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NOTATION

La signification des principales notations est la suivante :

Notations en majuscules :

A Coefficient d’accélération de zone, Coefficient numérique en fonction de I’angle de
frottement.

A Aire d'une section d'acier,

A Section d'armatures transversales,

B Aire D'une section de béton,

D Diametre,

E Module d'élasticité longitudinale,

(= Module de déformation longitudinale du béton,

Ei Module d'élasticité de l'acier,

Es Module de deformation instantanée (E;j; a I'age de j jours),

Ev Module de déformation différé (E,; a I'age de j jours),

F Force ou action en général,

Action permanente, module d'élasticité transversale,

Q Charges d'exploitations,

I Moment d'inertie,

K Coefficient,

L Longueur ou portée,

L+ Longueur de flambement,

M Moment fléchissant développé par les charges permanentes,
Mg Moment en général, moment de flexion le plus souvent,
Mg Moment fléchissant développé par les charges d'exploitations,
My Moment de calcul ultime,

Mser Moment de calcul de service,

M Moment en travée,

M, Moment sur appuis,

N Effort normal,

St Espacement des armatures transversales,

T Effort Tranchant, période,

Vo Effort tranchant a la base,

Kt Facteur de terrain,

Z Parametre de rugosité,

Znin Hauteur Minimale,

Cr Coefficient de rugosité,

Ci Cohésion,

Cq Coefficient dynamique,

Ce Coefficient d’exposition,

Che Coefficient de pression extérieure,

Cpi Coefficient de pression intérieure,

Co Coefficient de pression nette,

R Force résultante,

Fs Force de frottement,

C Coefficient de topographie,



Cc
Cs
D
W
Wyt
W,
Wp

Coefficient de compression,

Coefficient de sur consolidation,

Fiche d’ancrage,

Teneur en eau, Poids total de la structure,
Teneur en eau saturé,

Limite de liquidité,

Limite de plasticite,

N,.N,,N_, Facteurs de portance,

Sy

Ip

Ic

Se
S’
Scadm
E.LU
E.L.S

Degré de saturation,
Indice de plasticité,
Indice de consistance,
Tassement oedomeétrique,
Tassement total,
Tassement admissible,
Etat limite ultime,

Etat limite service,

Notations en minuscules :

a une dimension,
b une dimension transversale (largeur ou épaisseur d'une section),
d distance du barycentre des armatures tendues a la fibre extréme la plus
comprimeée,
d distance du barycentre des armatures comprimée a la fibre extréme la plus
comprimée,
e épaisseur, Indice des vides,
cg grosseur des granulats,
f résistance d'un matériau (avec indice), fleche,
fe limite d'élasticité de l'acier,
fej résistance caractéristique a la compression du béton age de j jours,
fy résistance caractéristique a la traction du béton age de j jours,
feos, fiog  grandeurs précédentes avec j =28 jours,
hauteur totale d'une section de béton armé,
i rayon de giration d'une section,
J nombre de jours,
k coefficient en général,
I longueur ou portée (on utilise aussi L),
n coefficient d'équivalence acier-béton ; grandeur exprimée par un nombre
entier,
S espacement des armatures en générales,
St espacement des armatures transversales,
X coordonnée en général, abscisse en particulier,
y coordonnée, parallelement au plan moyen, a partir de I'axe central d'inertie,
profondeur de I'axe neutre,
z coordonnée d'altitude,
Qayn pression dynamique,
Oref pression dynamique de référence,
o] pression di au vent.

Notations en minuscules :

@

diamétre des armatures, mode propre,



Ys
Yb

Epc

coefficient de sécurité dans 1’acier,

coefficient de sécurité dans le béton,

déformation relative,

raccourcissement relatif du béton comprimé,

allongement relatif de I'acier tendu,

raccourcissement relatif de I'acier comprimé,

coefficient de fissuration relatif a une armature,

coefficient de poisson, coefficient sans dimension,

rapport de deux dimensions ; en particulier rapport de l'aire d'acier a I'aire de

contrainte normale en général,

élancement,

contrainte tangente (de cisaillement),

contrainte de compression,

contrainte de traction, de compression dans l'acier, également notées o; et o,
angle de frottement,

contrainte de consolidation,

contrainte de traction admissible de ’acier,
contrainte de compression admissible du béton,
coefficient de pondération,

contrainte du sol,

contrainte moyenne.
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Ce projet a pour but de réaliser une structure de forme réguliére a usage d’habitation;
le bloc est en R+10+S.Sol, implantée dans la wilaya de Blida qui est classée en zone

sismique 111 selon le RPA99 version 2003.

