneaux sont partiellement encastrés aux niveaux
des appuis d’ou on déduit les moments en travée et les moments sur appuis. :

M; = 0.85 X My - Panneauderi ve
M; = 0.75 X My = Panneau i ntermédi ai re
M, = 0.35X M, - Panneau de ri ve
M, = 0.5 X My = Panneau i nternédi ai re

e Moment en travée :{

e Moment sur appuis :{

b) Calcul du ferraillage :
b-1) Détermination des efforts :

Les effortsa ’ELUv =0

Tableau VII.1 : Les moments fléchissant suivant les 2 sens.

Lx Ly A Sens x Sens y
(m) | (m) Hx M, M, M, Hy M, M, M,
(tm) | (tm) | (t.m) (tm) | (tm) | (t.m)
3,95 | 5,75 10,68 | 0,0710 | 8,39 6,29 2,93 ]0,4034 | 3,38 2,53 1,18
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| |
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Figure VIL.2 : Schéma du panneau le plus défavorable

b-2) Calcul des armatures :

e SuivantlL, :
En travée :

My 8,39 x 10*
T bxd*xf,, 100x31,52x 14,17

" =0,059<y; =0392 > A, =0

1 =0,059 - B =0,9695; p est tirée du tableau.

4 My 8,39 x 10*
ST Bxdxo, 09695x 31,5 x 348

= 7,89 cm?/ml

On adopte : 5T16 = 10.05 cm?, avec un espacement de 20 cm.

Sur appuis :
_ M, B 1,18 x 10*
" bxd?xf,, 100x315%x 14,17

u =0,0083 < y; = 0,392 > A, =0

u=0,0083 - f =0,9565; f est tirée du tableau.

Mg 1,18 x 10*
- Bxdxo; 09565x 31,5 x 348

A = 1,12 cm?*/ml

On adopte : 4T12 = 4.52 cm?, avec un espacement de 25 cm.

e Suivant Ly :

En travée :
My, 2,53 x 10*
" bxd?®xf,, 100x315%x14,17

" =0,017<p; =0392 > A, =0

u=20,017-> g =0,9915; P est tirée du tableau.

My 2,53 x 10*
" Bxdxa, 09915x 31,5 x 348

A = 2,32 cm?*/ml

On adopte : 5T12 = 5.65 cm?, avec un espacement de 20 cm.
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Sur appuis :

I/ 1,18 x 10*
" bxd?xf,, 100x315%x 14,17

u =0,0083<y; =0,392 > A, =0

1 =0,0083 - f=0,9575; P est tirée du tableau.

. Mg 1,18 x 10*
B Xxdxos 09575 x 31,5 x 348

A = 1,12 cm?*/ml

On adopte : 4T12 =4.52 cm?, avec un espacement de 25 cm.
¢) Vérification de ’espacement :

S, <min3h;33cm}

Dans le sens le plus sollicité : { S, <33cm

;Condi ti oméri e

VILS Ferraillage des poutres de libages :

Le rapport a = Ly / 1. pour tous les panneaux constituants le radier, donc les charges
y

transmises par chaque panneau se subdivise en deux charges trapézoidales et deux charges
triangulaires pour le calcul du ferraillage on prend le cas le plus défavorable dans chaque sens et
on considere des travées isostatiques.

a) Sens longitudinale :
a-1) Détermination des chargements :
Poids propre pp :  Pp=y.2.5=2,5x0,6 x0,35= 0.525 t/m
Q=7,58 t/m?
-Calcul de qu:

=0, — p,= 7,58-0.525= 7,05 t/ml

a-2) Calcul de Q’ :
C'est la charge uniforme équivalente pour le calcul des moments.

Lx,’ Lx,’
Q'=g —Lz Lx, +|1- 22 - LX,
2 3.Ly, 3.Ly,

0

[EFEFTTRIT] A TRTRN]
e 4>

, 5,15 , Lesy |

' 450
11185 04 189
5,75
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Avec: Lx1=395m

Ly1=5,75m
ILx2=3,95m

Q=7,58 t/m?

