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Résumé :

Dans le cadre de la préparation de la soutenance du projet de fin d’étude, j’ai €tudié un
batiment constitué d’un RDC et sept étages a usage d’habitation.

Ce projet est implanté a Blida qui est classée en zone de sismicité élevée (Zone IlI). La
stabilisation du batiment est assuré par un systéme de portique auto stable contreventer par
des voiles. Le choix des différents éléments constituants la structure est fait conformément
aux reglements utilisés actuellement en Algérie (RPA99V2003, BAEL91 modifie99).

Ce projet est structuré comme suit :

Premiére partie : Une description général du projet (caractéristiques géométriques, lieu
d’implantation...etc.), ensuite le pré-dimensionnement des éléments de 1’ouvrage, et enfin la
descente des charge.

Etude dynamique de la structure a été faite & 1’aide du logiciel etabs 9.7.4 et du (RPA
99/v2003), calcul et ferraillage et je termine par une étude de I’infrastructure (fondation de
type radier général).



Abstract :

As part of the preparation for my end-of-study project defense, | studied a building consisting
of a ground floor and seven upper floors for residential use.

The project is located in Blida, which is classified as a high seismicity zone (Zone I1I). The
building's stabilization is ensured by a system of self-stabilizing gantries braced by walls. The
choice of the various elements making up the structure is made in accordance with the
regulations currently in use in Algeria (RPA99V2003, BAEL91 modifie99).

This project is structured as follows:

First part: A general description of the project (geometrical characteristics, location... etc.),
then the pre-dimensioning of the structure's elements, and finally the load descent.

Dynamic study of the structure was carried with using etabs 9.7.4 software and (RPA
99/v2003), calculation and reinforcement and | finish with a study of the infrastructure
(general raft type foundation).
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Notations et symboles :

Symboles Signification
E.LU Etat limite ultime.
E.L.S Etat limite de service.
Cte Valeur constance.
As Section d’aciers.
Ay Section d’aciers comprimés.
Amax, Anmin Section d’acier maximale et minimale.
AN Axe neutre.
As Armatures supérieures.
A Section d’un cours d’armatures transversales.
Br Section réduite.
Bo Section homogene totale.
Es Module d’élasticité.
Foc Reésultante des efforts de compression dans le béton.
G Action permanente.
lo Moment d’inertie de la section totale homogeéne.
Ma Moment sur appui.
Mu Moment fléchissant a L’E.L.U.
Mser Moment fléchissant a L’E.L.S.
Max Moment fléchissant au centre d’un panneau de dalle articulé.
Moy Moment fléchissant_a,u centr? d’}ln panneau de dalle articulé pour une
bande de largeur unité paralléle a Iy,
Nu Effort normal ultime.
Nser Effort normal de service.
Pu Charge concentrée appliquée a L’E.L.U.
Pser Charge concentrée appliquée a L’E.L.S.
Vu Effort tranchant & L’.L.U.
A Plus petite dimension d’une section transversale.
a-b Dimensions en plans d’un poteau.
B Largeur d’une table de compression.
by _Il__argeur d’une section rectangulaire ou de la nervure d’une section en
b1 Largeur d’une aile de tension en T.
D hauteur utile d’une section.
€0 Excentricité par rapport au centre de gravité du béton.
fej Reésistance caracteristique du béton a la compression a- j jours.
feos Reésistance caracteristique du béton a la compression a 28 j.
fe Limite d’élasticité de I’acier.

Résistance conventionnelle a la traction du béton age de jours




fros Résistance conventionnelle a la traction du béton a 28 j.
H Hauteur totale d’une section.
ho Hauteur d’une table de compression.
I rayon de giration.
la Portée d’ancrage.
I hauteur de flambement.
li Portée de travée.
Ir Longueur de recouvrement.
Is Longueur de scellement.
lo Longueur fictive.
n=15 Ceefficient d’équivalence.
St Espacement des armatures transversales.
€hc Raccourcissement relatif maximal du béton comprimé.
£s Allongement relatif des aciers tendus.
€sc Raccourcissement relatif des aciers comprimé
€l Allongement relatif des aciers tendus lorsque leur contrainte atteint la
résistance de calcul
(felys ).
I1 Coefficient de fissuration.
3 Elancement géométrique.
1 Coefficient de frottement acier /béton.
v Coefficient de poisson ; effort normal réduit.
Obe Contrainte de compression du béton.
Obc Contrainte limite du béton comprim¢ a L’E.L.S.
Os Contrainte de traction de 1’acier.
TU Contrainte tangentielle conventionnelle.
Tsu Contrainte d’adhérence limite.
o Diamétre d’une barre.
i Diametre d’une barre longitudinale.
Ot Diamétre d’une barre transversale.
yy Coefficient pour calculer I’ancrage des courbes.

Coefficient de scellement.




Introduction générale.

1.1 Introduction générale :

Le geénie civil représente l'ensemble des techniques de constructions civiles. Les
ingénieurs civils s’occupent de la conception, la réalisation, 1’exploitation et la réhabilitation
d’ouvrages de constructions et d’infrastructures tres variées, leurs réalisations se répartissent
principalement dans cinq grands domaines d’intervention : structures, géotechnique,
hydraulique, transport, et environnement.

L’expansion démographique et le manque du foncier a fait que ’homme doit toujours
construire plus haut pour des surfaces en plan réduites et doit toujours suivre le progrés et
apprendre les nouvelles techniques de construction, pour améliorer le comportement des
structures des batiments surtout celle de grande hauteur qui offrent une grande surface aux
forces du séisme.

La construction dans une zone sismique nécessite des normes spéciales pour assurer la
stabilite, la durabilite du batiment et la sécurité des occupants, pour cela il faut appliquer des
regles parasismiques spécifiques pour chagque zone sismique.

C'est pour ces derniéres causes, on a décidé d'opter pour le theme dont l'intitulé est «
Etude d’un batiment (R+7) & usage d’habitation, contreventé par un systéme mixte (voiles-
portiques) implanté a Blida situé dans une zone de sismicité élevee (zone 111) », qui sera notre
projet de fin d'études en vue de l'obtention du diplome de fin d’étude.

L’¢évaluation de notre parcours nous permet pour la premicre fois de réaliser un projet réel.

L'ouvrage sera réaliser en béton armé, car ce matériau présente un grand avantage par
rapport au coté economique, il est peu couteux en comparaison avec d’autres matériaux
(charpente métallique, bois).

L'étude dynamique du batiment est indispensable afin de déterminer le comportement de
la structure pendant les actions sismiques, car I'Algeérie se situe dans une zone de convergence
de plaques tectoniques, c’est pourquoi elle est souvent soumise a une activité sismique
intense.

Chaque étude d'un ouvrage doit respecter certains critéres et atteindre des buts pour
assurer une meilleure utilisation de cet ouvrage :

e La sécurité (le critere le plus important) : assurer la stabilité de ’ouvrage.
e L'aspect économique : sert a diminuer les codts du projet (les dépenses).
e Confort de l'utilisateur.

e Estheétique.




Introduction générale.

Notre travail est constitué de (08) chapitres :

Le Premier chapitre : consiste a la présentation complete du batiment, la définition des
différents éléments et le choix des matériaux a utiliser, et la présentation des différentes
hypothéses de calcul.

Le deuxiéme chapitre : présente le pré-dimensionnement des éléments principaux (tel que
les poteaux, les poutres et les voiles...etc.).

Le troisieme chapitre : présente le calcul des planchers.
Le quatrieme chapitre : consiste au calcul et le ferraillage des éléments non structuraux.

Le cinquieme chapitre : se portera sur I'étude dynamique du batiment, la détermination de
I'action sismique et les caractéristiques dynamiques propres de la structure lors de ses
vibrations. L’étude du batiment sera faite par 1’analyse du mod¢le de la structure en 3D a
I'aide du logiciel de calcul ETABS version 9.6.0.

Le sixieme chapitre : se portera sur le ferraillage des éléments principaux.
Le septiéme chapitre : consiste a I’étude des voiles de contreventement.
Le dernier chapitre : consiste a la conception et le calcul de I’infrastructures.

On termine notre travail par une conclusion générale.

v
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Chapitre | : Présentation du projet.

1.1 Introduction :

Le présent travail est une étude technique d'un batiment en béton armé a usage
d'habitation d'un rez-de-chaussée et de 07 étages.

Le probléeme posé est dassurer la stabilité, 1’économie et la résistance de notre
construction aux différentes effets tout en prenant le coté économique en considération.

I.2 Présentation de ’ouvrage :

Le projet consiste a 1’étude et le calcul des éléments résistants d’un batiment (R+7) a
usage d’habitation constitué de :

Un rez-de-chaussée (RDC) + 7 étages a usage d’habitation. Le batiment sera implanté a
Blida classé comme une zone de sismicité élevée (zone I11) d’aprés le réglement parasismique
algériennes (RPA 99) modifié en 2003.

Dans le cadre de cette étude, on a utilisé le logiciel de calcul par éléments finis ETABS
V.9.7.4 pour faire le calcul statique et dynamique des éléments structuraux. Les efforts
engendrés dans le batiment, sont utilisés pour ferrailler les éléments résistants suivant les
combinaisons et les dispositions constructives exigées par le BAEL 91, Le document
technique reglementaire RPA99/version 2003.

1.2.1 Caractéristiques géométriques :

Les caractéristiques géométriques de batiment sont :

Longueurenplan ..............ccooooiiiiini. 16.65 m.
Largeurenplan .................coooiiin, 8.76 m.
Hauteur duRDC ... 3,25 m.
Hauteur étage courant ............................. 3,00 m.
Hauteur totale ..............coooiiiiiiinn. 24,25 m.

-
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Figure 1.1 : Vue en plan de la structure.



Chapitre | : Présentation du projet.

1.2.2 Données du site :

Le batiment est implanté dans une zone classée par le RPA 99/version 2003 comme zone de
sismicité élevee (zone 111)

Le sol d’assise présente les propriétés suivantes :

e La contrainte du sol est : 6501 = 1.4 bars pour un ancrage D =2,4 m;
Le poids spécifique du sol : y=1,7 t/m3 ;

L’angle de frottement interne du sol ¢ = 30° ;
La cohésion C = 0 (sol pulvérulent) ;
Le site est de nature meuble donc classé selon le RPA de type S3 ;

1.2.3 Différents éléments de la structure :
1. Ossature :

La stabilité de la structure est assurée par un systéeme structurel mixte en béton armé (Voiles
et portiques).

2. Planchers :

Un plancher est une aire généralement plane, destinée a limiter les étages et a supporter les
revétements de sols, dont les deux fonctions principales sont :

e Une fonction de résistance : il doit supporter son poids propre et les surcharges.
e Une fonction d’isolation acoustique et thermique.

e |l yadeux types de Plancher dans notre batiment :

e Plancher a corps creux (16+4) cm pour RDC et les étages courants.

e Plancher en dalle pleine pour la dalle de 1’ascenseur et le balcon.

3. Les contreventements :

L’ouvrage en question rentre dans le cadre de I’application du RPA 99 (version 2003). Et
puisqu’il ne répond pas aux conditions de l'article 1-b du RPA99/version 2003, et qu’il
dépasse deux niveaux (8m), on adopte pour un contreventement mixte portique - voile. Pour
ce genre de contreventement il y a lieu également de vérifier un certain nombre de
conditions :

e Les voiles de contreventement ne doivent pas reprendre plus de 20% des sollicitations
des aux charges verticales.

e Les charges horizontales sont reprises conjointement par les voiles et les portiques
proportionnellement a leurs rigidités relatives ainsi qu’aux sollicitations résultant de
leur interaction a tous les niveaux.

e Les portiques doivent reprendre, outre les sollicitations dues aux charges verticales, au
moins 25% de I’effort tranchant de I’étage.

-
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4. Magonneries :
Les murs de notre structure seront exécutés en brique creuse :
Murs extérieurs :

Ils sont constitués d’une double cloison de 30 cm d’épaisseur. Brique creuse de 15 cm
d’épaisseur pour les parois externes du mur, Lame d’air de 5 cm d’épaisseur et brique creuse
de 10 cm d’épaisseur pour les parois internes du mur.

Murs intérieurs :
Ils sont constitués par une Cloison de 10 cm d’€paisseur qui sert a séparer deux services.
5. Escalier :

Ils servent a relier les niveaux successifs et a faciliter les déplacements inter étages. Notre
structure comporte un seul type d’escaliers, c’est un escalier a 2 volées droites
perpendiculaires entre elles avec un palier.

6. Ascenseur :

C’est un appareil automatique ¢lévateur installé, comportant une cabine dont les
dimensions et la constitution permettant I’acces des personnes et de matériels.

7. Revétement :

- Enduit en platre pour les plafonds.

- Enduit en ciment pour les murs extérieurs et les cloisons.
- Revétement a carrelage pour les planchers.

- Le plancher terrasse sera recouvert par une étancheité multicouche imperméable évitant la
pénétration des eaux pluviales.

8. Terrasse :
Il existe un seul type de terrasses : Terrasse inaccessible.
9. L’infrastructure :

Suivant les résultats des essais de laboratoire et des essais in situ, la structure projetée peut
étre posée sur des fondations superficielles de type radié général.

Capacité portante osol = 1,4 bars pour un ancrage D = 3.00 m.
L'angle de frottement interne du sol $=30°.

Le site est de nature meuble donc S3.
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1.3 Caractéristique des matériaux :

Le béton et Pacier utilisés dans la construction de cet ouvrage seront choisis
conformément aux régles techniques de conception, et de calcul des ouvrages en béton armé
B.A.E.L 91/1999, ainsi que le réglement parasismique Algérien RPA 99/2003.

1.3.1 Béton :

Le béton est un mélange composé de: Ciment, eau, granulats et souvent des adjuvants
pour constituer un mélange homogene. Le mélange du béton doit respecter des rapports bien
définis, ces matériaux résistent bien a la compression mais n’assure pas une bonne résistance
a la traction ou au cisaillement.

La composition d’un métre cube de béton est la suivante :

e 350 kg de ciment ------------------- CM1/11 A 42 5.
e 400 L de sable ------------=-m-m-mm- Cg < 5mm.
e 800 L de gravillons ---------------- 3/8 et 15/25.

e 175L d’eau de gachage.
La masse volumique de béton armé est de 2,50t/m3.
1. Résistances mécaniques du béton :
a) Résistance a la compression :

La résistance caractéristique a la compression du béton f; a jours d’age est déterminee a
partir des essais sur des eprouvettes normalisées de 16 cm de diameétre et de 32cm de hauteur.

1. Pour des résistances f.s < 40MPa :
j

{( 28 < 28MPa— fy = 476 1 083 X feos
j
kfczs = 28MPa~— f; = mx feos
2. Pour des résistances fcs > 40MPa :
j
feos < 28MPa— fy = 140 + 0.95; X feas

feos = 28MPa — fcj = fezs
b) Résistance a la traction :

La résistance caractéristigue a la traction du béton a n jours, notée ftj, est
conventionnellement définie par les relations :

f4=0,6+ 0,06 fg sifes 60Mpa

fy=0,275 (f;)%/® si fczs > 60Mpa

<!
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2. Contrainte limite :
a) Etat limite ultime (ELU) :

Diagramme qui peut étre utilisé dans tous les cas et le diagramme de calcul dit Les parabole
rectangle.

-

0 £, =35107  Epg
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I
|
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|
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Figure 1.2 : Diagramme parabole rectangle des Contraintes Déformations du béton.

Déformations du béton sont :

0,85 X fg

Opc ¢ Contrainte ultime du béton en compression o}, = D x
Yb

y . Coefficient de sécurité du béton, il vaut 1.5 pour les combinaisons normales et 1.15 pour
les combinaisons accidentelles.

0 : coefficient qui dépend de la durée d'application du chargement. Il est fixé a :

-lorsque la durée probable d’application de la combinaison d’actions considérée est supérieure
a24h.

-0,9 lorsque cette durée est comprise entre 1 h et 24 h.

-0,85 lorsqu’elle est inférieure a 1 h.
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b) Etat limite de service (ELS) :

b

=12 (%60)

Figure 1.3 : Diagramme contrainte déformation du
béton de calcul a PELS.

La contrainte limite de service en compression du béton est limitée par :
Ope < Opc

Avec: 6, = 0,6f.,5 = 15 MPa

3. Modules de déformation longitudinale :

Le module de Young differé du béton dépend de la résistance caractéristique a la
compression du béton :

1
E,; = 3700 (fc,i) si fug < 60 MPa

1
4400 (fcj§> Si fe2g > 60 MPa sans fumée de silice

Ey;

1
Ey; = 6100 (fq-§> Si fe2g > 60 MPa avec fumée de silice

4. Coefficients de poisson :

Le coefficient de poisson sera pris égal a :
v = 0 pour un calcul des sollicitations a 1’Etat Limite Ultime (ELU).
v =0,2 pour un calcul de déformations a I’Etat Limite Service (ELS).
1.3.2 Acier :

L’acier est un alliage du fer et du carbone en faible pourcentage, leur rdle est de résister les
efforts de traction, de cisaillement et de torsion.
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5. Contrainte limite :
a) Etat limite ultime :

Pour le calcul on utilise le digramme contrainte- déformation

os 4

fe ¥
-10%o0 Allongement

e fc /Ys

Figure 1.4 : Diagramme contrainte-déformation
d’acier.

vs R : Coefficient de sécurité.
vs R =1 — Cas de situations accidentelles.
vs R=1.15 — Cas de situations durable ou transitoire.

b) Etat limite de service :

On ne limite pas la contrainte de I’acier sauf en état limite d’ouverture des fissures :

Fissuration peu préjudiciable : pas de limitation.

2
05t < min <§ X fo; max (O.Sfe; 110 x ’n X ]ftj)) MPa

) Fissuration préjudiciable.
G < min <§ X 400; max(0.5 x 400 ; 110 x \/n X 2,1)) MPa

’__./\__\

{os: < 0,8 MPa Fissuration trés préjudiciable.
Avec :

n : Coefficient de fissuration.

n =1 Pour les ronds lisses (RL).

n = 1.6 Pour les armatures a hautes adhérence (HA).

fe

Ost =
Ys

1.4 Les hypothéses de calcul :
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- Les sections planes avant déformation restent planes aprés 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 : enc = 3,5%0 — Flexion composée
enc = 2%0 — Compression simple
- L'allongement de l'acier est limité a : enc = 10%o ;
- Les diagrammes déformations contraintes sont définis pour :
- Le béton en compression.
- L'acier en traction et en compression.
1.5 Les données adoptées pour cette étude sont :
- aresistance a la compression du béton a 28 jours est : fes = 25 MPa.
- La résistance a la traction du béton est : fiog = 2,1 MPa.
- Le module délasticité différé de béton est : E; = 10818,865 MPa.
- Le module d'élasticité instantané de béton est : E = 32164,19 MPa.
- Pour les armatures de I’acier :
- Longitudinales : on a choisi le : « feeao0 » H.A fe = 400 MPa.
- Transversales : on a choisi le : «fee23s » R.L.

- Treillis soudes (de la dalle de compression) : «fees00 » H.A fe = 500 MPa.
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11.1. Introduction :

Pour assurer une meilleure stabilité de ’ouvrage, il faut que tous les éléments de la structure
(Poteaux, Poutres) soient pré dimensionnés de telles maniéres a reprendre tous les
sollicitations suivantes:

- Sollicitations verticales concernant les charges permanentes et les surcharges.
- Sollicitations horizontales concernant le séisme.

Le pré dimensionnements de la structure est calculé conformément aux regles B.A.E.L91 et
RPA99 version 2003.