Cet ouvrage est une structure mixte (portique-voiles) en béton armé,
le pré dimensionnement des éléments porteurs a été fait conformément au CBA93 et
RPA99 version 2003.

L’analyse sismique de la structure a été realisée par le logiciel de calcul des

structures par éléments finis ETABS

................................. ﬁ @ 5'( lm‘ X l

This project deals with the study of a building made the block composed of ground
floor plus 10 floors plus one basement and, This building is realized in the wilaya of
BLIDA which is classified in a high seismicity region (111) according to the Algerian

seismic rules RPA99 version 2003.

This construction is a mixed building (frame-walls) in reinforced concrete, the
dimension of the bearing elements were elaborated according to the CBA93 and
RPA99 version 2003.

The three-dimensional seismic analysis was conducted by ETABS computer

program.



CHAPITRE [

INTRODUCTION
ET PRESENTATION
DE LOVVRAGE



.1 INTRODUCTION :

Le projet qui nous a été confié est une tour (RDC+10+1 Sous Sol) a usage

d’habitation et commerciale, I’ouvrage en question sera implanté a la ville de

BOUFARIK (Wilaya de BLIDA) qui est classée comme zone de sismicité élevée

“’Zone III"” selon le classement des zone établit par le Réglement Parasismique

Algérien (RPA99) version 2003.

1.2 PRESENTATION DE L'OUVRAGE :

L’objet de notre projet est I’étude des éléments résistants d’ un batiment

constitu¢ d’un seul bloc de forme irréguliére en plan et en Elévation.

voiles.

1.2.1.Les caractéristigues géométriques :

Hauteur du Sous SOl ..ottt 3,06 m
Hauteur du rez-de-chaussE€e ........c.vieeieiii i, 3,40 m
Hauteur de I’étage courant ..............cooiiiiiiiiiiiiiiiiiiieee e, 3,06 m
Hauteur totale du batiment...............coviiiiiiiiii i, 34,00 m
Largeur totale en plan..............coooiiiiiiiiiiiiii e 28,75 m
Longueur totale en plan............oovviiiiiiiiiiiiiii i 34,10 m

1.2.2.0ssature :
Le batiment est constitué par des portiques (poteaux, poutres) et de

La disposition des voiles sera présentée dans 1’étude dynamique.

1.2.3.Planchers :

Vu la forme géométrique de I’ouvrage et en fonction du type de coffrage, nous

avons opté pour deux types de plancher :

e Plancher en corps creux.

e Plancher en dalle pleine Niveaux R.D.C.

1.2.4.Escaliers : (Escaliers coulés sur place comportant volées et paliers)

La structure comporte deux types d’escaliers :
e Un escalier avec trois volées et un palier intermédiaire.

e Un escalier avec trois volées avec Poutre Brisée.



1.2.5.Maconnerie :

La magonnerie du batiment est réalisée en briques creuses :
e Murs extérieurs constitués d’une double paroi de briques (10 cm et 15 cm
d’épaisseur) séparées par une lame d’air de 5 cm d’épaisseur.

e Mur intérieur constitué par une seule paroi de brique de 10 cm d’épaisseur.

1.3 CARACTERISTIQUES MECANIQUES DES MATERIAUX : [1]

Les caracteristiques des matériaux utilisés dans la construction du batiment
doivent étre conformes aux regles techniques de construction et de calcul des
ouvrages en béton armé (BAEL91) et tous les reglements applicables en Algérie
(RPA99 et CBA93).