Q : Elle est tirée du chargement de la poutre.

C’est la charge uniforme équivalente pour le calcul des moments :

=2|(4 L Lo+(1 L2 L,| =28|(1 395" 395+ (1 3,95° 3,95
¢ =3 312, ) 312,,) 7| 2 3x5,752) " 3x5,752)""

= 2523 t/m
Q' x 12 2523 X% 5,752 10427
0o — ) - 8 = y .m
a.3) Calcul du ferraillage :
e En travée :
M, = 0,75 X M, = 78,20t.m
M. 7820 10° 0,278 < 0392 - A, =0
= = = = -_ =
B b xdixf,, 50x632Zx1417 =" s
- B =0,833
M, 78,20 x 10*

A = = = 42,81 cm?/ml
ST Bxdxo, 0833x63x 348 cm/m
1% 1i t: 4T20
On adopte : {2¢me [j ¢: 4T20 > A = 43,99 cm?
3éme [j t: 6T20
e Sur appuis :
Tableau VIL.2 : Ferraillage de la poutre sur appui suivant le sens longitudinale.

Intermédiaire Rive
M, (t.m) =05%xM,=5213 =0,35x M, = 36.49
u-p 0,278 - 0,833 0,146— 0,921
A (cm?) 42,27 12,24
Agdoptée (cm?) | 4T20 (fil) + 4T16 (chap) = 20,61 | 4T16 (fil) + 4T14 (chap) = 14,2

b) Sens transversale :
b.1) Calcul de Q’ :

C’est la charge uniforme équivalente pour le calcul des moments :
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Q' =2XQ XLy ==x758x3.95=1996t/m

'xI?  19,96x3,952
M, = : 8 8

=3892t.m

< Ll ] L

: 0
1,85 P48

IFRTRY FEPyy)
> A

1
1
'
1.85 !W
| 270 m | : 450
1

3,70

A
A 4

Figure VII.3 : Répartition des charges sur les poutres selon les lignes de rupture
b.2) Calcul du ferraillage :
e En travée:

M, = 0.75 X M, = 33,85t.m

M 3385 x 10° 0,171 < 0,392 > A, =0- 8 =0,9055
= = = = - = - =
# bxd?xf,., 35%x63*x1417 =" s ’
M, 33,85 x 10*

= 17,05 cm?/ml

A. = =
* Bxdxas, 0,9055x%63x 348

17 [i t: 4T16
On adopte : {2¢me [j t: 4T16 > A = 24,12 cm?
3¢me i t: 4T16

e Sur appuis
Tableau VIL3.Ferraillage de la poutre sur appui suivant le sens transversale.

Intermédiaire Rive
M, (t.m) = 05X M, = 22,56 = 0.35x M, = 15,80
u-p 0,156— 0,915 0,109- 0,942
As (cm?) 13.12 8,93
Agdoptée (cm?) | 2X4T14(fil) +4T12 (chap) = 16,84 | 2X4T12 (fil) + 4T12 (chap) = 13.56

VIL6 Les armatures de peau :
Selon le BAEL 91 la hauteur de I'ame de la poutre : h, = 2(80 — 0,1f,) = 80cm

Dans notre cas ha=70 cm (non vérifiée), donc notre poutre est d’une hauteur normal, dans ce
cas il est nécessaire d'ajouter des armatures supplémentaires sur les parois de la poutre (armatures
de peau). Elles sont obligatoires lorsque la fissuration est préjudiciable ou tres préjudiciable, mais
il semble trés recommandable d'en prévoir également lorsque la fissuration peu préjudiciable ; leur
section est d'au moins 3 cm? par metre de longueur de paroi, pour ces armatures, les barres a haute
adhérence sont plus efficaces que les ronds lisses.
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Donc pour une poutre de section (0,6 x 0,35) m?>on a: On prend: 4T12 = 4.52 cm?

3T14

2T12

4T12 a8

= NI S

3T16

Figure VIIL.4 : Schéma représentant les armatures de peau.
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