11.2. Pré dimensionnement des poutres :

e Selon le R.P.A. 99/2003, les dimensions des poutres doivent satisfaire les conditions

b > 30cm
suivantes : }}112 30cm
b < 4cm

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

l l
(= < h <— ht : hauteur de la poutre
| 15 tTo b: largeur de la poutre
4 0.3d < bp, < 0.7d Avec: | d-ghauteur uEle
Ik % I: la plus grande portée entre nus

{On trouvera deux types de poutres : Poutre principale: L. = 4,55m
yp p " Poutre secondaire: L. = 4,15m
11.2.1 Sens principal :

{ lhax = 455cm N {30,33cm < h; <£455cm N {12,15cm < b < 28,35cm
d = 0,9h, h; = 45cm bp, = 30cm

Vérification des conditions de ’RPA :

b >30cm - b = 30 = 30 — condition verifiée
h >30cm - h = 45 > 30 — condition verifiée

b <4cm-o 5 = 1,5 < 4 - condition verifiée
Donc on prend (30 x 45) cm2 comme section des poutres principales
11.2.2 Sens secondaire :

{lmax = 415cm N {27,67cm < h; <£41,5cm . {10,8cm < b < 25,2cm
d = 0,9h, = bps = 30cm

<
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Vérification des conditions de ’RPA :

b > 30cm - b = 30 > 30 — condition verifiée

h > 30cm » h = 40 30 — condition verifiée

>
h
b < 4cm — 5 = 1,5 < 4 - condition verifiée

Donc on prend (30 x 40) cm? comme section des poutres secondaires.
11.3. Pré dimensionnement des planchers :

11.3.1 Détermination de I’épaisseur des planchers :

11.3.1.1 Epaisseur du plancher a corps creux :

L’épaisseur du plancher est déterminée a partir de la condition de fleche :

hy 1
>
L—b,, ~ 225

L —by,

>
he = 22,5

L : La portée maximal entre nus d’appuis.
ht : Hauteur totale du plancher.
L= min [L max (sens x) ; L. max (sens y)] = L=min [4,55; 4,15] m =4,15m

L—by, 415—30
ht > =
22,5 22,5

= 17,11 cm

On adopte un plancher d’une épaisseur de : hy =20 cm

{ 16cm: épaisseur du crops creux.
4cm: épaisseur de la dalle de compression.

Figure 1.1 : Plancher a corps creux.
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11.4. Evaluation des charges et surcharges :

La descente de charges a pour but de déterminer les charges et les surcharges revenant a
chaque élement porteur au niveau de chaque plancher.

11.4.1 Les planchers :

11.4.1.1 Plancher terrasse inaccessible :

Désignation e (m) G (KN/m?)
Protection en gravillons 0,05 0,85
Etanchéité multicouche 0,02 0,12
Forme de pente en béton léger 0,1 2,2
Isolation thermique en liege 0,04 0,16
Plancher a corps creux (16+4) cm 2,80
Enduit en ciment 0,02 0,18

G (KN/m?) 6,71

Q (KN/m?) 1

Tableau I1.1 : Charges et surcharge du porte a faux (terrasse).

11.4.1.2 Plancher étage courants :

Désignation e (m) G (KN/m?)
Revétement en carrelage 0,02 0,40
Mortier de pose 0,02 0,40
Sable fin pour mortier 0,02 0,36
Plancher a corps creux (16+4) cm 2,80
Enduit en platre 0,02 0,20
Cloison en brigues creuses 0,1 0,90

G (KN/m?) 5,06

Q (KN/m?) 1,5

Tableau 11.2 : Charges et surcharge des étages courants.

11.4.2 Mur extérieur (double cloison) :

Désignation e (m) G (KN/m?)
Brique creuses 0,10 0,90
Brique creuses 0,15 1,30
mortier de ciment extérieur 0,015 0,27
Enduit intérieur en platre 0,015 0,15
G (RDC, 1 au 7) (KN/m?) 2,62

Tableau 11.3 : Charges et surcharge du mur extérieur.

11.4.3 Remarque :

Le mur de la facade contient ouvertures (portes, fenétres) donc il est nécessité d’opter un
coefficient de pourcentage d’ouvertures :

Murs avec portes et fenétres (70%G).

G =0,7x2,22=1,554 KN/m?.
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11.5. Pré dimensionnement des poteaux :

Le pré dimensionnement s’effectue avec le choix du poteau le plus sollicité (poteau
central), la section de calcul du poteau est faite de telle fagon qu’il ne flambe pas.

On a une section de poteaux : rectangulaire.

La surface  afférente du  poteau  rectangulaire  est  donnée  par

4,55 2,75 4,13 4,15 , ,
S=( ) +T)— pp (T+T)—bps=12,86m S=12,86m
4,14 m
4 : 4 Pp: poutre principal.
i
i Pr Ps: poutre secondaire.
2,275 m i
|
|
-y . __ . —{-}-3,65m
1,375 m

2,065 m 2,0/5m

P
<

A
\4
v

Figure 11.2 : Section du poteau le plus sollicité (en m2).

On a 3 types de coffrages pour des poteaux de sections rectangulaires :

1. Typel:R.D.C; premier étage ; deuxieme éetage.
2. Type 2 : troisieme étage ; quatrieme étage ; cinquieme étage.
3. Type 3 : sixieme étage ; septieme étage.

11.5.1 - Loi de dégression de la surcharge d’exploitation :

On utilise la méthode de dégression des surcharges d’exploitation en fonction du nombre
d’étages. Soit Qo la surcharge d’exploitation sur la terrasse du batiment et Q1, Q2, Q3, Qa, Qs,
Qe, Q7 les surcharges d’exploitation relatives aux planchers 1, 2, 3, 4, 5, 6, 7 qui sont
numérotés a partir du sommet du batiment.
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On adoptera pour le calcul des sections des poteaux les surcharges d’exploitation suivantes :

SOUSterrasse : ......oevvieniinnnnnn. Qo
Sousétage 1: .......coeiiiinininne. Qo+ Q1
Sous étage 2: ..o, Qo+ 0,95 (Q1+ Q2)
Sousétage 3: ....oooiiiiiiiiiiii, Qo +0,90 (Q1+ Q2 + Q3)
Sousétage 4: ....ooiiiiiiiiii, Qo+ 0,85 (Q1+ Q2+ Q3+ Qa)
SouS €tage M: .......c.eevneineinn, Qo+ 32+—nn Qi+ Qo+ .oeieni. +Qn) pourn>5
Niveaux Dégression des charges par niveau La charge
(KN/m2)
Terrasse Ngo =1 1
7 Ng1 = Qo + Q1 2,5
6 Ng2 = Qo + 0,95 (Q1 + Q2) 3,85
5 Ngz = Q0 + 0,90 (Q1 + Q2 + Q3) 5,05
4 Nga = Qo + 0,85 (Q1 + Q2 + Q3 + Qq) 6,1
3 Ngs = Qo + 0,80 (Q1 + Q2+ Q3 + Q4 + Qs) 7
2 Ngs = Qo + 0,75 (Q1 + Q2+ Q3 + Q4 + Qs) 7,75
1 Ng7 = Qo+ 0,71 (Q1 + Q2+ Q3+ Qs+ Qs + Qs + Qv) 8,46

Tableau I1.4 : Dégression en fonction du nombre d’étage.

11.5.2 Les efforts de compression due aux charges permanentes Ng :

455 2,75
pp — (

> + 2 > x 030 x 0.45 x 25 = 12,32 KN

~ (4,13 4,15

> + > > x 030 x 0.40 x 25 = 12,42 KN

ps
Grer = 6,71 x 12,86 = 86,29 KN

G etage courant = 5,44 x 12,86 = 69,96 KN

Grotal = (12,32 + 12,42) X8+ 69,96 X 7 + 86,29 = 773,93 KN
Q =8,46 x 12,86 = 108,80 KN

Majoration des efforts : On doit majorer les efforts de 10 %




Chapitre Il : Pré dimensionnement des éléments structuraux.

Ng = 773,93 x 1,1 = 851,32 KN

No = 108,80 x 1,1 = 119,68 KN

Ny = (1,35% 851,32) + (1,5 x 119,68) = 1328,80 KN
Détermination de la section du Poteau (a x b) :

1. Détermination de « a » :

On doit dimensionner le poteau de sorte qu’il n’y ait pas de flambement, c’est-a-dire A < 50
non flambement.

}\_lf_o,7.lol__ I-B— Xb.l_bXa3
TG T B RTAY T T

) b x a3 a2 0 289
T T2xaxb |12 T VP

Ona:ly = 325m - lf =071, » Iy =07 x 3,25 = 2,275m = 227,5cm

\ Ly 227,5 < 50 - 227,5 1574
= - = — - —_— =
i 0,289a 4= 0,289 x 50 S em
Onprend :a=50cm
0,71, 227,5 " Y e s
A= — - = 15,74cm < 50......... ... ... ... ... la condition est vérifiée.
i 14,45

2. Détermination de « b » :

Selon les régles du B.A.E.L 91, I’effort normal ultime Ny doit étre :

Br-chB fe
N, < o |28 L p 28
© = %109 v * * Ys

Avec :
B:: Section réduite du poteau ; Br = (a —2) (b — 2) cm?
As: Section d’armature longitudinale ; As = 0,9 % By ... Zone (III).
A: Facteur réducteur de Ny, il est en fonction de A ;
0,85

[1+ 02 x (3—7‘5) ?|

a =
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fc28=25MPa; fe=400MPa;Ys=115; Yb =150
Application numérique :

B, = (50 —2) X (b—2) = 48 x (b — 2) cm?

A, = 09%[48 x (b — 2)] = 0,432 x (b — 2) cm?
A < 50 b 2275 15,74 cm < 50
- = = =
= i 0289 x 50 S em
0,85 0,85
a = == 7 = 082
IHO'ZX(ﬁ)l [1+0,2x(3'5)l

Nu < 082 x 48><(b—2)><25+0,387><(b—2)><400]

=" 09X 1,5 % 10 115 x 10

1328,80 < 0,82 X

48><(b—2)><25+ 0,387x(b—2)x400]
0,9x15x%x10 1,15 x 10

b>17.83 cm — On prend : b =50 cm.

Vérification des conditions du R.P.A 99/2003 :

min(a,b)=50cm >30cm ..........coiiiiiiiiii la condition est verifiée.

_ h, 325 . Y e
min (a,b) = 50cm > 50 - 20 = 16,25 cm.... ... ... la condition est vérifiée.
1 a Y g s
7 < 0 =1<4 ..o cev ee e oo o la condition est vérifiée.

La section du poteau carrée de type 1 est : (50 x 50) cm?

1. Type1l:R.D.C; premier étage ; deuxieme étage : (50 x 50) cmz2.
2. Type 2 : troisieme étage ; quatrieme étage ; cinquieme étage : (45 x 45) cmz,
3. Type 3 : sixieme étage ; septieme étage : (40 x 40) cm2,

11.6.Pré dimensionnement des voiles :

Les voiles sont des éléments rigides en béton armée destinés a reprendre une partie des
charges verticales mais aussi principalement d’assuré la stabilité de I’ouvrage sous I’effet des
charges horizontales dues au vent et au séisme.

Le R.P.A. 99/2003 considere comme voile de contreventement les voiles satisfaisant les
conditions suivantes :
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o= max 35:35:15)
> —
| € = max 25,22,15 cm
4 - h, - 325 - 13 - he - 325 - 1477
— —_— — _—
|e=oc>e= ez13cm;e2-r-e2——>-e=1477cm
kL > 4.eeteyi, = 15cm
On prend 1’épaisseur de voile (e = 20cm).
Avec :
L : Longueur du voile.
e : Epaisseur du voile.
he : Hauteur d’étage.
On adopte des voiles d’épaisseur e = 20 cm.
11.7. Tableau récapitulatif :
Niveawx | PO | iRl | cecondaires | Planchers | Voiles
2
(cm?) (cm?) (cm?) (cm) (cm)
éme
R'[e)t'ggmle (50 x 50) (30 x 45) (30 x 40) (16+4) | 20
éme
Du géme au (45 x 45) (30 x 45) (30 x 40) (16+2) 20
éme
Du ;Séme au (40 x 40) (30 x 45) (30 x 40) (16+4) 20

Tableau I1.5 : Sections des poteaux et des poutres.
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Chapitre 11 : Calculs des eléments non structuraux.

I11.1 .Acrotére :
111.1.1. Introduction :

L'acrotére est un couronnement placé a la périphérie d'une terrasse, il assure la sécurité en
formant un écran pour toute chute. Il est assimilé & une console au niveau de sa base au
plancher terrasse soumise a son poids propre et aux charges horizontales qui sont dues a une
main courante et au séisme qui créent un moment de renversement.

111.1.2. Dimensions :

Le calcul se fera sur une bande de 1m lin€aire d’acrotere, cet ¢lément est exposé aux
intempéries ce qui peut entrainer des fissures ainsi que des déformations importantes
(fissuration préjudiciable).

I:EEL:EJD L
Zomdk & E »
' ?
cm
L
80 em
V7
r \\_/‘
M,
Figure 111.1 : Figure 111.2 : Schéma
Acrotére. statique de ’acrotere.

111.1.2 Charges sollicitant I’acrotére :
111.1.2.1 Charge permanente et charge d’exploitation :
Charge permanente :

Le calcul se fait a la flexion composée, pour une bande de 1 m de longueur.

_0,02%0,2

S—— + (0,08 x 02) + (0,5 x 0,1) = 0,068 m’

G=SXy, = 0,068 x25x1 = 1,7 KN/ml
111.1.2.2 Charge aux états limites :

E.LU:
Le calcul se fait a la flexion composée, pour une bande de 1 m de longueur.

Nu=135G=135x%x17=2295KN/m

\J
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Mu=15Qh=15x1x0,6=0,9KNm
Tu=15Q=15x1=15KN

E.LS:

Ns=G=1,7KN

Ms=Qh=1x0,6=0,6 KN.m

Tu=Q=1KN

111.1.2.3 Enrobage :

Vu que la fissuration est préjudiciable, on prend C = C’=2 cm.

111.1.2.4 Excentricité :

oMy 09
TN, T 2295 "
e

7p<e

ep 01

—=—=0,05m < 0,39m

ep . épaisseur de I’acrotere.
Donc le centre de pression se trouve en dehors de la zone limitée par les armatures.
111.1.3 Calcul du ferraillage (E.L.U.) :

111.1.3.1 Vérification de la compression (partielle ou entiére) de la section :

)

2

h
M, = Ny [e + > —C] = 2,295 X [0,39 + —0,02] = 0,96 KN.m

(d-C)Ny— M, < (0,337h—(0,81C")) foe X b X h...... (1)
(d-C)N, —M, = ((0,09—0,02) x 2,295 —0,9) = —0,74 KN.m
[(0,337 xh) — (081 X C")] fyc X b X h

=((0,337 x 0,1) — (081 x 0,02)) x 14,17 x 10°x 1 x 0,1

= 24,80 KN.m

(1) — (—0,74) <24,80 KN.m

Donc la section est partiellement comprimée et le calcul se fait pour une section rectangulaire
(b X h) = (100 x 10) cmz.
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I11.1.3.2 Vérification de I’existence des armatures comprimées A’ :

M, = 0,9 KN.m
_ My 09x10°
b o xdx fo,  100x92x 1417
= i T
M T 3511000, 35x1,74
Avec .
400
S =0,00174

Exy, 2x105x1,15

w = 08 x 0668 X (1- (04 X 0,668)) = 0,392 > u = 0,0078 > A’

Pas d’armatures de compression.
pn=0,0078 — B = 0,996
111.1.3.3 Calcul de la section d’armatures en :

Flexion simple :
Ao— My 09x10°
IS ™ 6oxdx B 348 x 9 x 0,996

= 0,29 cm?/ml

Flexion composeée :
N, 2,295 x 103

Ao = A — =029 —
fe =5FS 1000 100 x 348

= 0,22 cm?/ml

=0

111.1.3.4 Section minimale des armatures en flexion composée pour une section

rectangulaire :
Les armatures principales :
Nger = Ng = 1,7 KN/ml

Mger = Mg = Ng X h =1 0,60 = 0,60 kN.m
o = Mger _ 0,6
ser Nser 1'7

= 0,39m=39cm

d =09h; =09 Xx 10 =9cm; b = 100cm

A dXbX fiz  Csor = 0,45 g3 X 100x21 39 — 4,05
smin f. eser — 0,185d © 7T T 400 39 — 1,665
= 1,02 cm?/ml

On adopte 5¢6 p.m. ; As = 1,41 cm?/ml ;

Avec un espacement St = 20 cm

x 0,23
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Armatures de répartition :

A= o P 035 em/ml
r=3 =73 =0 cm“/m

On adopte : As = 1,41 cm?/ml ; Soit : 5¢6 p.m.
I11.1.4 Les vérifications :
111.1.4.1 Vérification des contraintes (E.L.S.) :

Moment de service

h 0,10
Moy = Ngor (e —c+ E) =17 X (0,39 — 0,02+ T) =0,71KN.m

Position de I’axe neutre :

b, 100
5y —nA;(d-y)=0- Y +21,15y— 190,35 =0 - y= 1,75cm
Moment d’inertie :
b
= §y3 + nAs (d-y)?
100
[ = T x 1,753 + (15x 1,41 % 9 — 1,75)2) = 1290,34 cm*

I11.1.4.2 Détermination des contraintes dans le béton comprimé onc :
Mger 071X 103
I Y~ T129034

Op = x 1,75 = 0,96MPa

Gpe = 0,6 fc28 = 15 MPa
ob=096< Gp.=15MPa.........cooiiiiiiiiiiin Condition vérifiée.

111.1.4.3 Détermination des contraintes dans ’acier tendu os::

Os¢= min (gfe ;110\ X fiog ) ; fissuration préjudiciable.
Avec:

HA¢>6mm;n=1,6

Og= min (266,67 MPa ; 201,63 MPa) = 201,63 MPa
Mg . _071x10° _

Ost =N X I X(d—Y)—15XT0'34X(9—1,75)—59,84MP3

ost = 59,84 MPa<o6,, =201,63MPa ................oeel Condition vérifiée.

111.1.4.4 Contrainte de cisaillement :

T

" Thd
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T=1,5Q = 1,5%1=1,50 KN

_ 0 16,67KN/m? = 0,017MP
T = Tx009 - L667KN/m”=0, 4
Ty=min (0,1 f28;4MPa) ...t Fissuration préjudiciable.

T, =min (2,5 MPa ; 4 MPa) = 2,5 MPa
T,=0,017MPa<T,=25MPa ........ccooeiviiinnn Condition vérifiée.
111.1.4.5 Vérification du ferraillage vis-a-vis au séisme :

D’apres le R.P.A. 99/2003, les ¢éléments non structuraux doivent étre vérifiés aux forces
horizontales selon la formule suivante :

Fo=4xCpx Ax W,

A Ce Wp (KN) Fp(KN)
0,25 0,8 1,7 1,5
For=4x%x08x%0,25%1,7=1,36 KN<15Q=15KN ----------- Condition vérifiee
506
S
[
lA | Al
()
506
\-I—d

506 p.m
4 e 2 & &
10cm
[ad N N N )
506 p.m Coupe A-

Figure 111.3 : Schéma ferraillage de ’acrotére.
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111.2- Balcons :

Une installation est dite en balcon lorsqu'un élément est soutenu par une partie qui est-
elle méme au-dessus du vide, c'est-a-dire sans support immédiat en dessous de I'élément en
«porte-a-faux ». Dans le langage courant, une installation en porte a faux évoque un risque de
déséquilibre ou de rupture si elle est trop chargée, comme elle repose sur la solidité des
supports qui la retiennent et que I'ensemble de l'installation n'est pas a ’aplomb de son point
d’appui.