1.3.1 Le Béton : [1]

Le béton set une pierre artificiel composee de granulats (sable+gravier), liant
(ciment) et d’eau.
a) Granulats :
Pour un béton normal les dimensions des granulats sont comprises entre :
0.2mm < Cyg< 25 mm
b) Le liant:
Le liant le plus couramment utilisé pour un béton normal est le ciment
portland artificiel de classe 325 (CPA325)
C) L’eau :
L’eau utilisée dans le béton doit étre une eau potable filtrée de toute

impureté de matiére organique

I-3-1-1- Caractéristiques mécaniques du béton :

a) Dosage du béton :

Le dosage courant d°1 m® de béton normal est :
e 350 Kg de ciment CPA325 ;
e 800 litres de graviers ;
e 400 litres de sables ;

e 175 litres d’eau.



b) Résistance a la compression :

Le béton est défini par la valeur de sa résistance a la compression a 1’age de
28 jours dite valeur caracteristique requise (ou specifiée) notee f_, ; elle est
mesurée par compression axiale de cylindres droits de révolution de diamétre
16 cm (section 200 cm?) et de hauteur 32 cm.
c) Résistance a la traction :

La résistance caractéristique a la traction du béton a j jours, notee f‘i, est

fy=06+006f; (1

conventionnellement définie par la relation :
d) Déformations longitudinales du béton :

d-1) Déformation instantanée :

Sous des contraintes normales d’une durée d’application inférieure a
24 heures ; on admet, a défaut de mesures, qu’a I’age de j jours,

Le module de déformation longitudinale instantanée de béton :

E; =110003/f;  (E;Et f; en Mpa).

d-2) Déformation différée :

Les deformations différées comprennent le retrait et le fluage ; a défaut de

mesures ; on admet que sous contraintes de longue durée d’application le

module de déformation différée du béton : E, =370G/f,  (E,et f; en

Mpa).

e) Coefficient de poisson :

Le coefficient de poisson exprime le rapport entre la déformation
transversale et la déeformation longitudinale.
On prendra v =0.2 pour les justifications aux états limites de services et

v =0 dans le cas des états limites ultimes.

f) Les contraintes limites de calcul :
f-1) Etat limite ultime :

La contrainte ultime du béton en compression o, est donnée par la relation

_ 0.85f 4

suivante : oy,
7o



7, : Coefficient de sécurite pour le béton ; il est pris égal a :
e y, =1.5situation durable ;
e 7, =1.15situation accidentelle.
f.,s 1 Résistance caractéristique du beton a la compression a 28 jours ;

0.85 : coefficient qui a pour objet de couvrir I’erreur faite en négligeant

Le fluage du béton.

A

O-bc

_ 0.85f 4
Vb

O-bc

v

2%0 35%0 &y

Figure 1.1 : Diagramme (Contrainte, Déformation) du béton a I’ELU

f-2) Etat limite de service :

La contrainte limite du béton a 1’état limite de service est :

o, =0.6f

1.3.2. Les aciers :

1.3.2.1 Aciers disponibles :

Les armatures pour béton armé sont constituées par les aciers qui se
distinguent par leur
nuance et leur état de surface, selon le BAEL91 :



Limite

Contrainte de

Type Désignation élastique Allongement rupture
(Mpa) (Mpa)
Rond lisse FeE22 215 22 330-490
FeE24 235 25 410-490
Barre,a haute FeE400 100 » 450
adhérence
Fi Is_treflles @56 mm 500 » 580
lisses

Tableau 1.1 : Caractéristiques des Aciers

c) Contraintes limites :
C-1) Etat limite ultime :

Le diagramme (contrainte, déformation) est conventionnellement défini ci

apres :

Allongement

Raccourcissement

v

Figure 1.2 : Diagramme contrainte-déformation de [’acier & I'ELU

Avec :

o, :Contrainte de I’acier ;

7, - Coefficient de sécurité de I’acier, il a pour valeur :

E. : Module d’¢élasticité longitudinale de I’acier, il est pris égal a :

7 =1.15 situation durable ;

7, =1.00 situation accidentelle.

E, =200000 Mpa

&, : Allongement relatif de ’acier : &, :T

AL




C-2) Etat limite de service :

= fissuration peu nuisible : pas de vérification ;

= fissuration préjudiciable : o, =min {%fe ;1507 };

= fissuration trés prejudiciable : o, =min {%fe ; 1507}

Avec :

n . Coefficient de fissuration ; il a pour valeur :
= =1 pour les aciers ronds lisses
= 757=1.6 pour les aciers & haute adhérence.

1.4 HYPOTHESES DE CALCUL :

H-1) (hypothése de Navier) les sections droites restent planes apres
déformations ;

H-2) il n’y a pas de glissement relatif entre les armatures d’aciers et le béton ;
H-3) la résistance a la traction du béton est négligée a cause de la fissuration ;
H-4) le diagramme (contrainte, déformation) du béton est celui défini a la
figure (I-1) ;

H-5) le diagramme (contrainte, déformation) de 1’acier est celui défini a la
figure (1-2) ;

H-6) les positions que peut prendre le diagramme des déformations d’une

section droite passent au moins par I’un des trois pivots définis si dessous :

COMPRESSION
| 2% 35% &,
| . o 22§

A P X
0.167d1 /
i T E7 T
Pivot A 7
Pivot v
- B
\PivotC
TRACTION

Figure 1-3 : Diagramme des déformations limite de la section



CHAPITRE 11

PREDINENSIONNENENT



11-1- GENERALITE:

Le pré dimensionnement a pour but d’estimer approximativement les dimensions des

éléments constituant la structure et de determiner les différentes charges agissant sur

ces ¢léments, afin d’avoir une bonne résistance et une meilleur stabilité de 1’ouvrage.

11-2- EVALUATION DES CHARGES ET SURCHARGES :

11-2-1- Charges permanentes:

11-2-1-1- Plancher terrasse :

: Poids Poids
Epaisseur lumi faci
(cm) VO umlqéje sur aC|q2ue
(KN/m?) (KN/m®)
_ _ 4 20 0.80
1-Protection gravillon
2 6 0.12
2-Etanchéité multicouches
10 22 2.20
3-Forme de pente (1.5%)
. : i . 4 4 0.16
4-Liege et isolation thermique
5-Corps creux et table de  compression
_ X (16+5) 2.80
6-Enduit en platre
1.5 10 0.15
total 6.23
11-2-1-2- Plancher d’étage courant -
. Poids Poids
Epaisseur - .
(cm) volumlqspe surfaC|q2ue
(KN/m?) (KN/m?)
1-Cloisons légéres 10 9 0.90
2-Carrelage 2 22 0.44
3-Mortier de pose 2 20 0.40
4-Lit de sable 3 18 0.54
5-Corps creux et table de  compression
6-Enduit en platre (16+5) 2.80
1.5 10 0.15
total 5.23




11-2-1-2- Plancher RDC:

) Poids Poids
Epaisseur . .
volumique | surfacique
(cm) 3 )
(KN/m?) (KN/m°?)
1-cloisons légéres 10 9 0.90
2-carrelage 2 22 0.44
: 2 20
3-mortier de pose 0.40
4-lit de sable 3 18 0.54
5-Dalle Pleine (Ep=15 cm) 15 25 3.75
6-enduit en platre L5 10 0.15
total 6.18
11-2-1-3- Maconnerie :
d) Murs extérieurs :
_ Poids Poids
Epaisseur . .
volumique | surfacique
(cm) 3 )
(KN/m?) (KN/m?)
1-enduit en platre 1.5 10 0.15
2-briques creuses 10 9 0.90
3-I’ame d’air 5 0 0.00
4-briques creuses 15 9 1.30
5-enduit extérieur en ciment 2 20 0.35
total 2.70
e) Murs intérieurs :
Epaisseur | Poids Poids
(cm) volumique surfacique
(KN/m®) (KN/m?)
1-Enduit en platre 1.5 10 0.15
2-Briques creuses 10 9 0.90
3-Enduit extérieur en ciment 2 20 0.40
total 1.45




11-2-1-4- Balcons :

Epaisseur | Poids Poids
(cm) volumique surfacique
(KN/m?) (KN/m?)
1-Carrelage 2 22 0.44
2-Mortier de pose 2 20 0.40
3-Lit de sable 3 18 0.54
4-Dalle pleine 16 25 4.00
5-Enduit en ciment 2 20 0.40
total 5.78
11-2-2- Surcharges d’exploitation
= Plancher terrasse (inaccessible) Q=1.00 KN/m?
= Plancher d’étage courant a usage d’habitation  Q=1.50 KN/m?
= Plancher d’étage R.D.C & usage commercial Q=3.50 KN/m?
= Balcons Q=3.50 KN/m?
= Escalier a usage d’habitation Q=2.50 KN/m?