0,90 m

ALV VLN VAN

< »

6,15 m

111.2.1 Balcon étages courants :

111.2.1.1 Les charges et des sollicitations :

Epaisseur de la dalle pleine on prend e =15cm.

Revétement horizontal (carrelage + sable + Mortier de pose) : 1,16 KN/m?2
Enduit en ciment (1,5 cm) : 1,5 x 0,18 = 0,27 KN/m?2

Poids propre de la dalle (e=15 cm) : 25 x 0,15 = 3,75 KN/m?

G =5,18 KN/n»?

Q = 3,5 KN/m?

Charge surfacique et linéaire :

Qu=1,35G + 1,5Q = (1,35 x 5,18) + (1,5 x 3,5) = 12,24 KN/m?
Qu=12,24 x 1m = 12,24 KN/ml

Qser=G +Q=5,18 +3,5= 8,68 KN/m?

Qser: 8,68 x 1m = 8,68 KN/ml
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Poids propre du mur :

La porte a faux supporte la charge d’un mur en brique a double cloison de 3 m de hauteur.
Pour = ¥ XbXhX1Im=9x%x0,25%x12X1m = 2,7 KN

D’ou: Py mur = 1,35 Ppur = 1,35 % 2,7 = 3,65 KN

Poids de I’enduit (intérieur et extérieur) :

(Couche de 1.5cm) :

Pondquit = Y XbXhX1m =0,18x 1,5 % 1.20 X Im = 0,32 KN
D’ou: Py enduit = 1,35 Pepguit = 1,35 X 0,32 = 0,43 KN
Charges totales :

P, = Pymur + Puenduit = 3,11+ 0,93 = 4,04 KN

Poer = Prur + Penduit = 2,7 + 0,69 = 3,39 KN

111.2.1.2. Calcul du moment max et de I’effort tranchant max :
Le moment est calculé a 1’aide du logiciel RDM 6.

Mo = 3,34 KN.m

MOMENT FLECHISSANT [ kM.m 1

1

x(m)=  0.00

Figure 111.4 : Calcul du moment avec RDM 6.

IV.2.2 Ferraillage :

En traveée :
d=0,9n=0,9%x15=13,5cm
Mo = 3,34 KN.m

B M, B 3,34 x 103
“ bxd?xo,. 100 x 13,52 x 14,17

n = 0,013
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A partir de I’abaque — p = 0,9935

M, 3,34 x 103

A = - = 0,72 cm?
t =B xdxo.  00935x 135 x 348 /2 cm/m

On adopte : 4T10 p.m (soit 2,36 cm?/m) et St = 25 cm.

Armatures de répartition :

A =22 2% 059 m?/mi
r=3 =3 =0 cm“/m

On adopte : As = 1,51 cm?/ml ; Soit : 3¢8 p.m.
111.2.3 Vérifications :

111.2.3.1 Condition de non fragilité :

0,23.b.d. fizs 0,23 X100 x 13,5 x 2,1 5
min — ﬁa = 200 = 1,63cm /ml

As = 2,36 cm?ml > Anin = 1,63 cm?/ml ------=mmmmmmeeme - Condition vérifiée ;
111.2.3.2 Contrainte de cisaillement :
Tmax = Qux | + Py = (12,24 x 0,90) + 4,04 = 15,06 KN

T 1506 10

“bd 100x135  Ol1MPa

Ty

T, = min (0,1fc28; 5 MPa) = min (2,5 MPa ; 5 MPa) = 2,5 MPa.
T, = 0,11 MPa< T, = 2,5 MPa ----------------- Condition vérifiée ;

La reprise de bétonnage n’existe pas donc les armatures transversales ne sont pas nécessaires.

308 4T10

/\ \

i . I e =15cm

90 cm

A
v




Chapitre Il :

Calculs des éléments non structuraux.

25¢cm

A
A 4

33 cm

Figure I111.5 : Schéma ferraillage du balcon.
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111.3.Escaliers :
1VV.3.1. Introduction:

Les escaliers sont des éléments constitués d'une succession de gradins permettant le
passage a pied entre les différents niveaux d'un immeuble comme il constitue une issue des
secours importante en cas d'incendie.

1VV.3.1.1. Terminologie :

Un escalier se compose d'un nombre de marches, on appelle emmarchement la longueur
de ces marches, la largeur d'une marche "g" s'appelle le giron, est la hauteur d'une marche "h",
le mur qui limite I'escalier s'appelle le mur déchiffre. Le plafond qui monte sous les marches
s'appelle paillasse, la partie verticale d'une marche s'appelle la contre marche, la cage est le
volume se situe I'escalier.

Escalier a 2 volées se trouve au niveau du RDC jusqu’a la Terrasse :

1,75m 1,10m

»
L}

A

v

Figure 111.6 : vus en plan de I’escalier.

A

2,53m

o v
»

A
A

v

1,75m 1,10m

A
v
A
v

1,75m 1,10m
Figure 111.7 : Schéma statique.
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Formule de Blondel :
59cm<2h+g<64cm...(1).
Avec :

- h: Lahauteur de la marche (contre marche).
- @: Lalargeur de la marche.

On prend : 2h + g = 64 cm (usage publiques).

Ona:
h
H=nxh=—
n 2
L=(mn+1)
Avec :

H : Hauteur entre les faces supérieures des deux paliers successifs d’étage.

n : Le nombre de contre marche.
L : La projection horizontale de la longueur totale de la volée.
111.3.2 Dimensionnement des marches et contre marches :

D'aprées BLONDEL ona:
L H
m = ( + 2) X —

mxn’—(m+L+2H)n+2H=0 ... (2).

Avec :

m = 64

H =300/2 =150 cm

L=175cm

Donc I'équation (2) devient : 64n* — 539n + 300 = 0
La solution de I'équation est :

n = 8 contre marches.

Donc les membres de marche : n — 1 = 7 marches.
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Puis :

150
h= T =17cm

2h+g=64 - g=30cm

59cm<2h+g<64cm

On vérifie avec la formule de Blondel :

59ecm< (2% 17)+30<66 cm=59 cm <64 cm < 66 cm ---------------- condition Vérifiée.
L'inegalité vérifiée, on a 8 marches avec g = 30 cm et h = 18 cm.

h 17
tgoc=§=—=0,57 - o= 2968° - cosa= 0,87

111.3.3. Epaisseur de paillasse (ev):

L L L 175 175

— <e, < - <e,<-———

20  30cosa 20cosa 30x 0,87 20 x 0,87
- 5,08cm <e, < 7,61cm

<e =<

On prend I'épaisseur la paillasse e, = 12 cm

111.3.4. Epaisseur de palier (ep) :

e 6
= Co;/oc 087 6,90cm — Onprend:ep = 12cm.
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111.3.5. Descente de charges

111.3.5.1. Volée :
- . e Densité Poids

Designation (m) KN/m? KN/m2
Revétement en carrelage horizontal 0,02 20 0,40
Mortier de ciment horizontal (2cm) 0,02 20 0,40
Lit de sable fin 0,02 18 0,36
Revétement en carrelage vertical
e x 0.20 x h/g 0,02 20 0,23
Mortier de ciment vertical
(2cm) x 0,20 x h/g 0,02 20 0,23
Poids propre de la paillasse
e X 0,25/cosa 0,12 25 3,45
Poids propre des marches 0,22 x h/2 / 22 1,87
Garde- corps / / 0,10
Enduit en platre e x 0,10 /cos a 0,02 10 0,23

G (KN/m?) 7,27

Q (KN/m?) 2,5

Tableau I11. 1 : Descente de charge (volee).
Quvotée = (1,35G + 1,5Q) x 1m = ((1,35 x 7,27) + (1,5 x 2,5)) x 1m = 13,56 KN/m

Qservoiee = (G + Q) X Im = (7,27 + 2,5) x 1m = 9,77 KN/m

111.3.5.2. Palier :

Désignation e Densité Poids

(m) KN/m® KN/m?

Revétement en carrelage 0,02 20 0,40
Mortier de ciment 0,02 20 0,40
Lit de sable fin 0,02 18 0,36
Enduit en platre 0,02 10 0,20
Poids propre du palier 0,12 25 3

G (KN/m?) 4,36

Q (KN/m?) 2,5

Tableau 1: I11. 2 Descente de charge (Palier).

Qu palier = (1,35G + 1,5Q) x 1m = ((1,35 x 4,36) + (1,5 x 2,5)) x 1m = 9,64 KN/m
Qser Patier = (G + Q) x Im = (4,36 + 2,5) x 1m = 6,86 KN/m
111.3.6.1. Calcul du moment fléchissant et effort tranchant max a PE.L. U :

Qvolée — Ypalier . 13,56 — 9,64
qpalier 9,64

=041 =41% > 10%

On garde le schéma réel.
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Les réactions d’appuis :

13,56KN/m

9,64KN/m

1,75m 1,10m

Ra + Rg = 13,56 X 1,75 + 9,64 x 1,10

R, + Rg = 34,33 KN ... (1)

2

)

ZM/A =0« (RB X 2,85 - 13,56)(

Re = 15,84 KN
Et: Ra=18,49 KN

Le moment isostatique :

13,56KN/m |
\ |+
v v M(X)
[\ A I
T X
« >

Le moment fléchissant max. (Moment isostatique) :

2

X
M () —Rp.x +13,56.5 = 0

2

X
M (x) = Ry.x— 13,56 =

T (x) =R, —13,56.x
(T(x)=0) - (x=1,37m)

2

M(x =1,37) = 18,49 X 1,37 — 13,56 X — = 12,60 KN.m

Mo max = 12,60 KN.m

—9,64 x 1,10 x (1,75 + 0,55) = 0> - (2)
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T (x) = 18,49 — 13,56 x 2,85 > T = —20,16 KN
Les moments en travée et sur appuis :

Moment sur appuis :

Ma = 0,4 Mo = 5,04 KN.m

Moment en travée :

M;=0,85 Mo =10,71 KN.m
111.3.6.2. Les vérifications des contraintes a PE.L. S :
Rp+Rg =977 % 1,75+ 6,86 x 1,10

Ra + Rg = 24,64 KN ... (1)

2

)

Z M/ =0 (RB X 2,85 — 9,77 X — 6,86 x 1,10 X (1,75 + 0,55) = 0> (2

Re =11,34 KN
Et : Ra=13,3 KN
Le moment isostatique :

Le moment fléchissant max. (Moment isostatique) :

X
M(x) —Rp.x+9,77.—=0

X
M (x) = Rp.x—9,77 . —

T(x) =R, —9,77 .x

(Tx)=0) — (x=1,37m)

2
= 9,05 KN.m

)

M(x =1,37) =13,3%x 1,37 —9,77 X >

Mo max = 9,05 KN.m
T(x) =13,3—-9,77 x2,85 > T = —14,54 KN
Les moments en travée et sur appuis :

Moment sur appuis :

Ma =0,4 Mo = 3,62 KN.m
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Moment en travée :

M= 0,85 Mo = 7,69 KN.m
111.3.7. Calcul du ferraillage de I’escalier :

En travée : (la paillasse)

ho =12cm I A

b =100cm

A
v

Les armatures principales (longitudinales) :

M; =10,71 KN.m; d=0,9h =10,8cm ; b=Im = 100 cm ; onc = 14,17 MPa ; 6s = 348 MPa

B M, B 10,71 x 103 — 0065
by xdZxo,. 100x10,8%x 1417
A partir de I’abaque — B = 0,9665
M, 10,71 x 103 5
A = = 2,95 cm*/m

P TBxdxo, 0,9665x 10,8 x 348
On adopte : 4T12 p.m (soit 4,52cm?/m) et S; = 25 cm.
Les armatures de répartition (transversales) :

A 4,52
. :%:T: 1,13 cm?/m

On adopte 4T8 p.m (soit 2,01 cm2/m) et St = 25 cm.

Sur appuis : (le palier)

ho =12cm I A

b =100cm

A
v

Sur appuis :
Ma = 5,04 KN.m ; d=0,9h = 10,8cm ; b =1m = 100 cm ; onc = 14,17 MPa ; 6s = 348 MPa

B M, B 5,04 x 103
“ bxd?xo,. 100 x 10,82 x 14,17

m = 0,030

A partir de ’abaque — B = 0,985
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A = M, B 5,04 x 103
PP " Bxdxos 0,985x 10,8 x 348

= 1,36 cm?/m

On adopte : 4T12 p.m (soit 4,52cm?/m) et S; = 25 cm.
Les armatures de répartition :

A 4,52

—_pr_

r— o4 4

= 1,13 cm?/m

On adopte 4T8 p.m (soit 2,01 cm?/m) et St = 25 cm.
111.3.8 Vérifications :
111.3.8.1 Condition de non fragilité :

0,23.b.d. fizs 0,23 x100x 10,8 % 2,1 .
min — ﬁa = 200 = 1,3 cm /ml

As=452 cm?ml > Anmin=1,3cmzml .............. Condition vérifiée ;
111.3.8.2 Justification vis-a-vis de I’effort tranchant :
Ty, =20,16 KN

_ T _2016x10
WTpdT100x108 a

Ty = min (0,13fcg; 5 MPa) = min(3,25 MPa ; 5 MPa) = 3,25 MPa.
Tu=0,19MPa<7t,=325MPa...........c......... Condition vérifiée ;
Il n’y a pas de risque de cisaillement.

111.3.8.3 Vérification au niveau des appuis :

A —1’15( +Ma>—1’15x10x 20,16 + 221 _ 5 07 em?
min = g 0,0d) ~ 400 2T 09x108) " <M
Aadm = 3,14 cm2 > Amin=2,09cm2 ..................l Condition vérifiée ;

I11.3.8.4 Les vérifications des contraintes a ’E.L. S :
Mo max = 9,05 KN.m

Maser = 0,4 Mo = 3,62 KN.m

Mt ser = 0,85 Mo = 7,69 KN.m

En travée :

Apr = 4,52 cm?/m
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Position de I’axe neutre : 1 = 15
b 2 2
5y —MA, (d-y)=0- 50y°+678y—73224 =0 - y= 321cm
Moment d’inertie :
b
[= 2¥° + nA; (d—y)?
100
I = =3 x 3,213 + (15 x 4,52 x (10,8 — 3,21)?) = 5008,37 cm*

I11.3.8.5 Détermination des contraintes dans le béton comprimé o :
Mger 7,69 % 103
I ¥~ 7500837

op = X 3,21 = 4,93MPa

Gpe = 0,6 foyg = 15 MPa

ob=4,93<0p.=15MPa .........ooooiiiii Condition vérifiée.
Sur appuis :

Apr = 4,52 cm?/m

Position de I’axe neutre : 1 = 15

b
SV Ay (d-y)= 0 50y°+678y—73224 =0 —> y=321cm

Moment d’inertie :

b
[= 3y + nA(d-y)*°
100

[= = x 3,213 + (15 x 4,52 x (10,8 — 3,21)?) = 5008,37 cm*

111.3.8.6 Détermination des contraintes dans le béton comprimé ouc :
Mser _ 3,62% 103
I ¥~ 7500837

Op = X 3,21 = 2,32 MPa

Gpe = 0,6 fc28 = 15 MPa
0b=2,32< Gp.=15MPa........ccoiiiiiii Condition vérifiée.

111.3.8.7. Vérification de la fleche :

> - > - nae was COlldlthIl ‘/é fee
> O 069 0 03 ses was wEn waw wws owas .
AS 2 4,52

kb < d < ]Te - m = 0,0042 > 0,005.......... ... ... Condition vérifiée.
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111.3.9. Etude de la poutre paliére :
111.3.9.1 Dimensionnement :
Selon le B.A.E.L 91/1999, le critére de rigidité est :

L < <L 253,5 < <253,5
o —_—
15 = "t =10 15 ~— "t~

— 169 cm <h < 25,35cm

Onprend:h=30cm;d=0,9r=225cm
03d<b<07d-03%x27<b<0,7%Xx27-81cm<b<189cm
Onprend : b =30cm.

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

h=30cm=>30cm ..........ccoveee.... Condition vérifiée ;
b=30cm=>30cm .........ccounnn.... Condition vérifiée ;
hib=12<4 ... . Condition vérifiée ;

111.3.9.2 Charges supportees par la poutre :
Poids propre de la poutre : G, = 0,30 X 0,30 X 25 = 2,25 KN/m
Poids du mur situé sur la poutre :

h 3,00
Gm = Ymur -ep-< etzage - bps) =9x0,25 % ( >

- 0,40) = 2,48 KN/m

Charge d’exploitation : Q = 2,50 KN/m

Charge de I’escalier : 13,56 + 9,75 = 23,31 KN/m

Qu =1[1,35x%x (2,25 + 2,48)] + 15,84 = 22,23 KN/m
Qser = 2,25+ 2,48+ 11,34 = 16,07 KN/m

111.3.9.3 Calcul des sollicitations a PE.L. U :

22,23 % 2,535%
0= 3

= 17,86 KN.m

M; = 0,85My = 0,85 x 17,86 = 15,18 KN.m

M, =04M,=0,4x%x 17,86 = 7,14 KN.m
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111.3.9.4. Les vérifications des contraintes a PE.L. S :

16,07 X 2,5352
0= 3

= 12,91 KN.m

aser = 0,4 Mo = 5,16 KN.m
Mt ser = 0,85 Mo = 10,97 KN.m
111.3.9.5. Calcul du ferraillage a ’E.L. U :
Ona:
b=30cm;
h=30cm;
d=0,9h=27cm
En traveée :
Le moment ultime : M = 15,18 KN.m
Le moment réduit :

_ Mo 1518x10° o
W b oy, 100x272x 1417

A partir de I’abaque — B = 0,9925

A = M, _1518x10° 163 em?
P Bxdxo, 00925 x27 x 348 o3 em/m
On adopte : 3T10 p.m (soit 2,36 cm2/m).
En appui :
Le moment ultime : Ma = 7,14 KN.m
Le moment réduit :
My 714x10° 0007
W b oy, 100x272x 1417
A partir de ’abaque — B = 0,9965
A = M, . 714x10% 076 cm?
T B xdxo. 00965 X 27 x 348 /6 cm/m

On adopte : 3T10 p.m (soit 2,36 cm2/m).
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Calculs des éléments non structuraux.

111.3.9.6 Les vérifications :

Condition Veérification
- _ A= 2,36 cm?
E?ar:z;on de non fragilité Amin = 1,14 cm? A> A
Condition vérifiée
- A =236 cm?
éonilit)lon de non fragilité Amin = 1,14 cm? A> A
PP Condition vérifiée
P . . M
Vérification des contraintes a op = % Xy op = 4,93 < Gy,
L’ELS (travée) Spe = 0,6f.50 = 15MPa Condition verifiee
P . . M
Vérification des contraintes a op = ;er Xy op = 2,32 < G,
L’ELS (appui) Spe = 0,6f.50 = 15MPa Condition verifiée
_ T
Justification  vis-a-vis de Tw=y4d T, = 0,19MPa < T,
I’effort tranchant T, = min(0,13f,,5, 5MPa) Condition vérifiée
= 3,25MPa

111.3.9.7. Ferraillage des armatures transversales :

Détermination du diamétre des armatures transversales :

ot <min {h/35; b/10 ; ¢ <min{8,6 mm ; 30 mm ; 12 mm} = ¢+ =8 mm

L’espacement :

St < min[0,9d;40cm] —» min [24,3cm ;40cm]

D’apres le R.P.A 99/2003 :

Zone nodale : St <10 cm — Zone 111

Zone courante : St <min (b/2 ; h/2 ; 10 ¢1) — St=15cm — Zone III

La longueur de scellement droit s :

T3 =0,6W? f;; = 0,6 x 1,52 x 2,1 = 2,835 Mpa

_ dfe
S
L _12x400
sT4x2835 o2

On adopte une courbe égale a :

r=55d¢ =6,6cm

l=d— (c+ (¢/2) +r) =27 — (3 + 0,6 + 6,6) = 16,8 cm
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111.3.9.8. Calcul de la fleche :

rh 1 30 . Y ep
L > 16 - 2535 =012< 16 = 0,063 ... ... ... s euv ... ... cOndition non vérifiée.
h M, 30 20,85 o o

< L > 15M, - 2535 =0,12 > 15 x 2453 2453 = 0,06...............condition vérifiée.
As 4.2 4,52 4,2 . Y g s

54 < £ - 30 < 27 = 0,0056 < 200 = 0,011 ...............condition vérifiée.