11-3- PRE DIMENSIONNEMENT :
11-3-1- Pré dimensionnement des poutres :

Pour le pré dimensionnement des poutres on utilise des formules données par le

reglement (BAEL91) qui seront ensuite vérifiées selon les regles (RPA99) et les

conditions de rigidité.
e Regles du BAEL9L :

©)

o

o Hauteur: Lshg—
15

o Largeur: 0.3h<b<0.7h
e Condition de ’'RPAY9 -

h>30cm
b>25cm

h <4.00
b




e Condition de rigidite :

)

2:0,087 =0,063...iis i vérifiée
575

e Vérification de la fleche :

o f™ <f

AVec :
05+ G Losm
1000
?:L(cm) si L<5m
500
5 gLl
fM™=_—__"1-_ avec E,=3700/f
384 E,l, Y °%
L b
12
4=G+Q

A- Poutres porteuses :

575_, 575
15 10
02h<b<0,7h = 10<b<35 onprendb=30cm

L=5.75m h on prend h=50cm

L=4.75m 4—75§h§4—75 onprendh=40cm
15 10
02h<b<0,7h = 8<b<28 onprendb=30cm

B- Poutres non porteuses :

405_, 405
15 10
02h<b<0,7h = 7<b<245 on prendb=30cm

L=4.05m h on prend h=35cm



o Vérification des conditions de I’RPA99 -

¢ poutres porteuses :

L=5.75m h=50>30cm
b=30>25cm

=1.66<4 .o, vérifiée

=1.33<4 vérifiée

¢+ poutres non porteuses :

L=4.05m h=35>30cm
b=30>25cm

h

—=117<4 ... NErIfiGE

e Vérification de la fleche :

La vérification de la fleche se fait comme suite :

forfaitaire

Si la condition de fléche n’est pas vérifiée, on passe au calcul
de la fleche d’une poutre continue sur plusieurs appuis par la
méthode des moments et des déformations.

Si la 2°™ vérification n’est pas satisfaite, on passe au calcul

e Evaluation des charges et surcharges :

< poutres porteuses :

- Charges permanentes :

-plancher terrasse :

-plancher courant
-plancher RDC

-poutres porteuses :

6.23x4.05 =25.23 KN/ml

: 5.33x4.05 =21.59 KN/ml

: 6.18x4.05 =25.03 KN/ml
25x0.30x0.60 = 4.50 KN/ml

- Surcharges d’exploitation :

-plancher courant
-plancher RDC

-plancher terrasse : 1.0X4.05 = 4.05 KN/ml
:1.5X4.05 = 6.08 KN/ml
: 3.5X4.05 =14.18 KN/ml



¢ poutres non porteuses :

- Charges permanentes :

-plancher terrasse : 6.23x (0.65+0.30) = 5.92 KN/ml

-plancher courant : 5.33x (0.65+0.30) = 5.06 KN/mi
-plancher RDC  :6.18x (0.65+0.30) = 5.87 KN/ml
-poutres porteuses : 25x0.30x0.35 = 2.63 KN/ml

- Surcharges d’exploitation :

-plancher terrasse : 1.0x (0.65+0.30) = 0.95 KN/ml
-plancher courant : 1.5x (0.65+0.30) = 1.43 KN/ml
-plancher RDC  : 3.5x (0.65+0.30) = 3.33 KN/ml

Les résultats de calcul de la fleche sont regroupés dans le tableau (11-6) :



Charges et surcharges

Théorie de la poutre

section Vérification de la fleche (poutre isostatique) .
ELS (KN/ml) continue
max adm max ._"mo_j
(a*b) q s f f f
(cm) G Q G+Q (KN/m) Ev (Mpa) I, (cm”) cm) | (cm) OBS (cm) (cm) | OBS
A
m 30x50 | 29.73 | 4.05 33,78 | 33,78 | 10818,87 |312500,00| 1,20 | 1.07 |NON | 0.58 1.07 OK
g | 3
g [ -
- o C
Wmm 30x50 |26.09 | 6.08 32,17 | 32,17 | 10818,87 |312500,00 | 1,21 | 1.07 |NON | 0.58 1.07 OK
o (W o
[ (&)
5
o
“ o
m 30x50 |29.53 |14.18 | 43,71 | 43,71 | 10818,87 |312500,00| 1,83 | 1.07 |NON | 0.74 | 1.07 OK
A
@ m 30x35 8.55 0.95 9,50 9,50 |107187,50 |107 187,50 | 0.20 | 0.81 OK _ _ _
m s
L
8 |wE
S Wm 30x35 7.69 1.43 9,12 9,12 | 107 187,50 | 107 187,50 | 0.19 | 0.81 OK _ _ _
"8
o
3o
o m 30x35 8.50 3.33 11,83 | 11,83 |107 187,50 | 107 187,50 | 0.23 | 0.81 OK _ _ _

Tableau 11.1 : Résultats de calcul de la fleche



11-3-2-Pré dimensionnement des poteaux :

Le pré dimensionnement est déterminé en supposant que les poteaux sont soumis a la

compression simple par la formule:

N, < 0{% + ﬁ} .............................. (2)
O,gj/b ys

Avec .
N, : Effort normal ultime (compression)=1,35Ng+1,5Ng.

a . Coefficient réducteur tenant compte de la stabilité a=f(4).

|
e Elancement[/l = —fJ .
i

ls: Longueur de flambement.
i : Rayon de giration i:\/L;.

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

3
gravité et perpendiculaire au plan de flambement | = TR

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

y,-coefficient de sécurité pour le béton(y, =1,5)

- . . situation durable.
y.-coefficient de sécurité pour l'acier(y, = 1,15)

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

f 2 : Contrainte caractéristique du béton a 28 jours(f_,, = 25MPa).

A; - Section d’acier comprimée.
Br : Section réduite d’un poteau, obtenue en réduisant de sa section réelle 1 cm
d’épaisseur.

sur toute sa périphérie (Br = (a—0,02{b—0,02)) [m?]-



lcm

e lem lem

lem

a*]

Figure 11.1: Section réduite du poteau rectangulaire

* Selon le BAEL91 [1] :

029 <2 <59

Br

On cherche a dimensionner le poteau de telle sorte que :

A
S 10
Br %
ea=— 08 si <50
140 2( A J Pour les poteaux carrés, il est
’ préférable de prendre 1=35 =
50 «=0,708
oa=0,6(7j si 50=<1<100
On tire de I’équation (2) la valeur de Br
N
Br > =

a f028 +i£
0,9y, Br y,

Br >0,066N,



o Veérification de la section a ’E.L.S :

Gy = (B = axb)
1.15B

o, <o =06f, =15MPa

Les poteaux les plus sollicités sont :
* |es poteaux centraux : $=21,73m* (B-3).
* |es poteaux de rives : $=10,35m* (B-1).

{ Carrés : 5=4,94m* (A-5).

* |es poteaux d’angles circulaire :5=5,86m? (E-1).

e Le choix du type de poteau :

Le choix des poteaux a dimensionner se fait a partir de la surface qui leur revient ; on
distingue trois types de poteaux :

- poteau central ;

- poteau de rive ;

- poteau d’angle.

1-4-2-1-Poteau central : A

S=4.63*4.00

S=18.52 m?
4.63

A
v

4.00

e FEvaluation des charges :




A- Charges permanentes :

10°™ étage :
e Poids du plancher terrasse : 6.23x18.52 =115.80 KN
e Poids des poutres porteuses :  4.63x0.30x0.50x25 = 17.36 KN
e Poids des poutres non porteuses : 4.00x0.30x0.35x25 = 10.50 KN
G=143.66 KN

Etage courant:
e Poids du plancher courant : 5.33x18.52 =98.71 KN
e Poids des poutres porteuses :  4.63x0.30x0.50x25 =17.36 KN
e Poids des poutres non porteuses : 4.00x0.30x0.35x25 =10.50 KN

G=126.57 KN
Etage RDC :
e Poids du plancher courant : 6.18x18.52 =114.45KN
e Poids des poutres porteuses :  4.63x0.30x0.50x25 = 17.36 KN
e Poids des poutres non porteuses : 4.00x0.30x0.35x25 = 10.50 KN
G=142.31 KN

B- Surcharges d’exploitations :

En appliquant la loi de dégression des charges :

Sous terrasse Qo

Sous dernier étage Qo+Q:

Sous étage immédiatement inférieur (étage2) Qo+0.95 (Q1+Q>)
(étage3) Qo+0.90 (Q1+Q2+Q3)
(étaged) Qo+0.85 (Q1+Q2+Q3+Qq)