Il n’est pas nécessaire de calculer la fleche.

3T10

Apr =4T12p.m/25cm A=4T8p.m/25cm [

A=4T8p.m/25cm
Apr =4T12p.m/25cm
A=4T8p.m/25cm W

|+0,00

Apr =4T12p.m/25cm

1,75m 1,10m

Ll‘ Ll
'l‘ rl

A

Figure 111.8 : Ferraillage de ’escalier.

%] STW
< o8
% % 310

Figure 111.9 : Ferraillage de la poutre paliére.




Chapitre 1V :
Calcul

des
planchers.



Chapitre 1V : Calculs des planchers.

1VV.1. Introduction:

Le plancher est un élément de contreventement horizontale, soit en corps creux ,soit en
dalle plain. Les planchers sont des aires planes limitant les étages et supportant les
revétements du sol; ils assurent principalement 3 fonctions:

e La résistance: Ils doivent supporter leur poids propre et les surcharges d’exploitations
appliquées sue eux et les transmettre aux élément porteurs (poteaux, voiles,...);
rigidifier la structure et participer a la résistance(répartition des efforts horizontaux).

e Isolation: ils isolent thermiquement et acoustiquement les différents étages(les locaux
situés sous la terrasse ou ceux situés sur vide sanitaire).

e Economie: Dans le colt de coffrage (les poutrelles et le corps creux forment un
coffrage perdu).

les planchers coulés sur place (traditionnels)

On peut les classer en deux catégories { les planchers préfabriqués (partielle)

Notre structure étudiée composée du plancher a corps creuse qui constitué par des poutrelles
en béton armé sur lesquelles reposent les hourdis I’ensemble recouverts par une dalle de
compression en béton légérement armé ; les poutrelles sont des poutres de section T et
disposées suivant la petite portée perpendiculaire aux poutres principales.

D’aprés le pré-dimensionnement déja fait on a un plancher a corps creux de 20cm (16+4).

- Hauteur du corps creux = 16¢cm.
- Epaisseur de dalle compression = 4cm.

4 i I "_ 4 = 3702 i 4
EIH, S % 3 O ] 1
L Hauteur de Nemtrevous '

Entraxe du montage

Figure IV.1 : Plancher a corps creux.

42

N




Calculs des planchers.

Chapitre IV :
Composition du plancher : Est composé de corps creux, des poutrelles, et d’une dalle en

béton armé de faible épaisseur.

Figure 1V.2 : Composition du plancher.

Corps creux : généralement en béton sont disposée entre les poutrelles et servent du coffrage

a la dalle coulées sur toute la surface du plancher.

/

/ Hauteur

Figure 1V.3 : corps creux.

E




Chapitre 1V : Calculs des planchers.

Les poutrelles : en béton armé coulées sur place ou préfabriquée ont la forme en Té renversé
les armatures sont entierement enrobées de béton sont disposés perpendiculaire aux sens
porteur et espacées de 65 cm et sur les quelles vient s’appuyer 1’ourdis.

S
\\

Figure IV.4 : poutrelle en béton armé.

La dalle de compression : armé d’un simple quadrillage d’armature de compression (treillis
soudées), et le réle de ce dernier est de transmettre les charges ; evités les fissure en béeton .

/

[

\ )
N\

\

Figure IVV.5 : La dalle de compression.




Chapitre 1V : Calculs des planchers.

Calcul du plancher a corps creux :

hourdis en béton dalle de compression

de gravillons

hourdis borgne
a I'extremite

Figure IV.6 : Détaille d’un plancher en corps creux.

IV.2. Pré-dimensionnement des poutrelles :

T

%

F

Figure IV.7 : coupe d’un plancher a corps creux et schéma explicatif de la poutrelle.

La structure a étudier étant une construction courante avec une surcharge modérée. (Q <5
KN/m2) .Donc le type de plancher a adopter est un plancher a corps creux.

Nous avons un plancher a corps creux hy= 20cm.

{16 cm : COrps Creux.
4 cm : dalle de compression.

Les poutrelles sont disposés perpendiculaire au sens porteur et espacées de 65cm et sur
les quelles vient s’appuyer I’hourdis.

{Hauteur du plancher h; = 16 cm.
Epaisseur de la dalle de compression hy = 4 cm.
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Le calcul de la largeur de nervure (bo) se fait a partir des conditions suivantes:

{O,Sho < b, < 0,7h,

03Xx20<by<0,7x20 ~ Po=12cm

Selon le B.ALE.L :

Avec :

L : La portée entre nus d’appuis de la travée considérée.
Ln : La distance entre axes des nervures.

ho : La hauteur de la dalle de compression (4cm).

Suivant les normes algériennes (DTR.B.C), la distance L, est prise généralement égale a
65cm.

Alors :

b1=min (26,5 ; 38,5 ; 28) — Donc on prend b1=26.5 cm

b = 2b;+bo = 2(26,5) + 12 — Alors b=65 cm

Les poutrelles étudiées dans notre auront les dimensions suivants :

Les poutrelles étudiées dans notre auront les dimensions suivants :

A
4cm I

65 cm

A
v

20cm

+—>

12 cm

Figure: 1V.8. Coupe transversale de poutrelle.




Chap

itre IV : Calculs des planchers.

IVV.3.Calcul des poutrelles :

1V.3.1.Méthodes de calcul:

Il existe plusieurs méthodes pour calculer les poutrelles :

1. La méthode forfaitaire

2. La méthode des trois moments

3. La méthode de Caquot

Conditions de la méthode forfaitaire :

Le reglement de calcul BAEL 91 propose une méthode de calcul " méthode forfaitaire " qui
est applicable si les conditions suivantes sont vérifiées :

La surcharge d'exploitation est modérée Q < max (2.G ; 5 KN/ m?).

Les moments d'inscrite des sections transversales sont les méme dans les différentes
travées

Le rapport des portées successives est compris entre 0,8 et 1,25.

La fissuration est considérée comme non préjudiciable.

I1V.3.2.Principe de calcul:

On exprime les moments maximaux en travée M; et sur appuis, Mw, M. en fonction du
moment, fléchissant maximal de la travée, cette méthode s'applique pour les conditions
courantes.

Selon

Mo MW Mt Me

) g)& A ﬂ\}

Travée isostatique Travée hyperstatique

le BAEL 91, les valeurs de Mw, Mt, Me doivent vérifier les conditions suivantes:

IV.3.3.Les conditions d'application de la méthode forfaitaire :

M, >

t =

t =

max[1,05M0; (14 0,3c)M,] — >

(1+ 0,30)M,

> dans une travée intermédiaire

(1,2 + 0,3a)M,

> dans une travée de rive.

<



Chapitre 1V : Calculs des planchers.

o Q /(G + Q) rapport des charges d’exploitation a la somme des charges permanentes et
d’exploitations.

I1V.3.4.Valeurs des moments aux appuis:
Les valeurs absolues des moments sur appuis doivent étre comme suit :

On a un seul type a deux travées :

Mo 0,6 Mo Mo
VAN /A /\
) 3,60 m A 3,85m ]
Mo 0,6 Mo Mo
/A AN /\
) 250 m A 2,75 m "

IV.4. Effort tranchant :

L'étude de I'effort tranchant permet de vérifier I'épaisseur de I'ame et de déterminer les
armatures transversales et I'épure d'arrét des armatures longitudinales Le réglement BAEL 91,
prévoit que seul I'état limite ultime est vérifié:

M., — M L
M, —-M, QL
Te=—7—"77

IV.5. Effort internes:

Poutrelles a deux (02) travées : (poutrelles du plancher R.D.C et étages courant).

Mo 0,6 Mo Mo

/A s /\ /\

A < > < > C

3,60 m 3,85m

Schéma statique de la poutrelle a deux travées.

.



Chapitre 1V : Calculs des planchers.

Vérification de la condition de la méthode forfaitaire :

e Fissuration peu préjudiciable ............ooooiiiiiiiiiii (Vérifice).
e 2- Poutrelles a inerties transversales constantes ..................oeevveninnnnn. (Vérifiée).
e 3- Charge d'exploitation modérée Q < max (2G, 5 KN / m?).

Plancher RDC et étage courant :

{ Q = 1,5 KN/m?

G = 5,06 KN/m? - Q =1,5KN/m? < 10,12 KN/m? ......... . v eev .. .. (Vérifiée).

4-les rapports des portées successives sont compris entre :

08 < —(360—094><125 (Vérifiée)
BT =\3g5 =0 O 71 SRR (7421 9 1 § (1)

Donc on peut appliquer la méthode forfaitaire.

IV.6.Calcul des sollicitations :

ATE.LUR:

qu = 1,356+ 1,5Q - q, = 1,35x 5,06+ 1,5 % 1,5 = 9,08 KN/m?
Pour une bande de 0.65 mona: q, = 9,08 X 0,65 = 5,90 KN/m?
IV.6.1. Calcul des moments isostatiques :

Calcul des moments isostatiques :

Gux P - ap _ 590 %360’

MOAB — 5 o o

= 9,56 KN/m?

Ju X IZBC S M BC _ 5,90 X 3,852

BC _
Mo™ = 8 0 8

= 10,93 KN/m?

IV.6.2. Calcul des moments sur appuis :
M, = 0,2M,*8 = 0,2 x 9,56 = 1,91 KN/m?
Mg = max{0,6M,"%; 0,6M,5} = 0,6 x 10,93 = 6,56 KN/m?

Mc = 0,2M,2¢ = 0,2 x 10,93 = 2,19 KN/m?




Chapitre 1V : Calculs des planchers.

1V.6.3. Calcul des moments en travées :

(Q 15
*TQ+G 154506
1+03a=1+03x 0,229 = 1,07 > 1,05
f1403a  1+0,3x0,229

- a= 0,229

= 0,53 (travée intermaidiaire)

2 2
1,2+ 0,3a 1,2+0,3x%x0,229 i ]
= = 0,63 (travée de rive)
\ 2 2
Travée AB :
M, + M
M > 1,07M,*8 - —2—2 = 599 KN.m

- M*® = 6,02KN.m
M*B > 0,63M,"*® = 0,63 x 9,56 = 6,02 KN.m

Travée BC :

Mg + M

M,5¢ > 1,07M,5¢ — TC =7,32KN.m

- M,®“=7,32KN.m
M,B¢ > 0,53M,5¢ = 0,53 x 10,93 = 5,79 KN.m

1V.6.4. Calcul des efforts tranchants :

Travée AB :
WV "
360m
—>
Ts MAI B+%—9,33KN
Ty = Ma I Mg —%1 = —11,91 KN
Travée BC :
Wf’ "
385m —
—>
T :quq?l: 12,49 KN
T = w —%1 = —10,22 KN
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Diagramme des moments (E.L.U) :

191 6,56 2,19

M [KN/m]2 m
/\

N /|
N aaVa

6,02 7,32

Diagramme des efforts tranchant (E.L.U):

9,33 12,49
T[KN] N N
AN ’
—11,91 —10,22
APE.L.S:

dgs=G+Q —» g5 =5,06+ 15 = 6,56 KN/m?

Pour une bande de 0.65 mona: qs = 6,56 X 0,65 = 3,61 KN/m?
IV.6.5. Calcul des moments isostatiques :

Calcul des moments isostatiques :

ap _ G5 X g _ ypaB _ 361X 3,602

Mo 8 0 8

= 5,85 KN/m?

BC _ qds X IZBC S5 M BC _ 3,61 X 3,852

Mo 8 0 8

= 6,69 KN/m?

IVV.6.6. Calcul des moments sur appuis :

M, = 0,2M,”*8 = 0,2 x 5,85 = 1,17 KN/m?
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Mg = max{0,6M,"%; 0,6M,%¢} = 4,01 KN/m?
Mc = 0,2M,5¢ = 0,2 X 6,69 = 1,34 KN/m?
IV.6.7. Calcul des moments en travées :

( Q 1,5
o= = -
Q+G 1,5+5,06
1+03a=1+0,3%x0,229=1,07 > 1,05
11+03a 1+0,3x%0,229

oa=0,229

= 0,53 (travée intermaidiaire)

2 2
1,24+ 0,3a 1,24+ 0,3 x0,229 i )
= = 0,63 (travée de rive)
\ 2 2
Travée AB :
M, + M
M > 1,07M,*8 - —2—2 =367 KN.m

2 - M"® =3,69KN.m
M*B > 0,63M,*® = 0,63 x 5,85 = 3,69 KN.m

Travée BC :

Mg + M

M,2¢ > 1,07M,5¢ — TC = 448 KN.m

- M,5¢ = 448 KN.m
M,B¢ > 0,53M,5¢ = 0,53 x 6,69 = 3,55 KN.m

Diagramme des moments (E.L.S) :

1,17 4,01 1,34

M [KN.m]

3,69 4,48




Chapitre IV :

Calculs des planchers.

E.L.U E.L.S
) L M+t Mw Me Tw Te M+t Mw Me
Travee (m) | (KN.m) | (KN.m) | (KN.m) | (KN) | (KN) | (KN.m) | (KN.m) | (KN.m)
A-B 3,60 6,02 1,91 6,56 9,33 11,91 3,69 1,17 4,01
B-C 3,85 7,32 6,56 2,19 12,49 | 10,22 4,48 4,01 1,34

Tableau V.1 : Tableau récapitulatifs des sollicitations du plancher.

IV.7. Ferraillage des planchers R.D.C et étages courants:
On ferraille toute les poutrelles avec les sollicitations maximales a L’E.L.U.

E.L.UR:

M; max = 7,32 KN.m
M, rive = 2,19 KN.m

Ma intermédiaire — 6,56 KN.m
T max = 12,49 KN

E.LS:

{Mt max = 4,48 KN. m
M, max = 4,01 KN.m

IV.7.1.Calcul des armatures longitudinales a (I'E.L.U):
En travée :

Dans I’¢tude d’une section en T il est nécessaire 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 telle que :
hg 4
M, = b.hy. op, (d —7> - M, =65x4x 14,17 x (18 — E) = 58,95 KN.m

Donc :
M max = 7,32 KN.m < Mt = 58,95 KN.m

Donc l'axe neutre tombe dans la table de compression, la section en Té sera calculée en
flexion simple comme une section rectangulaire de dimension (b x h) = (65 x 20) cm?
soumise a : My max = 7,32 KN.m

M, 7,32 % 103

U
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A partir de I’abaque — B = 0,9875

_Je 200 = 348 MP
%=y, T 115 4
M, 7,32 x 103 .
Ag = 1,18 cm“/m

" Bxdxo, 0,9875x 18 x 348
Condition de non fragilité (section en Té):

| fus _ 1548692 2,1

- X —— = 0,37 cm?
0,8L.h.V, . fo _081x20x 13,75 400 cm

Amin =

Acaicuter = 1,18 cm2 > Apin = 0,37 cm?
Choix des armatures :

On adopte : 3T10 — As= 2.36cm?
Sur appuis : (intermédiaire)

(bo x h) = (12x20) cm?

Ma = 6,56 KN.m

M, _ 656x10°
" b.d%o,. 100X 182 x 14,17

1} = 0,014< 0,392 -5 A's=0

A partir de I’abaque — B = 0,993

_Je 400 = 348 MP
=V T 115 4
M, 6,56 x 103 .
A = 1,05 cm*/m

" Bxdxo, 0,993x 18 x 348
Condition de non fragilité (section en Té):

| fae_ 1548692 21
081L.h.V,  f. 081x20x625 400

= 0,80 cm?

Apin =

Acalculer = 1,05 cmz > Amin = 0,80 cm2
Choix des armatures :

On adopte : 1T10 (filante) + 1T10 (chapeau) — As= 1,57 cm?
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Sur appuis : (Rive)
(bo x h) = (12x20) cm?
Ma =2,19 KN.m

M, 219 x 10° 0,005 < 0,392 - A's = 0
= = —_— —) =
W b @ oy, 100x 182 x 14,17 ’ S

A partir de I’abaque — B = 0,9975

400
05 = E = = 348 MPa
Ys 1,15
M, 2,19 x 103

= 0,35 cm?/m

A = =
* Bxdxog 0,9975x 18 x 348

Condition de non fragilité (section en Té):

| fes _ 1548692 2,1

= X = 0,80 cm?
0,8Lh.V, « f. 081x20x 625 400 cm

Amin =

Acalculer = 1,05 cm?2 > Anin = 0,80 cm?

Choix des armatures :

On adopte : 1T10 — As=0,79 cn?
IV.7.2.Vérification des contraintes a PE.L.S :
Position de I'axe neutre :

Soit «y» la distance entre le centre de gravité de la section homogéne «S» et la fibre la plus
comprimée.

b7yz+nA’(y—C’) —nA(d-y) =0.
d=18cm;b=65cm;n=15;A=0, As=2,36 cm=2.
32,5y —15% 2,36 X (18 —y) =0

32,5y + 35,4y — 637,2 =0

y=3,92cm

L'axe neutre tombe dans la table de compression.

b r ’
Ig =§y3 +nA(y — ¢) + nAs(d — y)?
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b
Ig = §y3 +nAg(d —y)?

65
Ig = 3 X (3,92)® + 15 x 2,36 x (18 — 3,92)? = 8323,04 cm*

IV.7.3. Calcul des contraintes:
Contrainte maximale dans béton comprimé o :

Mser 4,48 x 10° 3,92 = 2,11 MP
= —X = —X =
Obe =T T Y T 7832304 ' a
EbC = O'6fC28 = 15 MPa
Opc = 2,11 MPa < 6, = 15 MPa. ... ... ... ... ... ... ... condition vérifiée.

Lorsque la fissuration est peu préjudiciable, il n'est pas necessaire de vérifier la contrainte
maximale dans l'acier tendu ost.

Sur appuis:

Positon de ’axe neutre :

;yz +NA(y —c) +1nA(d—y) =0
d=18cm;b=65cm;n=15;A=0, As=1,57 cm2
32,5y2—15%x1,57x (18 —y) =0
32,5y2—15%x1,57x (18 —y) =0

32,5y2 + 23,55y —423,9 =0

y=3,27cm

L'axe neutre tombe dans la table de compression.
b 3 ! ! 2
le =3y +nA(y—c) +nA(d—y)

b
Ig = §y3 + nAs(d — y)?

65
lg = x (327)* + 15 X 1,57 x (18 — 3,27)* = 5867,30 cm*
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IV.7.4. Calcul des contraintes:
Contrainte maximale dans béton comprimé o :

M, 4,01 x 103
Xy=—————
o Y7 7586730

Obe = x 3,27 = 2,23 MPa

Gbe = 0,6f.,4 = 15 MPa

Opc = 2,23 MPa < 6, = 15 MPa.... ... ... ... ... ... ... condition vérifiée.
Contrainte de cisaillement (effort tranchant) :

L'effort tranchant maximal Tmax = 12,49 KN.