3+
2n

Les résultats de pré-dimensionnement du poteau central sont regroupés dans le tableau

(11-2).

d (Q1+Q2+Qs.... +Qy)

(étage.n) Qo+



axb

N G N Q N u Br a:b N ser o ser H
Btage | Ny | (KN) | (KN) | @em®) | ©em) | (kN) | (mPay | VBT | (cm))
102me 143,66 | 18,52 | 221,72 | 146,34 | 14,10 | 240,24 10,51 OK 40x40
Eme 270,72 | 46,30 | 434,92 | 287,05 | 18,94 | 481,22 11,66 OK 40x40
geme 397,29 | 71,30 | 643,29 | 424,57 | 22,61 | 714,60 | 12,16 OK 40x40
£me 524,35 | 93,53 | 848,16 | 559,79 | 25,66 | 941,69 | 12,44 OK 40x40
pome 651,41 | 112,97 | 1048,86 | 692,25 | 28,31 | 1161,83 | 12,61 OK 45x45
Geéme 778,60 | 129,64 | 1245,57 | 822,07 | 30,67 | 1375,21 | 12,71 OK 45x45
SIe 905,79 | 143,53 | 1438,11 | 949,15 | 32,81 | 1581,64 | 12,78 OK 45x45
£me 1032,98 | 154,64 | 1626,48 | 1073,48 | 34,76 | 1781,12 | 12,82 OK 45x45
£me 1160,17 | 162,98 | 1810,69 | 1195,06 | 36,57 | 1973,67 | 12,83 OK 50x50
g 1287,50 | 168,53 | 1990,93 | 1314,01 | 38,25 | 2159,46 | 12,84 OK 50x50
RDC | 1414,69 | 171,31 | 2166,80 | 1430,09 | 39,82 | 2338,11 | 12,82 OK 50x50
S/SOL | 1557,85 | 189,83 | 2387,85 | 1575,98 | 41,70 | 2577,68 | 12,89 OK 50x50
Tableau 11.2 : Caractéristiques des Aciers
11-3-2-2-Poteau de rive :
A
$=4.00x3.05=12.20 m*
4.00

v

A

3.05



e FEvaluation des charges :

A- Charges permanentes :

10°™ étage :
e Poids du plancher terrasse : 6.23x12.20 = 76.01 KN
e Poids des poutres porteuses :  4.00x0.30x0.50x25 = 15.00 KN

e Poids des poutres non porteuses : 3.05x0.30x0.35x25 = 8.01 KN
G= 99.02 KN

Etage courant:
e Poids du plancher courant : 5.33x12.20 =65.03 KN
e Poids des poutres porteuses :  4.00x0.30x0.50x25 = 15.00 KN
e Poids des poutres non porteuses : 3.05x0.30x0.35x25 = 8.01 KN

G=288.04 KN
Etage RDC :
e Poids du plancher courant : 6.18x12.20 = 75.40 KN

e Poids des poutres porteuses :  4.00x0.30x0.50x25 = 15.00 KN
e Poids des poutres non porteuses : 3.05x0.30x0.35x25 = 8.01 KN
G=98.41 KN
Les résultats de pré-dimensionnement du poteau de rive sont regroupés dans le
tableau (11-3).

Etage e No M Br2 =b N O ser Verif. axtz
(KN) (KN) (KN) (cm?) (cm) (KN) | (MPa) (cm?)
10%m€ 99,02 12,20 151,98 100,30 | 12,02 | 164,18 9,89 OK | 40x40
Ene 187,55 36,82 308,42 203,56 | 16,27 | 345,24 11,34 OK | 40x40
gome 275,59 46,97 442,50 292,05 | 19,09 | 489,47 11,68 OK | 40x40
eme 364,12 67,93 593,46 391,68 | 21,79 | 661,39 12,11 OK | 40x40
6o 452,65 80,74 | 732,19 483,24 | 23,98 | 812,93 12,29 OK | 45x45
— 541,31 91,72 868,35 573,11 | 25,94 | 960,07 12,41 OK | 45x45
45me 629,97 | 100,87 | 1001,76 | 661,16 | 27,71 | 1102,63 | 12,48 OK | 45x45
3me 718,63 | 108,19 | 1132,43 | 747,41 | 29,34 | 1240,62 | 12,53 OK | 45x45
Eme 807,29 | 113,68 | 1260,36 | 831,84 | 30,84 | 1374,04 | 12,56 OK | 50x50
& 896,09 | 117,34 | 1385,73 | 914,58 | 32,24 | 1503,07 | 12,57 OK | 50x50
RDC 984,75 | 119,17 | 1508,17 | 995,39 | 33,55 | 1627,34 | 12,57 OK | 50x50
S/SOL | 1084,01 | 131,37 | 1660,47 | 109591 | 35,10 | 1791,84 | 12,64 OK | 50x50