T, 12,49x10°
" bp.d 120 % 180

T, = 0,58MPa

T,= min (0,13fc28; 5 MPa) = min (3,25 MPa ; 5 MPa) = 3,25 MPa.
Tu=058MPa<tT,=325MPa................. Condition vérifiée.
On utilise des étriers perpendiculaires a la ligne moyenne.

Les armatures transversales At:

¢t < min (h/35 ; bo/10 ; )

Diamétre

¢t <min (5,71 ;12 ; 10) — ¢: <5,71 mm

On adopte: ¢t = 6 mm

Calcul des espacements :

{St < min (0,9d; 40 cm) — St <18cm
t =

S¢ £ min (18 cm; 40 cm)
La section des armatures transversales :

A fo_ tu(h/2) — 03KS,
bO-St Ys - 0,9(Sina+ COS(X)

(%)
K =1 (fissuration non préjudiciable).

fy* = min (2,1MPa ; 3,3 MPa) = 2,1 MPa

o =90° — sino. + coso = 1

fe =235 MPa ; ys= 1,15




Chapitre 1V : Calculs des planchers.

Tu(h/2)
b,.d

Tu (h/Z) =

D’ou:

On calcul la valeur de l'effort tranchant Ty (h/2) par la méthode des triangles semblable.
Tmax — Tu (h/Z) — Tu(h/Z) — Tmax- [X - (h/Z)]
X  X-(h/2) X
L M, —M,
Tt e
385 6,56-—2,19
= + -
2 9,08 x 3,85

X=2,05m

h/2 =0,20/2=0,10 m
Tmax:12,49KN Tu (h/2) ?

X —(h/2) = 2,05—0,10 = 1,95 m

Donc:
12,49 x 1,95
Tu(h/Z) = 2—05 = 11,88 KN
’ h/2=0,10 1,95m
Tu (h/2) =11,88 KN X=2.05m
D’ou: < >
3,85m
(h/2) = 11,88 x 1073 061 MP < >
wh/2) = %0195 = 2
t,(h/2) = 0,80 MPa
) (At) - (0,80—-0,3x1x21)x10 0.008 1
¥) > | — =
S, > 09 x 1 x 235 , CM .. e e e e (1)

Pourcentage minimal des armatures transversales :

A¢ X fe ty(h/2)
= max
by X st 2

;0,4 MPa)

A X feo 0,80
= max (—; 0,4 MPa) = 0,4 MPa
by X st 2
(At> 04xb, 04x10 0.02 @
— = = =0,02cm... . cou . ..
St/ in fe 235

A
On prend le max entre (1)et (2) » (S—t> > 0,020 cm,on prend S; = 12 cm

t

206 =057 cm?/ml

— 2
At >0,02 x12=0,24 cm —>{ S, =12 cm




Chapitre 1V : Calculs des planchers.

Zone nodale :
St < min (104L ; 15cm)
Si<10cm

Zone courante:

St<15cm

St=15cm

on adobt {St = 10 cm Zone nodale.
hadopte St = 15 cm Zone courante.

Ancrage des armatures aux niveaux des appuis :

Tu=12,49 KN
Ma = 6,56 KN.m
M, 6,56
F, = =33,74KN > T, = 12,49 KN

Z T 09x21,6x 102
Compression de la bille d*about :

La contrainte de compression dans la biellette est:

I
R F, = TV2 !
Op =5 — avec : _ @ !
V2 !
A i
D’ou : Tu
s = 2T > 2cm
b= ab,
a: la longueur d'appui de la biellette.
On doit avoir : «

0y < fe28/Yb

Mais pour tenir compte du faite que l'inclinaison de la biellette est legérement différente de
450 donc on doit Vérifier que :

0 < 0,8fc28/Vb

2T  0,8f.g 2T.vp
—< —»a2—
abg Yo 0,8by. fcas




Chapitre 1V : Calculs des planchers.

- 2x12,49 x 1,5
4=08x10x25x 10

=0,019m=19cm

a=min(a;0,9d)
a=min (31 cm;16,2cm)=16,2cm>24cm...................... Condition vérifiée.

Entrainement des armatures :

Tuser = m < Tuser = US. fr28

ys: coefficient de cisaillement ys = 1,5pour H.A
T: effort tranchant max T = 12,49 KN
n : nombre d'armatures longitudinales tendues n = 3

u : périmetre d’armature tendue p =7n. ¢ = 3,14 x 1,0 = 3,14 cm

_ 12,49 x 103 — 0.82 MP
Tuser = 09 x 18 x 3,14 x 3 x 102 020
Tuser = 1,5% 2,1 = 3,15 MPa
Tuser = 0,82 MPa < Tyger = 3,15 MPa.... ... ............ ... Condition vérifiée.

Ancrage des armatures tendues :

La longueur de scellement droit “Ls" est la longueur que doit avoir une barre droite de
diametre ¢ pour équilibrer une contrainte d'adhérence 1.

La contrainte d'adhérence ts est supposée constante est égale a la valeur limite ultime.
s = 0,602, fig = 0,6 X (1,5)? x 2,1 = 2,835 MPa.
La longueur de scellement droit Ls = ¢ fe /41s.

¢ : Diametre d'une barre égale 1cm.

L = 1 x 400 — 3597
sT4x2835 ool M

Cette longueur dépasse la largeur de la poutre b = 35¢cm.

Nous somme obligés de courber les armatures de telle sorte que :

r=55¢=55x1=55cm.

<



Chapitre 1V : Calculs des planchers.

Vérification de la fleche :

Il faut que les conditions suivantes soient vérifiées :

r(—t > ) - ( = O 052 > 0 0 ) Condition érlflée

. o d ) —X , ) 4 \% .
( S < ! ) - ( ! = O O| | > ! = O 009) (:O]lditiOll Véliﬁée.
\ I)O' d - le 12 X 18 ’ 400 ’

IV.8.Plancher terrasse :
IV.8.1.Calcul des sollicitations :
Le calcul se fait- a I’aide du logiciel RDM 6 :

ATPE.L.U :

MOMENT FLEC ANT [ KMNom ]

EFFORT TRAN

1.609E+01

Figure 1VV.10: Calcul de I’effort tranchant E.L.U avec RDMS.



Chapitre 1V : Calculs des planchers.

oo +
| Efforts intérieurs [ kN kM.m MPa ] |
oo +
Ty = Effort tranchant Mfz = Moment fléchissant Sxx = Contrainte normale
Noeud Ty Mfz Sxx

1 8.91 8.08 &.00

2 -15.46 11.78 250.87

2 16.89 11.78 250.87

3 -9.97 g.08 @.ee
Moment flechissant maximal = 11.78 kN.m 3 3.688@ m
Moment flechissant minimal = -7.34 kl.m & 5.979 m

Figure 1V.11: Résultats effort tranchant et moment fléchissant E.L.U.

APE.L.S :

Ty = Effort tranchant Mfz = Moment fléchissant 5Sxx = Contrainte normale
Noeud Ty Mfz Sxx

1 6.68 8.ee 8.ee

2 -11.44 8.72 249,96

2 11.91 8.72 249,96

3 -7.38 -8.08 -8.80

8.72 kll.m & 3.68@ m
-5.43 kN.m & 5.979 m

Moment flechissant maximal
Moment flechissant minimal

Figure 1V.13: Résultats moment fléchissant E.L.S.



Chapitre 1V : Calculs des planchers.
E.L.U E.LS
Max Max T Max Max
Type de plancher . . : .
P P Sollicitation (appui) | (travée) | (Max) (appui) (travee)
(KN.m) | (KN.m) | (KN) (KN.m) (KN.m)
plancher terrasse inaccessible | 11,78 7,34 16,09 8,72 5,43
Plancher RDC et étage
courant 6,56 7,32 12,49 4,01 4,48

Tableau V.2 : Tableau Des moments des efforts tranchants Max.
IV.9.Ferraillage des poutrelles :

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

Pour le calcul du ferraillage des poutrelles on prend le cas le plus défavorable. Les poutrelles
sont des sections en "T" dont les dimensions sont données comme suit:

Géométrie :

- Largeur de la section de calcul b = 65 cm.
- Largeur de la nervure bp = 12 cm.

- Hauteur de la section h; =16 cm.

- Hauteur de la section ho = 4 cm.

- Hauteur utile d =0,9h =18 cm.

|
b 11

h

Figure 1V.14 : Ferraillage des
poutrelles.

1V.10.Moment d’inertie :

AN
N




Chapitre 1V : Calculs des planchers.

(I_b><V13+bo><V23_(b—bo)x(vf—ho)

1'= 73 3 3 I = 15486,92 cm*
{ by X h% + (b — by) X h3 - V, = 6,25 cm

| 17 2[by x h+ (b — by) X hg] V, = 13,75 cm
k V, =h -V,

Matériaux :

Contrainte des aciers utilisés : fe E40 = 400 MPa.

Contrainte du béton a 28 jours : fc2s = 25 MPa.

Contrainte limite de traction du béton : fi2¢ = 2.1 MPa.

Fissuration peu préjudiciable.

Sollicitations de calcul :

IV.11.Ferraillage du plancher terrasse :

On ferraille toute les poutrelles avec les sollicitations maximales a L’E.L.U.

E.LUR:

M; max = 7,34 KN.m
Ma rive = 2,19 KN.m

M; intermédiaire = 11,78 KN.m
T max = 16,09 KN

E.LS:

{Mt max = 5,43 KN.m
M, max = 8,72 KN.m

IV.11.1.Calcul des armatures longitudinales a (I'E.L.U):
En travee :

Choix des armatures :

On adopte : 3T10 — As= 2.36¢cn?

Sur appuis : Intermédiaire

Choix des armatures :

On adopte : 1T12 (filante) + 1T12 (chapeau) — As= 2,26 cm?
Sur appuis : Rive

Choix des armatures :

On adopte : 1T10 — As= 0,79 cn??




Chapitre IV :

Calculs des planchers.

Les armatures transversales At:

¢t < min (h/35 ; bo/10 ; ¢n)

Diamétre

¢t <min (5,71 ;12 ; 10) — ¢« <5,71 mm
On adopte: ¢t =6 mm

Calcul des espacements :

{ St < min (0,9d; 40 cm) S <18 cm
— Ot =

St < min (18 cm; 40 cm)
Zone nodale :
St <min (10®L ; 15cm)
St<10cm
Zone courante:
St<15cm
St=15cm

on adobt {St = 10 cm Zone nodale.
nadopte St = 15 cm Zone courante.

Ferraillage
Travee Appui (intermédiaire) Appui (rive)
Plancher terrasse 3T10 —» As= 2.36 1T12 (filante) + 1T12 1T10 As=0,79
cnm? (chapeau) — As= 2,26 cm? cm?
Plancher RDC et | 3T10 — As= 2.36 1T10 (filante) + 1T10 1T10 As=0,79
étages courants cm? (chapeau) — As= 1,57 cm? cm?

Tableau 1V.3 : Récapitulatif du ferraillage plancher terrasse, R.D.C et étages courants.

Plancher étages courants :

1T10 (filante)

1T10 (chapeau)
Cadre @ 6

A 4

3T10

i 4 <

Intermédiaire

Cadre @ 6

1T10

g 3T10

/

"

Rive




Chapitre IV :

Calculs des planchers.

Plancher terrasse :

Cadre @ 6

1T12 (filante)

A 4

1T12 (chapeau)
c~—

3T10

/

VA

"

d

s

Intermédiaire

1T10
Cadre @ 6
> 3T10
/ /
i 4 4
Rive

Figure 1V.15 : Dessin de ferraillage des poutrelles.

IV.12.Ferraillage de la dalle de compression :

La dalle doit avoir une épaisseur minimale de 4 cm, elle est armée d’un quadrillage de barres,

les dimensions de la maille ne doivent pas depasser :

20 cm (5.par m) pour les armatures perpendiculaires aux poutrelles.

33 cm (3.par m) pour les armatures paralleles aux poutrelles.

AL

AN

Aln'ln'

4

T T T

)
]
)

e

/

e

Les axes des poutrelles

F—_————— e ——

Figure 1V.16 : Ferraillage de la dalle de compression.

Section minimale des armatures perpendiculaires aux poutrelles :

AL>200/fe (cm?/ml) siL <50 cm

AL>A4L /fe (cm?/ml) si 50cm <L <80cm




Chapitre 1V : Calculs des planchers.

Avec :

L : I’écartement entre axe des nervures.
Section minimale des armatures paralléles aux poutrelles:
Ay>ALl?2

L=0,65m

fe = 235 MPa
50cm<L=65cm<80cm

On prend :

AL=5¢ 6=1,41cmzml
Ay>1,41/2=0,7cmz/ml

On prend :

Ay=5¢ 6 =141 cm?ml

On prend un quadrillage de section 5¢6 avec un espacement de 20 cm.

506 / 506
W%

\ ' 1710
ﬁ‘ H ‘ 1T10
[

3T10

Figure IV.17 : Ferraillage du plancher corps creux.
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Chapitre V : Etude Sismique.

V.1 Généralités sur les séismes :

Un séisme ou un tremblement de terre se traduit en surface par des vibrations du sol. 1l
provient de la fracturation des roches en profondeur. Cette fracturation est due a une grande
accumulation d'énergie qui se libere, en créant ou en faisant rejouer des failles, au moment ou
le seuil de rupture mécanique des roches est atteint.

La crodte terrestre est constituée de plusieurs grandes plaques qui évoluent les unes par
rapport aux autres : certaines s'écartent, d'autres convergent, et d'autres coulissent. Environ
90% des séismes sont localisés au voisinage des limites de ces plaques.

Lorsque les contraintes dépassent un certain seuil, une rupture d’équilibre se produit et
donne naissance aux ondes sismiques qui se propagent dans toutes les directions et atteignent
la surface du sol. Ces mouvements du sol excitent les ouvrages par déplacement de leurs
appuis et sont plus ou moins amplifiés dans la structure. Le niveau d’amplification dépend
essentiellement de la période de la structure et de la nature du sol. Ce qui implique de bien
faire toute une étude pour essayer de mettre en exergue le comportement dynamique de
I’ouvrage.

V.2 Introduction :

I1 est nécessaire d’étudier le comportement ou bien la réponse de la structure sous I’action
sismique pour garantie un degré de protection acceptable a la construction en cas de séisme ou
tremblement de terre, et éviter au maximum les dégats qui pourraient étre provoqués par ce
phénomene.

V.3 Calcul sismique :

Clest le calcul de la réponse sismique et la répartition des efforts dans les différents
¢léments de la structure. On distingue essentiellement deux méthodes d’analyse : Analyse
statique équivalente : Pour les batiments réguliers et moyennement réguliers, on peut
simplifier les calculs en ne considérant que le premier mode de la structure (mode
fondamental). Le calcul statique a pour but de se substituer au calcul dynamique plus
compliqué en ne s’intéressant qu’a produire des effets identiques.

1-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. On utilise directement les spectres de dimensionnement puisque
ce sont surtout les maxima des réponses qui intéressent le concepteur et non la variation
temporelle. Elle permet de simplifier les calculs. On procede alors a une analyse modale en
étudiant un certain nombre de modes propres de la structure.

2-Méthode du calcul :

Pour I'évaluation des forces sismiques, on utilise le logiciel « ETABS» qui contient
différentes méthodes de calcul sismique (Response Spectrum Function; Time History
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Fonction...) Pour notre cas, on a choisie « Response Spectrum Fonction» qui est basée sur la
méthode dynamique modale spectrale, la méthode prend en compte la réponse de la structure
suivant les modes déterminés en se basant sur les hypothéses suivantes:

Masse supposée concentrée au niveau des nceuds principaux (nceud maitre).
Seuls les déplacements horizontaux sont pris en compte.
Les planchers et les fondations sont considérés rigides dans leur plan.

Le nombre de mode a prendre en compte est tel que la somme des ccefficients de
participation massique soit au moins égale a 90%.

V.4.1. Vue 3D de la structure :

Figure V.1 : Vue 3D de la structure.
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V.4.2. La disposition des voiles :

P YYYYRY

)

Y79

Figure V.2: Dispositions des voiles de contreventement.

V.4.3. Disposition des poutrelles :

) @
A L .
/ ( ! |

B "

HT p
H =

Ilf ” b
£

Figure V.3 : Disposition des poutrelles.

@OO@

3
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Etude Sismique.

V.4.4. Les résultats de I’analyse :

Mode Période Ux Uy Sumux Sumuy
1 0.437654 3.1321 54.2745 3.1321 54.2745
2 0.319678 63.7668 0.7013 66.8988 54.9758
3 0.242747 2.3978 15.4358 69.2967 70.4116
4 0.105906 1.3005 14.5188 70.5971 84.9304
5 0.078161 16.3452 0.7474 86.9424 85.6778
6 0.064158 1.0962 2.9543 88.0385 88.6321
7 0.046988 0.5926 5.3497 88.6312 93.9818
8 0.034949 5.7908 0.3031 94.4219 94.2849
9 0.030355 0.1603 0.8938 94.5823 95.1787

10 0.028566 0.3218 2.2903 94.904 97.469
11 0.021451 2.578 0.2213 97.482 97.6904

Tableau V.1 : Résultats de ’analyse.

V.4.5. Analyse de la structure mode 1 :

—
.'/l
.6

.

Figure V.4: Analyse de la structure Mode 1 (translation) T = 0,44 S.
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V.4.6. Analyse de la structure mode 2 :

Figure V.5: Analyse de la structure Mode 2 (translation) T = 0,32 S.

V.4.7. Analyse de la structure mode 3 :

® ©® OO0 OO
e

Figure V.6: Analyse de la structure Mode 3 (rotation) T =0,24 S.
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Etude Sismique.

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

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

Charges d’exploitation Q: les charges d’exploitations distribuées par les planchers aux

poutres.

Les forces sismiques E : contient les masses concentrées au centre de gravité de chaque
niveau et le spectre dans les trois sens (X, Y et Z).

Détermination du spectre de réponse :

Zone Groupe Assise Facteur de | Coefficient de Amortissement &
sismique d’usage qualité comportement
i 2 S3 1,15 5,000 6,00 %
Spectre de réponse :
Graph du spectre l Text |
03— [ l
0.25
0.2
N
0.15 e
N
01 ~ | |
—
0.05 ——
B . N
0
0 1 2 3 B 5
(-0.439:0.000)
Zone : Groupe dusage :

(O |

Coeff. comportement :[Poniques contreventés par des voilt]

Facteurde qualité Q: [1.15 v| Remplissage: |Léger v

Site :
(" S1: Site Rocheux

(" S2: Site Ferme

CIACIB G M ||

IACIBG2 3

(¢ S3: Site Meuble

(" S4: Site Trés Meuble
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V.5 Interprétation des résultats :
V.5.1 Verification de la résultante des forces sismiques :

La résultante des forces sismiques a la base Vt obtenue par combinaisons des valeurs
modales, ne doit pas étre inférieure & 80% de la résultante des forces sismiques déterminées
par la méthode statique équivalente V.

V.5.1.1 Calcul la force statique équivalente :

La force sismique totale & la base de la structure doit étre calculée dans les deux directions
par :

AXDXQ
=—XW
R

Avec :

Coefficient d’accélération de zone : A =0,25 ;
Facteur d’amplification dynamique moyen D = 0,71 ;
Facteur de qualité Q = 1,15 ;

Coefficient de comportement R=5;

Poids total de la structure W = 13161,63 KN ;

1. Calcul du facteur d’amplification dynamique moyen D :

(2,50 0<T<T,
2
2,5 T2)3 T, <T<3S
D=/ '”(?) 2=1=
2 s
2.5 (T2)3(3>3 T<3S
k )n 3 T
Avec :

T, : Période caractéristique associée a la catégorie du site.

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

Ou:

€ : est le pourcentage d’amortissement critique fonction du matériau constitutif, du type de
structure et de I’importance des remplissages.

<
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Portique en béton armé, remplissage léger & =6%

7
n= 16 =094 > 0,7 ... ... ... Condition Vérifiée

Site meuble (S3) : T2 =0,50 S

3
T = CthN4‘

hn : Hauteur mesurée en (m) a partir de la base de la structure jusqu’au dernier niveau est
égale a hy = 24,25 m

C: : Coefficient fonction du systéme de contreventement, du type de remplissage.

Contreventement assuré partiellement ou totalement par des voiles en BA — Ct = 0,05

3
T = 0,05 x (24,25)% -» T = 0,55sec

wlIN

T
T,=05S< T=053S - D =257 (f) =0,71S

Sens (X) :
h, 24,25
T, = 0,09 = 0,09 x = 0,535
+/ Dy 16,65
Sens (y) :
h, 24,25
T, = 0,09 = 0,09 x =0,76 S

/Dy 8,28
Q : Facteur de qualité : Q = 1 + X P,
Pq : est la penalité a retenir selon le critére de qualité Q est satisfait ou non.

Pour avoir la valeur de Pq tout dépend des six criteres de Q ; on a donnée dans le tableau
suivant :

Pq
Critere q Observé Non observé
Conditions minimales sur les files de 0 0
contreventement.
Redondance en plan. 0 0
Régularité en élévation. 0 0
Régularité en plan. 0 0
Contréle de qualité de matériaux. 0 0,05
Contrble de qualité de l'exécution. 0 0,10
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Q=1+3YPy=1+0,05+0,10=1,15

Q=0x=Qy=1,15—>V=Vx=V,

V.6. Calcul du poids de la structure W :

W =3 Wagi+ > Waqi [RPA99 version2003/formule 4.5]

Avec :

Wi : Poids du aux charge permanentes ;

Wi : Poids du aux charges d’exploitation ;

> Wi : Résultante des réactions verticales dues aux charges permanentes ;
> Wi : Résultante des réactions verticales dues aux charges d’exploitation ;
Le poids total de la structure est donné par le logiciel Etabs 9.7.4

W =YWk = Wyx= W, = 13161,63 KN.

Notre structure est une structure mixte portique / voile avec interaction et par consequent le
coefficient de comportement R=5 (tableau4.3 des RPA99/VV2003).
_AD.Q  025x0,71x1,15

V=—7—W
R 5

X 13161,63 —» V =1537,32 KN

V.7. Les vérifications vis-a-vis du RPA99/2003 :
V.7.1. La résultante des forces sismiques :

Aprés Dinterprétation des résultats du fichier Etabs 9.7.4, la résultante des forces
sismiques a la base est égale a :

Sens xx :

Vxayn = 1818,02 KN > 80% V — 537,32 x 0,8 = 429,86 KN < Vxdgyn — condition vérifiée.
Sensyy :

Vydyn = 1602,35 KN > 80% V — 537,32 x 0,8 = 429,86 KN < Vy¢gyn — condition vérifiée.
V.7.2. Vérification de la période : [RPA99 (version 2003) /4.2.4.4] -

La valeur de (T) calculé a partir de la méthode numérique ne doit pas dépasser celle estimée a
partir des formules empiriques appropriées de plus de 30%

Tayn=0,44S<1,3xTx=1,3x%x0,53S=0,69 S — Condition vérifiée.

Tayn=0,44S<1,3xTy=1,3x0,76 S=0,99 S — Condition Vérifiée.
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V.7.3. Les coefficients de participation modale :
On doit vérifier Y o > 90%

Le logiciel ETABS peut déterminer directement les valeurs les coefficients de
participation modale, les valeurs données sont :

Sens longitudinal :

Y ox=97,48% > 90% ...cooovevrirereien condition vérifiée.

Sens transversal :

Y oy =97,69% >90% ..o condition vérifiée.

V.7.4. Nombre de modes a considérer : [RPA99version 2003/4.3.4] :

Pour les structures représentées par des modeles plans dans 2 directions orthogonales, le
nombre de modes de vibration a retenir dans chacune des 2 directions d’excitation doit étre tel
que la somme des masses modales effectives supérieur a 90% au moins de la masse totale de
la structure (le nombre minimum de modes a retenir est de 03 dans chaque direction
considérée).

Dans notre cas, la condition décrite ci-dessus n’est pas satisfaite pour 3 modes.
- Le nombre minimal de modes (K) a retenir doit étre tel que :

K >3/NetT,<0,2S

Avec :

N : le nombre de niveaux au-dessus du sol (N = 8 niveaux).

Tk : la période du mode K.

K > 3\/§=8,49 — K = 8 modes

Ts=0,03<0,2 S — condition Vérifiée.

V.7.5. Calcul et vérification des déplacements :

Sous l'action des forces horizontales ; la structure subira des déformations horizontales. Pour
éviter I'augmentation des contraintes dans les systemes 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 1,0%
de I'nauteur de I'étage.

Ak: 81{ - 81{—1 < Sk Avec: 8k = R. 8ek

R : coefficient de comportement ; R=5.

-
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dek - Déplacement du aux forces sismiques Fi (y compris I'effort de torsion).

Les deux tableaux suivants résument les déplacements relatifs aux différents niveaux dans les
deux sens longitudinal et transversal.

Sens longitudinal Comparaison

Niveaux dek (M) Ok = R.0ck Ak = Ok - Ok-1 1% h (m)

7 0,003 0,015 0,0025 0,03

6 0,0025 0,0125 0,0025 0,03

5 0,002 0,01 0,002 0,03

4 0,0016 0,008 0,002 0,03

3 0,0012 0,006 0,002 0,03

2 0,0008 0,004 0,002 0,03

1 0,0004 0,002 0,0015 0,03

R.D.C 0,0001 0,0005 0,0005 0,0325
Tableau V.2 : les déplacements relatifs aux difféerents niveaux (Sens longitudinal).
Sens transversal Comparaison

Niveaux dek (M) Ok = R.0ck Ak = Ok - Ok-1 1% h (m)

7 0,0118 0,059 0,009 0,03

6 0,01 0,05 0,009 0,03

5 0,0082 0,041 0,009 0,03

4 0,0064 0,032 0,0085 0,03

3 0,0047 0,0235 0,0085 0,03

2 0,003 0,015 0,007 0,03

1 0,0016 0,008 0,0055 0,03

R.D.C 0,0005 0,0025 0,0025 0,0325

Tableau V.3 : les déplacements relatifs aux différents niveaux (Sens transversal).

On remarque que tous les déplacements relatifs ne dépassent pas les 1,0% de la hauteur
d'étage.

1% he= 0,03 oo la condition est vérifiée ; selon le critére de
justification de sécurité de l'article 5.10 du RPA99/V2003.

V.7.6. Justification de Peffet P-A :

Les effets du 2eme ordre peuvent étre négligés dans le cas des batiments, si la condition
suivante est satisfaite a tous les niveaux:

P X Ag
= <0,10
K™ Vg xhg —

Pk : poids total de la structure et des charges des exploitations associées au dessus niveau "K".
Vk : effort tranchant d'étage au niveau "K".
Ak : déplacement relatif du niveau" k"

hk : hauteur de I'étage "K".
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Si: 0,10 <6k < 0,20, les effets P- A peuvent étre pris en compte de maniére approximative
en amplifiant les effets de l'action sismique calculés au moyen d'une analyse élastique du

lerordre par le facteur:

_
(1-6y

Si: 6k > 0,20, La structure est potentiellement instable et doit étre redimensionnée Les
résultats obtenus par le calcul numérique sont donnés par le tableau suivant :

Sens longitudinal :

Niveaux W (KN) Pk (KN) hk (m) Ak (KN) Vx (KN) 0
7 143,0854 | 143,0854 3,00 0,0025 1798,04 6,63x10°
6 161,6503 | 304,7357 3,00 0,0025 3419,71 7,43x10°
5 165,3309 | 470,0666 3,00 0,002 5126,7 6,11x10°
4 169,6806 | 639,7472 3,00 0,002 6833,68 6,24x10°
3 169,6806 | 809,4278 3,00 0,002 8540,67 6,32x10°
2 173,3717 | 982,7995 3,00 0,002 10329,59 | 6,34x10°
1 177,5493 | 1160,3488 3,00 0,0015 12118,51 | 4,79x10°
R.D.C 181,3057 | 1341,6545 3,25 0,0005 13981,11 | 1,48x10°
Tableau V.4 : I’effet P-A Sens longitudinal.

Sens longitudinal :

Niveaux Wg (KN) | Pk (KN) hk (m) Ak (KN) Vy (KN) 0

7 143,0854 | 143,0854 | 3,00 0,009 1798,04 2,39x10*

6 161,6503 | 304,7357 | 3,00 0,009 3419,71 2,67x10*

5 165,3309 | 470,0666 | 3,00 0,009 5126,7 2,75x10*

4 169,6806 | 639,7472 | 3,00 0,0085 6833,68 2,65x10*

3 169,6806 | 809,4278 | 3,00 0,0085 8540,67 2,69x10*

2 173,3717 | 982,7995 | 3,00 0,007 10329,59 | 2,22x10*

1 177,5493 | 1160,3488 | 3,00 0,0055 12118,51 | 1,76x10*

R.D.C 181,3057 | 1341,6545 | 3,25 0,0025 13981,11 | 7,38x10°

Tableau V.5 : ’effet P-A Sens transversal.
Ok <0,1
Donc :

L effet P-A est négligeable pour les deux directions transversale et longitudinale.
Conclusion:

Reposons sur les résultats obtenus dans cette étude dynamique, on peut dire que notre
batiment est bien dimensionné et peut résister aux différents chocs extérieurs, tel que le
séisme apres un ferraillage correcte.
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VI.1. Introduction :

Les eléments principaux, sont les éléments qui interviennent dans la résistance aux
actions sismique, ainsi qu’aux actions dues aux charges permanentes et les charges
d’exploitation. Le ferraillage de ces éléments doit étre calculé de maniére a résister les
combinaisons de différentes actions, en considérant le cas le plus defavorable. Les
reglementations en vigueur « BAEL9let RPA99 » nous dictent un certain nombre de
combinaison avec lesquelles nous allons travailler.

V1.2. Les combinaisons de calcul :

Les combinaisons des actions sismiques et les actions dues aux charges verticales et
horizontales sont données ci-dessous, les éléments de la structure doivent étre ferraillés par les
combinaisons des charges sur la base de reglements BAEL91 et RPA99/V2003.

Sollicitations du 1°" genre(BAEL91); 1,35G + 1,5Q
0,8G+ E

Poutres {
G+Q+E

Sollicitations du 2°™me genre(RPA99/V2003);{

Sollicitations du 1°" genre(BAEL91); 1,35G + 1,5Q
0,8Gt+E

Poteaux {
G+Q=tE

Sollicitations du 2°™e genre(RPA99/V2003);{

V1 .3. Ferraillage des poutres :
a) Méthode de calcul :

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

Les sections des armatures seront déterminées sous les sollicitations du 1% et du 2™ genre :
— Sollicitation du 1°" genre : Sp1=1,35G+1,5Q — Moment correspondant Msp;

Sp, = 0,8G + E.

Spy = G+ Q+E — Moment correspondant Mg,
P2 = T

— Sollicitation du 2™ genre : {

(hdspl
Msp2

| Msp1
khdspz

< 1,15; On détermine les armatures sous Sp,

> 1,15; On détermine les armatures sous Sp,

Dans le calcul relatif a «I’ELUy, on introduit des coefficients de sécurités (ys ; vp)-

Ys =1 = o5, =400 MPa

Pour une situation accidentelle : {Yb — 1,15 — o, = 18,48 MPa

Ys = 1,15 - o, = 348 MPa

Pour une situation courante : {Yb 15 > Gy, = 14,20 MPa

.
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b) Recommandations du DTR pour Les armatures longitudinales :
Selon le R.P.A 99 (version 2003), on a:
— Section d’armature minimale : Amin=0,7%b h

Anax1 = 4%Db h;; Zone courante

— Section d’armature maximale: {
Apax2 = 6%Db h;; Zone de recouvrement
— Le diametre minimum est de 12 mm ;

40¢ en zone I et I1

— La longueur minimale des recouvrements est de : {
506 en zone III
— Les armatures longitudinales supérieures et inférieures doivent étre coudées a 90°.

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 travees seront ferraillées pour une situation durable et sur appuis pour une
situation accidentelle.

V1.3.1. Exemple de calcul :

Une seule poutre sera calculée en détail, les résultats des autres poutres seront résumeés
dans un tableau.

V1.3.2. Ferraillage des poutres du plancher terrasse :

L’exemple ci-dessous sera fait pour une poutre principale de rive, les moments Msp: et
Msp2 sont tirés a partir du logiciel ETABS.

a) Ferraillage sur appuis :
Terrasse :

- poutre de rive :

Sens principal :

Mgy = 1873KN.m Mgy, : e caleul se fai
Ona : {MSpZ =17,98KN.m sz— 1,04 < 1,15 — Donc le calcul se fait sous Sp1

Le moment réduit py :

Mg 1873x10°
“bxd2xo, 30x40,52x 14,20

m = 0,027

A partir de ’abaque — B = 0,9865

<
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A Mepr 18,73 x 103
¥ T Bxdxog 09865 x 40,5 x 348

= 1,35 cm?/m

V1. 2 Vérification du ferraillage de la poutre :
a) Condition de non fragilité :

A 0,23 XbxdX fipg 0,23x30x40,5x%x2,1 147 em?
. = = = ) Cm
i fe 400

Apin = 0,5% X b X hy = 0,005 x 30 X 45 = 6,75 cm?/ml
— condition vérifiée sur toute la section.

Aadpt > Max (Acat, Amin) — Amin =6,75cm#ml ... ... ... ... ... ... Condition vérifiée.
On adopte : 3T12 + 3T14 — As= 8,01 cn?

b) Contrainte de cisaillement :

T =56,57 KN

T 5657 x 10

“bd_ 30x405 047 Mpa

Ty

T,= min (0,13fcsg; 5 MPa) = min (3,25 MPa ; 5 MPa) = 3,25 MPa.
T, =047MPa<T,=325MPa ................. Condition vérifiée ;

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

c) Détermination du diamétre des armatures transversales :
< mi {h b } in{12,86 30 12 } 8
. — . ) S = .
d)t < min 35 10,(])1 min{12,86 mm; 30 mm; 12 mm (I)t mm

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

D’apres le RPA 99/V2003 :

h
Zone nodale : S; < min {Z' 30 cm; 124)1} = min{11,25 cm; 30 cm; 16,8 cm} —» S, = 10 cm

Zone courante: S <h/2=225cm - S;=15cm

e) Vérification de la section d’armatures minimale:

T, = min {0,15%; 4 MPa} = min{2,5 MPa; 4 MPa} = 2,5 MPa
b
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A fe o (Ty — 0,3f;) >(Tu—0,3ft]-)xb0><StXE

Yo 0,9(sina + cosa) fe

A; > 1,79 cm?
by.S¢  Ys  0,9(sina + cosa) — B = A 2 cm

f) Ancrage des armatures tendues :

15 = 0,6 Y% fizg = 0,6 X (1,5)? x 2,1 = 2,84 MPa
La longueur de scellement droit : Ls= ¢.fe / 4.75
Avec:

¢ : Diametre d’une barre.

Ls=1,4x235/(4x2,84) =28,96 cm

Cette longueur dépasse la largeur d’appuis « selon les dimensions des poteaux », donc il faut
courber les barres avec un rayon :

r=55¢=55x08=77cm

e)Calcul des crochets :

Crochets courants angle de 90°.
Lo=d-(c+¢/2+r); Profondeur utile d = 40,5 cm.

Ls —2,19r — L,
L=
1,87

d=14cm;L>=40,05cm;L;=-14,95cm
h) Compression de la bielle d’about:

La contrainte de compression dans la biellette est de :

op = ?;Avec : S = ab - o, = E;Oﬁ "a" est la longueur d'appui de la biellette.
V2
5. = fe2s
b =
Yb

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

0,8 X feas 2T 0,8 X feog 2Ty 2X%X5657%x1,5
= > —<————>o2a=2——"———-— > az=
Yb ab Yb 0,8 Xb X feg 0,8x30x25x 10
=0,028m=2,8cm

Op

a’=b—4=26cm
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a=min (a’; 0,9d) = min (26 cm ; 36,45 cm) = 26 cm
a>350cm.................. ... ... Condition vérifiée.
i ) Entrainement des armatures:

- Vérification de la contrainte d’adhérence :

Tser = < Tser = s X frog

0,9d x g x n
ys : Coefficient de cisaillement : ys = 1,5 pour H. A ;

T : L’effort tranchant maximum : T = 56,57 KN ;

n : Nombre de armatures longitudinaux tendus : n=3;

u : Périmetre d’armatures tendue : p=ndp=nx 1,4 =4,40 cm

T B 56,57 x 103
09d X uXn 36,45 x 4,40 x 3 x 102

Tser -

= 1,18 MPa

Teer = 1,5% 2,1 = 3,15 MPa

j) Vérification des contraintes a ’ELS :
Mser = 45,65 KN ; A =8,01 cm/m

1) Position de I'axe neutre:

Soit "y" la distance entre le centre de gravité de section homogeéne "s" et la fibre la plus
comprimée.

b 2
%_nA(d_y):()—>15y2—15><8,01><(40,5—y)=0

15y* + 120,15y — 4866,08 = 0
y =14,45 cm
2) Moment d’inertie :

by? 30 x 14,453
[= ==+ nAd—y)? = ——"—

3 + 15 % 8,01 x (40,5 — 14,45)% = 111706.05 cm*

3) Détermination des contraintes dans le béton comprimé :

K Mser X 45,65 X 10° X 14,45 = 5,91 MP

= X = = =

Obc Y =1 YT 111706.05 ’ ’ a

Opc = 5,91 MPa < G, = 0,6f.,5 = 15 MPa ...... ...... ... ... Condition vérifiée.
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- Les résultats obtenus sont notés dans les tableaux suivant :
Sens longitudinal :
Poutre principale (30x45) cm? :

Poutre de rive :

. . Moments (KN.m) Acalculé Anmin Aadopts
Niveaux. Sections Msoy Mspa (cm?) (cm?) (cm?)
Appuis 18,73 17,98 1,30 3T14 = 4,62
Terrasse. travée 12,16 11,04 0,84 0.7 3T12 =3,39
DuR.D.C | Appuis 13,91 15,43 0,96 67 3T14 = 4,62
au ,
76me gtage. | travée 9,54 11,17 0,66 3T12 = 3,39

Tableau VI.1 : récapitulatif du ferraillage des différents niveaux.

Poutre intermédiaire :

. . Moments (KNm) Acalculé Amin Aadopté
Niveaux. | Sections Mspy Mspa (cm?) (cm?) (cm?)
Appuis 22,23 22,04 1,55 3T14 = 4,62
Terrasse. I ravée 30,32 23,08 1,39 6.75 3T12 = 3,39
DuR.D.C |  Appuis 16,51 17,48 1,14 3T14 = 4,62
au 6,75
7¢me étage. | travee 15,94 14,22 1,10 3T12=3,39

Tableau V1.2 : récapitulatif du ferraillage des différents niveaux.

2-Sens transversal :
Poutre secondaire (30x40) cm? :
Armature longitudinale :

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

Amin =0,5% .b.h;= 0,5 x 30 x 40/100 = 6 cm? (sur toute la section).

Poutre de rive :

. - Moments (KNm) Acalculé Amin Aadopté
Niveaux. | Sections Mspy Mspa (cm?) (cm?) (cm?)
Terrasse. | AAPPUis 15,65 16,93 1,23 6 3T12 = 3,39

" | travée 10,95 8,62 0,59 3T12 = 3,39

DuR.D.C | Appuis 13,57 14,53 1,07 3T12 = 3,39
au - 6

76me gtage, | LraVee 8,68 9,30 0,68 3T12 =339

Tableau V1.3 : récapitulatif du ferraillage des différents niveaux.
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Poutre intermédiaire :

. . Moments (KN.m) Acalculé Anin Aadopts
Niveaux. | Sections Mspy Mspo (cm?) (cm?) (cm?)
Terrasse. | APPUS 29,79 24,75 1,70 6 3T12 = 3,39

| travée 19,95 14,84 1,01 3T12 = 3,39

DuR.D.C | Appuis 22,61 20,73 1,79 3T12 = 3,39
au , 6

7¢me gtage. | TFAVEE | 16,00 11,66 0,79 3T12 = 3,39

Tableau V1.4 : récapitulatif du ferraillage des différents niveaux.

Poutre principal : (Rive et intermédiaire)

Etages courants et terrasse.

/ 7 7 3T14

% @ <«——— Appui

498

* * Q <«—— Travée

\ A 3 3T12

Figure VI.1 : ferraillage des poutres.

Poutre secondaire : (Rive et intermédiaire)

Etages courants et terrasse.

/ 7 7 3T12

o o | <«——— Appui

408

* * Q <«—— Travée

\ A A 3T12

Figure VI.1 : ferraillage des poutres.
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V1.4. Ferraillage des poteaux :
V1.4.1.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
égale au maximum des sections données par les 6 combinaisons suivantes :

( Nmax; M
Premier genre : 1,35G + 1,5Q - Nmin; Mcorrespondant - A,
N

correspondant - Al

Mmax; correspondant Az

9
08G + E Nimax; Mcorrespondant - Ay
Deuxieme genre : {G ’+ Q_+ E - { Niin; Mcorrespondant - A
\ N M nax; Ncorrespondant - Az

Dans le calcul relatif a «I’ELU», on introduit des coefficients de sécurités (ys ; Yp)-

Ys =1 - o5 =400 MPa

Pour une situation accidentelle : {Yb = 1,15 — o, = 18,48 MPa

Ys = 1,15 - o5 = 348 MPa
Yo = 1,5 = op = 14,20 MPa

Pour une situation courante : {
V1.4.2.Ferraillage exigé par le RPA 99/2003 :

— Les armatures longitudinales doivent étre haute adhérences droites et sans crochet ;
— Le pourcentage minimale des aciers sur toute la longueur sera de 0,9% (zone 111) ;

— Le pourcentage minimale des aciers sur toute la longueur sera de 0,4% en zone courante,
0,6% en zone de recouvrement ;

— Le diamétre minimum est de 12 mm ;
— La longueur minimale des recouvrements est de : {50¢ en zone III

— La distance dans les barres verticales dans une face du poteau ne doit pas dépasser 35 cm en
zone 111 ;

— Les jonctions par recouvrement doivent étre faites si possible a I’extérieure des zones
nodales.

On fait un seul exemple de calcul, pour un seul niveau et les autres résultats des calculs sont
donnés dans des tableaux.

<
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Le tableau suivant donne les sections minimale et maximale imposée par le RPA 99/2003 :

Type des poteaux Anmin =0,9% x S Amax1=0,4% X S Amax2 =0,6% X S
Type 1 (50 x 50 cm?) 22,5 100 150
Type 2 (45 x 45 cm?) 18,23 81 121,5
Type 3 (40 x 40 cm?) 14,4 64 96

Tableau VI.5 : Armatures minimales et maximales pour les poteaux.

V1.4.3 Exemple de calcul :

V1.4.3.1 Les sollicitations défavorables :

Le tableau suivant donne les sollicitations défavorables du premier genre,

L’unité est de N [KN] et M [KN.m] :

oo rade —— Type 1(50x50 cm?) | Type 2 (45 x 45 cm?) | Type 3 (40 x 40 cm)
R Nima 834,88 281,35 202,27
Meor 0,492 1,561 0,458
o Nimin 181,3 72,32 12,18
Moor 5,66 778 0,542
- M 16,2 18,366 17,857
Neor 546,51 91,03 31,15

Tableau V1.6 : Sollicitations du premier genre.

Le tableau suivant donne les sollicitations défavorables du deuxieme genre,

L’unité est de N [KN] et M [KN.m] :
Etages Type 1 (50 x 50 cm?) | Type 2 (45 x 45 cm?) | Type 3 (40 x 40 cm?)
Combinaison P yp yp

N Nimax 1935,64 626,48 189,7

Meor 42,612 25,662 30,269
o Ninin 1392,65 333,99 56,44

Meor 5,994 17,895 2,845
o Mmax 63,164 73,326 51,93

Neor 380,86 91,32 10,63

Tableau V1.7 : Sollicitations du deuxiéme genre.

V1.4.3.2 Calcul d’un poteau :

Un seul poteau de type 1 sera calculé en détail, les résultats des autres poteaux seront

notés dans un tableau.




Chapitre VI : Ferraillage des portiques.

Méthode de calcul :

1. On détermine le centre de pression puis le moment :

_M
°TN
H¢
Mu=Nu(d—7+e)

2. On vérifie si la section est surabondante :

N, <0,81f,c XxbXxH
1- 0,514Nu>

<
M“_N“de(bxd><fbc

Si les conditions sont Vérifiées, alors la section est surabondante et les armatures ne sont pas
nécessaires (A=A’ =0)

3. Sinon, on calcul la section des armatures :

( My
=y xdxo,
M,
14 - BXxdX o
N
kASl:AS_G_:

4. On calcul la section des armatures minimale, puis on choisit la plus grande section
calculée précédemment :

{Amin = 0,9% X b X H;
Aadoptée = maX{Ali Ay s Amin}

V1.4.3.3. Exemple de calcul :

Combinaison de 1°" genre :

Poteaux RDC (50x50) cm2:

Nmax = 834,88 KN ; Mcorrespondant = 0,171 KN.m

1. Détermination le centre de pression :

M _ 0171

N 834,88

= 0,0002

)

H
M, = N, (d - 7t + e) = 834,88 x (0,45 -4 0,0002) = 167,14 KN.m
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2. Vérification si la section est surabondante :

{Nu <0,81f,c XxbxH

Nu
M, <N, x d x (1 _ O,514—.d.fbc)

b

N, < 0,81 x 14,20 x 0,50 x 0,50

M, < 83,49 x 0,45 X (1 — 0,514 x

83,49 x 10*
500 x 450 x 14,20

N, =83,49t< 2821t ............... condition vérifiée.

{Mu =16,714tm < 32,52tm ........

....... condition vérifiée.

Les deux conditions sont vérifiées donc la section est surabondante, les armatures ne sont pas
nécessaires (A = A’=0).

3. On calcul la section des armatures minimale, puis on choisit la plus grande section
calculée précédemment :

Poteaux (50x50) :

Apin = 0,9% X 50 X 50 = 22,5 cm?
Aqdoptee = Max{Ay; Ay; Ag; Ay; As; Ag; Amin} = max{0; 0; 0;0;0; 0; 22,5} = 22,5 cm®

Poteaux (45x45) :

A = 0,9% X 45 x 45 = 18,23 cm?
Aadoptée = Max{Ay; Ay; Az; Ay; As; Ag; Amin} = max{0; 0; 0; 0; 0; 0; 18,23} = 18,23 cm?

Poteaux (40x40) :

Ay = 0,9% X 40 X 40 = 14,4 cm?
Aqdoptee = Max{Ay; Ay; Az; Ay; As; Ag; Amin} = max{0; 0; 0;0;0; 0; 14,4} = 14,4 cm®

Les résultats obtenus sont notés dans le tableau suivant :

1°" genre 2°M genre A Ar
Niveaux | Cas | Ny My | A | Nac Macc | Acal (CFT]I:) (g"r';pzt)ee
(KN) [ (KN.m) | (cm?) | (KN) | (KN.m) | (cm?)
Typel | A | 834,88 | 0492 | 0 | 193564 42,612 | 0 16
(50x50) | B | 1813 | 566 | 0 |139265| 5994 | 0 | 225 | o0
em? | C |54651| 162 | O | 380,86 | 63,164 | O ’
Type2 | A |481,35| 1,561 | 0 | 626,48 | 25662 | O
(45x45) | B | 7232 | 778 | 0 | 333,99 | 17,895 | 0 | 1823 | 24T
em? | C | 91,08 | 18,366 | 0 | 91,32 | 73326 | O ’
Type3 | A | 202,27 | 0458 | 0 | 189,7 | 30,269 | O
(40x40) | B | 12,18 | 0542 | 0 | 5644 | 2845 | 0 | 144 | 2241
em? | C | 31,15 | 17,857 | 0 | 10,63 | 51,93 | 0 ’

Tableau V1.8 : Ferraillage des poteaux.
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V1.4.3.4. Vérifications de la contrainte de cisaillement :

Le poteau le plus sollicité est de type 1 (50 x 50 cm3).

T =998 KN
_ T _998x10 _ o
TP dT s0x45 a

T, = min (0,13f,,5; 5 MPa); Fissuration préjudiciable.

T, = min (3,25 MPa; 5 MPa) = 3,25 MPa.

T, = 0,04 MPa < t, = 3,25 MPa. ... ......... ... ... Condition vérifiée ;
I ny a pas de risque de cisaillement.

V1.4.3.5 Calcul des armatures transversales :

Le calcul des armatures transversales se fait suivant les directives données par I’article 7.4.2.2
du RPA 99/2003.

1. Le diamétre des armatures transversales :

¢, 20
¢t>§=?=6,67mm - ¢ =8 mm

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

Ar _ pa X Vu
Se  hyXfe

V. : Effort tranchant de calcul ;
h, : Hauteur totale de la section brute ;

fe: Contrainte limite élastique de 1’acier d’armature transversale ;

2,55i Ag = 5
3,75 si Ag < 5

pa : Coefficient correcteur égale a : {
St : Espacement des armatures transversales.
2. L’espacement :

D’apres le RPA 99/2003 on a :

Zone nodale : S; < min{lOd)l ;15 cm} = 15cm — onprend S; = 10 cm
Zone courante : S¢ < 15¢, = 30 cm — on prend S; = 15 cm
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3. Calcul de I’élancement géométrique :

\ lr 05, 05x325 395 < & 375
= — = = = = =
e b b 0,50 ’ Pa =2

Donc :

S xpaxVy  15x3,75%x9,98

A, = = = 2
t h, X f 50 x 235 0,05 cm

4. Quantité d’armatures transversales minimales :

A
' en % est donné comme suit 3 < Ag <5 - 0,5%
TXxb
Alors-{ Zone nodale : A, = 0,5% X 10 X 50 = 2,5 cm?
"(Zone courante : A, = 0,5% x 15 X 50 = 3,75 cm?

5. Vérification de la section minimale d’armatures transversales :

A X fo 0,4 X b X S;
> max{t,; 0,4 MPa} =04 MPa > A, > ——
b xS, fe

= 0,50 cm?
< 3,75 cm?; condition vérifiée
6. 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 {Ee;b; h; 60cm} = max{54,17 cm; 50 cm; 50 cm; 60 cm} = 60 cm
L'=2h=90cm

80cm 80 cm
—> «—»>
I 30cm
60 cm

Figure V1.2 : Zone nodale.
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68 >
4T16
Poteaux (50x50) cm?
(R.D.C ... 2°™ étage)
12T16
$8 4 >
2T16 2T16
2T14
Poteaux (45x45) cm?
(3°M étage ... 5™
étage)
8T14+4T16
08 4 >
2T14 2T14
2T12

Poteaux (40x40) cm?

(6°™ étage ... 7™
étage)

8T12+4T14

Figure V1.3 : ferraillage des poteaux.
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Chapitre VII : Ferraillages des voiles.

VII.1. Introduction :

Le voile ou mur en béton armé est un élément de construction vertical surfacique coulé
dans des coffrages a leur emplacement définitif dans la construction. Ces éléments
comprennent habituellement des armatures de comportement fixées forfaitairement et des
armatures prises en compte dans les calculs.

Les voiles sont dont la longueur est au moins (04) fois supérieure a la largeur. Le réle
principal des voiles est de reprendre les efforts horizontaux (séisme, poussée des terres) grace
a leurs rigidités importantes.

L’¢épaisseur minimale est 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. Pour cette structure, la
hauteur d’étage est de 3,25 m pour le R.D.C et 3,00 m du 1* étage au 7°™ étage, a cet effet
I’épaisseur du voile sera prise en appliquant la formule suivante :

he 325

7257 25

= 13 cm ;1'épaisseur des voiles est égale a 20 cm.

Les voiles sont des éléments verticaux ayant deux dimensions grandes par rapport a
I’épaisseur, ainsi tout poteau «allongé» de longueur supérieur a 5 fois son épaisseur est
considéré comme un voile.

VI1.2. Le systeme de contreventement :

Les systéemes de contreventement représentent la partie de la structure qui doit reprendre
les forces horizontales dues aux actions climatiques et géologiques, dans cette construction, le
systéme de contreventement est mixte (voile - portique), il est conseillé en zone sismiques car
il a une capacité de résistance satisfaisante.

Mais ce systéme structural est en fait un mélange de deux types de structure qui obéissent a
des lois de comportement différentes de I’interaction portique-voile, naissent des forces qui
peuvent changées de sens aux niveaux les plus hauts et ceci s’explique par le fait qu’a ces
niveaux les portiques bloquent les voiles dans leurs déplacement. Par conséquent une
attention particuliére doit étre observée pour ce type de structure.

a) Conception :
- 11 faut que les voiles soient placés de telle sorte qu’il n’y ait pas d’excentricité (torsion) ;
- Les voiles ne doivent pas étre trop éloignés (flexibilité du plancher) ;

- L’emplacement des voiles ne doit pas déséquilibrer la structure (il faut que les rigidités dans
les deux directions soient tres proches).

.
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b) Calcul :

Dans les calculs, on doit considérer un modele comprenant I’ensemble des éléments
structuraux (portique - voiles) afin de prendre en considération conformément aux lois de
comportement de chaque type de structure.

VI1.3. Le principe de calcul :

Selon I’article [7.7.4 du RPA 99 version 2003], le calcul des voiles se fera exclusivement
dans la direction de leur plan moyen en appliquant les regles classiques de béton armé
(DTRB.C.-2.41 " CBA93 ") si les conditions suivantes sont satisfaites :

e Satisfaction des conditions de dimensionnement fixées par le [RPA99
(version2003)/7.7.1] (voir chapitre I1)

e Les voiles de contreventement sont disposées dans deux directions orthogonales.

e Pour notre structure, les deux conditions précédentes sont satisfaites, par la suite on
devra disposer les ferraillages suivants:

- Des aciers verticaux

- Des aciers horizontaux. [RPA99/2003/7.7.4]

e Les sollicitations de calcul seront déterminées sous les combinaisons d’actions
suivantes :

0.8G+E
G+Q+E ...........[RPA99/2003/V.5.2]
1,35G + 1,5Q

a) La méthode de calcul :

On utilise la méthode des contraintes (la formule classique de la RDM) :

N MxV 0,855z
<og=——m=
At S o 115 18,48 MPa

012 =

Avec :

N : effort normal appliqué.

M : moment fléchissant appliqué.

A : section du voile.

V : distance entre le centre de gravité du voile et la fibre la plus éloignée.
I : moment d’inertie.

On distingue 3 cas :

<
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Premier cas :

(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 RPA 99/2003 : Amin = 0,15aL.

Deuxiéme cas :

(o1 et 62 ) < 0; La section du voile est entierement tendue « pas de zone comprimée ». On
calcul le volume des contraintes de traction, d’ou la section des armatures verticales :

F
A, = —=; On compare A, par la section minimale exigée par le RPA99/2003:

fe

- Si: Av<Anin=0,15% aL , On ferraille avec la section minimale ;
- Si: Ay> Anin, On ferraille avec Av.

Troisiéme cas :

(o1 et o2 ) sont de signe différent, la section du voile est partiellement comprimée, donc on
calcul le volume des contraintes pour la zone tendue.

b) Armatures verticale :

Ils sont disposés en deux nappes paralléles servant a répondre les contraintes de flexion
composee, le RPA exige un pourcentage minimal égal a 0,15% de la section du béton. Le
ferraillage sera disposé symetriqguement 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 1’épaisseur du voile.

¢) Armatures horizontales :

Les armatures horizontales paralléles aux faces du mur sont distribuées d’une fagon
uniforme sur la totalit¢ de la longueur du mur ou de I’élément du mur limité par des
ouvertures, les barres horizontales doivent étre disposées vers 1’extérieure.

Le pourcentage minimum d’armatures horizontales données comme suit :
* Globalement dans la section du voile 0,15% ;

* En zone courante 0,10%.

d) 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 diameétres de 6 mm lorsque les barres
longitudinales ont un diamétre inférieure ou égal a 20 mm et de 8 mm dans le cas contraire.
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e) Armatures de coutures :

L’effort tranchant doit étre repris par des aciers de coutures tout au long des joints de
reprise de coulage, leur section est donnée par la formule suivante :

A —11T
V] ) f‘e
T =14V,

V. : Effort tranchant calculé au niveau considéré.

Cette quantité doit s’ajouter a la section d’acier tendue nécessaire pour équilibrer les efforts
de traction dus au moment de renversement.

VIl.4.Ferraillage des voiles :
On a 3 types de voiles a calculer :

VIl.4.1.Ferraillage du premier type de voile :

A=0,43 m?

0,5m

V=1325m

1=0,31m* 2,15 m 0,5m

A
\4
A
v

Figure VII.1. Schéma du voile + poteau.
0,8G +EY:
N = 861,49 KN
M =18,36 KN.m
Vu=11,3KN

1. Détermination des contraintes :

— 2
=qt—7 = 0.43 + 031 = 2672,72 KN/m
k N MxV 861,49 18,36x11,3
0y, = — = —

J N MxV 86149 1836x11,3
0-1 = = =

— = = 2
A I 043 031 1334,21 KN/m




Chapitre VII : Ferraillages des voiles.

VI1.4.2.Ferraillage du deuxieme type de voile :

A =0,455 m?

0,5m 0,5m
V=2275m

| =2,85m* 05m 4,55 m 05m

A
\ 4
A
v
A
v

Figure VII1.2 : Schéma du voile + poteau.
0,8G +EY:
N =1021,58 KN
M =9,85 KN.m
Vy =5,86 KN

1. Détermination des contraintes :

(; N, MxV_102158 985x586 . o0
{01_A I 0455 285 2265ABKN/m

_N_MxV_102158 985x586 . . o o
2= 3~ "1 = 0455 285 22Z497KN/m
VI11.4.3.Ferraillage du troisieme type de voile :

0,5m
+—>
A=0,51m?
V=1275m
| =0,28 m* 2,55 m
Figure VI1.3 : Schéma du voile + poteau.

0,8G +EY:
N = 643,29 KN
M =5,37 KN.m
Vu = 3,26 KN
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1. Détermination des contraintes :

( N MxV 64329 537x3,26

P — — 2
{ 01 =% + . 051 + 0.28 1323,88 KN/m
B N MXxV B 643,29 5,37 X 3,26 — 1198.83 KN/m?
\%2= 3~ "1 = 051 028~ L19883KN/m

Pour les trois types de voiles on est dans le 1* cas, (o1 et 62 ) > 0, La section des voiles est
entierement comprimée « pas de zone tendue ». La zone courante est armée par le minimum
exigé par le RPA 99/VV2003 :

Amin=0,15.a.L

VI11.5. Calcul des armatures verticales :

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

Anmin=0,15.a.L

On calcule le ferraillage pour une bande de 1 métre (L = 1m).
Anmin =0,15.a. 1m=0,0015 x 20 x 100 = 3,00 cm#/ml

1. Le diamétre :

D <a/10 (mm)

D<200/10

D <20 mm

On adopte :

D =12 mm2,

2. L’espacement :

Selon le BAEL 91, ona:

St< min {2.a; 33 cm}

St< min {40cm ;33 cm} — St=33cm ..., (1)
Salon le R.P.A 99/VV2003 on a:

St< min {1,5.a; 30 cm}

St< min {30cm ;30cm} —» St=30cm ...........ooeenennn.. 2)
Donc :

St <min { Sta€eL ; StrPA99V2003 }
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St<30cm

On adopte : un espacement de St = 20 cm.

Le choix de la section des armatures verticales est : 5T12 = 5.65 cm?/ml.
VI1.5.1.Calcul des armatures horizontales :

On adopte :

Le méme ferraillage que les armatures verticales soit 5T12 = 5.65 cm?/ml
Avec :

Un espacement de 20 cm.

VI1.5.2.calcul des armatures transversales :

Daprés 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;

Donc :

On prend 448 par m2.

VI11.6. Vérification a ’ELS :

VI11.6.1.Vérification des contraintes de cisaillement :
Selon le BAEL 91/99

Vu=113KN

_ Ve 113x10 o
TP dT100%x09%x20 a

T, = min (0,13f,,5; 5 MPa); Fissuration préjudiciable.
T, = min (3,25 MPa; 5 MPa) = 3,25 MPa.
T, = 0,063 MPa < T, = 3,25 MPa................... Condition vérifiée ;

Selon le RPA 99/2003 :

14T 14x113x 10
™ T 5 d T 100x09x02

= 0,088 MPa

Tp = 0,088 MPa < T, = 0,2f.,3 = 5 MPa ... ... ... ... ... ... Condition vérifiée ;

Donc il n’y a pas de risque de cisaillement.
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VI1.7. Disposition des armatures :
VI1.7.1. 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 I'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 étre au plus égal a 15 cm.

OnaSi=30cm — St/2=15ecm<20cm ................ Condition Vérifiée.

L=215cm— L/10=21,5cm

5T12 5T12

w2 )
SIS H |

L/10 \/ L/10
— 8 | [———

Figure VII. 4. Coupe transversal des trois types de voiles.
VI1.7.2 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 régles de béton armé en vigueur St < min (1,5.a ; 30 cm).

-Le diametre des barres verticales et horizontales des voiles ne doit pas dépasser 1/10 de
I'épaisseur du voile.

VI1.7.3 Armatures transversales :
Les deux nappes d'armatures doivent étre reliées avec au moins 4 épingles au métre carré.

Dans chaque nappe, les barres horizontales doivent étre disposées vers I'extérieur.
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5T12p.m —L !
|__ —_)— i — =] = - = _.|_
L1y |
I i 5T12 p.m
Y |
| |
| |
| |
! !
| !
L O B
I I

Figure VIL.5. Vue de face de voile.
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VIII1.1. Introduction :

L’infrastructure est une des parties essentielles d’un batiment, car elle est en contact direct
avec le sol d’assise, elle assure la transmission des charges apportées par la superstructure
vers le sol, et avec sa bonne stabilité et sa bonne résistance elle assure :

- un bon encastrement de la structure dans le sol.
- une bonne transmission des efforts apportés par la superstructure au sol d’assise.
- une bonne limitation des tassements différentiels et déplacements sous forces horizontales.

On distingue les fondations superficielles (semelles et radiers) et les fondations profondes
(pieux et puits).

L'instabilité des constructions lors d'un séisme majeur est souvent causée par les sous
dimensionnement des fondations. Celles-ci doivent transmettre au sol, les charges verticales,
les charges sismiques horizontales. Cela exige d'une part une liaison efficace des fondations
avec la superstructure, et d'autre part, un bon ancrage au niveau du sol.

Choix du type des fondations:

Le choix du type des fondations dépend essentiellement, des facteurs suivants :
- La capacité portante du sol.

- Les Charges transmises au sol.

- La distance entre axes des poteaux.

- La profondeur de bon sol.

- D’aprés le rapport du sol, la structure sera fondée sur un sol dont :

Contrainte admissible : oso = 1.4 bars.

Coefficient de raideur : K =40 MN/m3.

Profondeur d’ancrage : H= 2,4 m.

Pour qu'il n'y ait pas de chevauchement entre deux fondations, il faut au minimum une
distance de 40 cm.

Le béton de propreté prévu pour chaque semelle aura 10 cm d'épaisseur.
Le calcul des fondations se fait comme suit :

VI111.2.Pré dimensionnement du radier :

Combinaison d’actions :

E.L.U: Nu=1,35Gr + 1,5Q7 = 19340,33 KN.
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E.L.S: Nser = Gt + Qr = 14180,73 KN.

Surface du radier:

La surface du radier est donnée par la formule suivante : — < o4

wn| =z

N = NSer = 1418,073t
osol = 1,4 bar = 14 t/m?

- N 1418073
~0s 14

>101,29 m* -» S > 101,29 m?

On prend un débord « D = 70cm » de chaque c6té dans les deux directions ce qui nous donne
une surface « Sradier = 163,92 m2. »

Condition de cisaillement :

L L
—<d<— d=20cm
<d< <d<
25_ 20 —>16,2cm_d_20,25cm—>{h=d+c=20+5zzscm
L =4,05m

Condition forfaitaire :
D’apres le BAEL 91 :
Vu : Valeur de calcul de I’effort tranchant a ’ELU ;

b : Désigne la largeur.

N, 19340,33

—_—— = 2
qQu = S, 163.92 117,99 KN/m
( Vu - Vll qu X Lmax
T =5 g ST=006fcs »e=Ghmm = =V 2
117,99 x 4,05
) -V = > = 238,93 KN
qy = 117,99 x 1m = 117,99 KN/m
- 23893 x 1072 159
\ ®=006x25x1 M
Choix final :

L’épaisseur qui satisfait aux trois conditions citées ci-avant, nous ameéne a choisir une hauteur
totale du radier est égale a 30 cm, hy = 30 cm.

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 :
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L<h<
gsShs
L

o

- 45cm < h <67,5cm - Onprend hy, = 65 cm;d = 58,5 cm; b = 40 cm

: la porté maximale de la poutre de libage, L = 4,05 m.

Vérification des contraintes :

En tenant compte du poids propre du radier et de la poutre :

Gradier = Yb [(hr X Sp) + (hp X by X z Li)]

= 25 % [(0,30 x 163,92) + (0,65 x 0,4 x 114,15)] = 1971,38 KN

N'ser = 1971,38 + 14180,73 = 16152,11 KN

!
ser

Sr

=z

= 98,54 KN/m? < 140 KN/m? ..............

La longueur élastique :

La longueur élastique de la poutre est donnée par :

AVec :

h3
> = 0,009 m4

[ : Inertie de la poutre : [ =

E : module d’¢élasticité du béton, E = 3216420 t/m?.

b : largeur de la poutre b = 0,4 m.

K : coefficient de la raideur de sol k = 400 t/m®.

_+[4x 32164200009 _
e ™ 400 x 0.4 - >i/m

... Condition vérifiée.

T
Lpax =4,05m<=XL, =8,15m............ ...... Condition vérifiée.

2

Lmax : la longueur maximale entre nues des poteaux.
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Evaluation des charges pour le calcul du radier :
Poids unitaire du radier :

_ Neer 1418073
Omax = 75 7= 763,92
Oradier = Yba X h = 25 X 0,30 = 7,5 KN/m?

= 86,51 KN/m?

- Q = Omax — Oradier — 79101 KN/mz

Donc la charge en « m? » & prendre en compte dans le calcul du ferraillage du radier est :
Q =79,01 KN/mz
VII1.3.Ferraillage du radier :

Le radier fonctionne comme un plancher renversé dont les appuis sont constitués par les
voiles qui est soumis a une pression uniforme provenant du poids propre de 1’ouvrage et des
surcharges. Donc on peut se rapporter aux methodes données par le BAEL 91. La fissuration
est considérée préjudiciable, vu que le radier peut-étre alternativement noyé et émerge en eau
douce.

VI111.3.1 Méthode de calcul :

Ce radier comporte des panneaux de dalle appuyés sur 4 cotés soumis a une charge
uniformeément répartie. Les moments dans les dalles se calculent pour une bande de largeur
unité (1ml) et ont pour valeurs :

Dans le sens de grande portée : Mox = pix X q X L2
Dans le sens de petite portée : Moy = [y X Mox
Tel que :

Mx et My : sont des coefficients fonction de a et (prend 0 a ’ELS, 0,2 a I’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 M, — panneau de rive

Moment en travée : { . L i
M; = 0,75 X M, = panneau intermédiaire

M, = 0,3 X M, — panneau de rive

Moment sur appuis : { . L Tis
pp M, = 0,5 X M, — panneau intermédiaire

VI111.3.2.Evaluation des charges :

N, 19340,33 5

qu = S_r = W = 117,99KN/m
N, 14180,73 ,

kqser = S, = 163,92 = 86,51KN/m
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4,15m \ /

3,85m

Figure VIII.1 : Schéma du panneau le plus défavorable.

Exemple de calcul :

L, 385
oc—L =

Marvrie 0,91
La dalle porte dans les deux sens.

Hx = 0,0447 ; py =0,8036

Mox = Hx X q x Ly® = 0,0447 x 117,99 x 3,852 = 78,18 KN.m/ml
Moy = Hy X Mox = 0,8036 x 78,18 = 62,83 KN.m/ml

En traveée :

Sens -X -:

My = 0,75 X My, = 0,75 x 78,18 = 58,64 KN.m

My 58,64 x 103

= _ ~ 0,057 < = 0392 » A, =0
bxdZ X fy. 100 x 272 x 14,20 H oA

i

u=0,057 — B =0,9705 ; B est tirée du tableau.

My 5864x10°
 Bxdxog 09705 x 27 x 348

A = 6,43 cm?

On adopte 6T12 cm?ml, As = 6,79 cm?ml ; Sy = 17 cm.
Sens -y -:

My, = 0,85 X Mo, = 0,85 X 62,83 = 53,41 KN.m
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My 5341x10°
T bxd?Xf,. 100x27%x 14,20

n = 0,052 < =0,392 > A’ =0

n=0,052 - B =0,973; B est tirée du tableau.

My 58,64 x 103

Bxdxo, 0973x27x348  olem

As

On adopte 6T12 cm2/ml, As = 6,79 cm#ml ; St = 17 cm.
Sur appuis :

Sens x,y:

Max =May = 0,5 Mox = 0,5 x 78,18 = 39,09 KN.m

Mg, 39,09x103
“ bxd?Xf,. 100 x27%x 14,20

m =0,038<p =0392 > A, =0

n=0,038 - p =0,981; B est tirée du tableau.

My, 39,09x10°
- Bxdxos 0,981x 27 x 348

A = 4,24 cm?

On adopte 4T12 cn?/ml, As = 4,52 cm?/ml ; St = 25¢cm ; Dans les deux sens.

On adopte le méme ferraillage pour tous les panneaux du radier.

3T12p.m filantes

e
A
3Ti2pm| 9 Cm—T— 3T12p.m
\ 17cm
38cm_, |<— ' ?4/ «— 38cm
3,85m 5
17cm ) e \ 3T12p.m filantes
38 cm
v .
4,25m

& »
<« »

Figure VII1.2 : Armatures supérieurs (en traveée).
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2T12p.m 2T12p.m

33cm | |¢ 45 cm
2T12p.m 2T12p.m

330m§ |<— —>| :7( 33cm
= par

45 cm 45¢m

3,85 m

.

2T12p.m

330m—¢—| |¢ 45 cm
e

2T12p.m 2T12p.m

4,25 m

A
v

Figure VII1.3 : Armatures inférieurs (en appuis).
VII1.4.Ferraillage des poutres de libages :

Le rapport o L /L 0,4 = >X y pour tous les panneaux constituants le radier, donc les charges
transmises par chagque panneau se subdivise en deux charges trapézoidales et deux charges
triangulaires et trapézoidales pour le calcul du ferraillage on prend le cas le plus défavorable
dans chaque sens et on considére des travees isostatiques.

a) Sens Longitudinal (x) : (Rive)
Calcul de Q':
Q : Elle est tirée du chargement de la poutre.

C’est la charge uniforme équivalente pour le calcul des moments :

. 1 Lo L —11'80>< 1 3,857 % 3,85| = 16,50 t/m?
¢=3 317, ) | T 2 3x4257) ¢ 38| = 1620t/m

Q.I* 16,50 x 4,25°
8 8

M0:

=37,25tm

Calcul du ferraillage :
En travée :

M= 0,85 x Mo = 0,85 x 37,25 = 31,66 t.m
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M, 31,66x10*
T bxd?Xf,. 40x585%x14,20

n =0,163 < =0,392 > A, =0

u=0,163 — p =0,9105 ; B est tirée du tableau.

A = M; 3 31,66 x 10* 1708 cm?
s " Bxdxo, 09105x585x348 oM
1¢T : 4T14
On adopte : {2¢me : 4T14 — A = 18,47 cm?
3¢me : 4T14
En appuis :
Intermédiaire Rive
Ma (t.m) 0,5 x Mo = 18,63 0,3xMp=11,18
n— B 0,096 — 0,949 0,058 — 0,970
As (cm?) 9,64 5,66
Aadoptse (CM?) 4T12+4T14 = 10,68 cm? 4T14 = 6,16 cm?

Tableau VIII.1: Ferraillage de la poutre sur appui suivant le sens longitudinal (Rive).
b) Sens Longitudinal (x) : (Intermédiaire)
Calcul de Q':
Q : Elle est tirée du chargement de la poutre.

C’est la charge uniforme équivalente pour le calcul des moments :
Q L2x1 L2x2

Q=-|I1-=——|Lyu+|(1—-—=——]L
2 3L2y1 X1 3L2y1 X2

J1B0 (1o 385 Vs (1o 22 Yxzes
-2 3 x 4,25% ’ 3 x 4,25 ’

= 32,98 t/m?

Q.rI? 32,98 4,252

M, =—— =
°7 g 8

=7446t.m

Calcul du ferraillage :
En travée :
M;=10,85 x Mo = 0,85 x 74,46 = 63,29 t.m

B M, _ 63,29x10*
 bxd?Xf,. 40x585%x14,20

m =0,326<p =0392 > A, =0

u=0,326 — B =0,795; B est tirée du tableau.
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A = M; _ 63,29 x 10* — 3911 cm?
s “Bxdxo, 0,795x585x348 - "
[ 187 : 4T25 _ 2
On adopte : {Zéme . 4T25 A =39,27 cm
En appuis :
Intermédiaire Rive
Ma (t.m) 0,5 x Mo = 37,23 0,3 x Mo =22,34
n—p 0,192— 0,892 0,115 — 0,9385
As (cm?) 20,50 11,69
Aadoptse (CM?) 4T16+4T20 = 20,61 cm? 8T14 =12,32 cm?

Tableau VII1.2: Ferraillage de la poutre sur appui suivant le sens longitudinal
(Intermeédiaire).

c) Sens transversal (y) :

Calcul de Q’ : C’est la charge uniforme équivalente pour le calcul des moments :

2 2
Q’ =§XQXLX1 =§X 7,901 X3;85= 20128t/m

Q.1> 20,28 x 4,25

M, =
°7 g 8

=45,79tm

Calcul du ferraillage :
En travée :
M =10,85 x Mo = 0,85 x 45,79 = 38,92 t.m

B M, _3892x10*
 bxd?Xf,. 40x585%x 14,20

m =020< =0392 > A, =0

u=0,20 - B =0,990; B est tirée du tableau.

M, 38,92 x 10*

A = = = 19,31 cm?
s TBxdxo, 0,990 x 58,5 x 348 cm

1°F : 4T16
On adopte : {2¢me : 4T14 - A = 20,36 cm?
3éme : 4T14
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En appuis :
Intermédiaire Rive
Ma (t.m) 0,4 x Mp = 18,32 0,3 x Mo = 13,74
n—p 0,094 — 0,951 0,071 — 0,9635
As (cm?) 9,46 7,00
Aadoptée (sz) 8T14 = 12,32 cm? 8T12 = 9,05 cm?2

Tableau VII1.3: Ferraillage de la poutre sur appui suivant le sens transversal.
VII1.5.Armature de peau :

Selon le BAEL 91 la hauteur de I'ame de la poutre : ha > 2(80 — 0,1f¢) = 80 cm

Dans notre cas ha = 65 cm (non vérifiée), donc notre poutre n’est pas de grande hauteur, dans
ce cas il n’est pas nécessaire d'ajouter des armatures supplémentaires sur les parois de la
poutre (armatures de peau).

VI1I1.6. Les vérifications :
Contrainte de cisaillement :

179,01 x4,25

T=2 = = 167,90 KN
2 2
_ T _16790x10 _ o
WTpdT 40x585 a

T, = min (0,13f,,5; 5 MPa); Fissuration préjudiciable.

T, = min (3,25 MPa; 5 MPa) = 3,25 MPa.

T, = 0,72MPa< T, = 3,25 MPa ... ......... ... ... Condition vérifiée ;

Diametre:

¢, < min {l, ) ,3} = min{18,57;12;40} = 12cm - ¢ = 10 cm
35" "1"10 t

Espacement :

S = min {2, 12(|)1} = min{16,25;14,4} = 144cm - S, =15cm

Donc on utilise des armatures, Fe235, soit 4T10 = 3,14 cm?

At X ﬁ: Tu oy y apn s
= max {—; O,4MPa} - 1,23MPa > 0,4MPa ... ... ... Condition vérifiée.
S¢ Xb 2
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Sens Longitudinal (x) : (Rive)

F E E ﬁ> 4T14
608

i ) 4T12

R W—— 4T14

Intermédiaire

Sens Longitudinal (x) : (Intermédiaire)

F E 8 & 415
68
i J 4T16
\ A ) 4T20
Intermédiaire
Sens transversal (y) :
—— 4T16
o 4T14
68
i J 4T14
\ E R 4T14

Intermédiaire

— 4T14

608

4T14

— 4T25

608

4T14

=

Rive

4T14

—— 4T16
4T14

608
4T12

=

Rive

3 4T12

Figure VII1.4 : Ferraillage des poutres de libages.
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Conclusion.

Le génie civil est un domaine en évolution continue vers la satisfaction des besoins de la vie
moderne. Ce projet de fin d’études, ma beaucoup aidés & mettre en pratique toutes mes
connaissances acquises durant mon cycle de formation de master.

De ce fait, ce projet ma permis de mieux apprécier le métier d’ingénieur d’état en génie civil
et son réle dans la réalisation des structures qui ne se limitent pas simplement au calcul du
ferraillage mais adopte :

- Les solutions aux problémes existants de la meilleure fagcon possible en tenant compte de
I’économie et la sécurité de la structure.

- La conception.
- La forme de I’élément et la maniére de sa réalisation.

Dans I’étude de ce projet j’ai utilisé les logiciels ETABS, AUTOCAD, SOCOTEC etc...
Parmi les avantages de ces derniers, la rapidité d’exécution et lI'exactitude des résultats.

Le role de I’ingénieur civil ne se limite pas aux calculs des éléments de la structure seulement
mais aussi a proposer des solutions sur le terrain.

J’espére que ce travail constitue un point de départ pour dautres projets dans ma vie
professionnelle et qu'il sera un bon guide pour les futures promotions.
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