Tableau I1. 3: Pré-dimensionnement du poteau de rive

11-3-2-3- Poteau d’angle :

$=2.23x2.00=4.46 m?

2.23

v

A

° Evaluation des charges :

A- Charges permanentes :

10°™ étage :

e Poids du plancher terrasse : 6.23x4.46 27.79 KN

e Poids des poutres porteuses :  2.00x0.30x0.50x25 = 7.50 KN
e Poids des poutres non porteuses : 2.23x0.30x0.35x25 = 5.85 KN

G= 4114 KN

Etage courant:

e Poids du plancher courant : 5.33x4.46 =23.77 KN

e Poids des poutres porteuses :  2.00x0.30x0.50x25 = 7.50 KN

e Poids des poutres non porteuses : 2.23x0.30x0.35x25 = 5.85 KN

G=37.12 KN

Etage RDC :

e Poids du plancher courant : 6.18x4.46 = 27.56 KN

e Poids des poutres porteuses :  2.00x0.30x0.50x25 = 7.50 KN

e Poids des poutres non porteuses : 2.23x0.30x0.35x25 = 5.85 KN
G= 40.91 KN

Les résultats de pré-dimensionnement du poteau d’angle sont regroupés dans le

tableau (11-4).

2.00




a=b

S (Elﬁ) (Eﬁ) (Enul) (chD;rz) (cm) (T(?\elr) (I\(;IISDe;) verif. | em?)
1002 | 41,14 | 446 | 6223 | 41,07 | 841 | 66,69 | 820 | ok | 40xa0
o | 7875 | 11,15 | 123,04 | 8120 | 11,01 | 13419 | 962 | ok | 40x40
8 | 11587 | 17,17 | 182,18 | 12024 | 12,97 | 19935 | 1031 | ok | 40x40
72me | 15348 | 22,52 | 240,98 | 159,05 | 14,61 | 263,50 | 10,73 | ok | 40x40
eme | 191,00 | 27,21 | 298,78 | 197,19 | 16,04 | 32598 | 11,01 | Ok | 45x45
eme | 27883 | 31,22 | 35575 | 23479 | 1732 | 386,97 | 1121 | ok | 45x4s
4 | 266,57 | 34,57 | 411,71 | 271,73 | 1848 | 44628 | 1136 | ok | 45xa5
3 | 30431 | 37,24 | 466,68 | 308,01 | 19,55 | 503,92 | 1146 | Ok | 45x45
eme | 34205 | 3925 | 520,64 | 343,62 | 20,54 | 559,88 | 11,54 | OK | 50x50
o | 37993 | 40,59 | 573,79 | 378,70 | 21,46 | 61437 | 11,60 | ok | s0x50
RDC | 417,67 | 41,26 | 625,74 | 412,99 | 2232 | 66699 | 11,64 | ok | 50x50
SISOL | 560,83 | 45,72 | 825,70 | 544,96 | 2534 | 87141 | 11,80 | ok | s50x50

Tableau 11.4: Pré-dimensionnement du poteau d’angle

e Remarque :

Les sections choisies sont obtenue apres 1’étude dynamique.




11.3.3 LES VOILES : [2]

Sont considérés comme voiles les éléments satisfaisant a la condition | > 4a
Dans le cas contraire, ces éléments sont considérés comme des éléments linéaires.
Avec :
I: Longueur du voile.

a: Epaisseur du voile.

)

he

Figure 11.2 : Coupe de voile en élévation

On détermine 1’épaisseur des voiles a partir des conditions minimales exigées par le
RPA 99 version 2003.
L’épaisseur minimale est de 15 cm. De plus I’épaisseur doit étre déterminée en

fonction de la hauteur libre d’étage (he) et des conditions de rigidité aux extrémités.

a>max [15 cm; he/ 20]
a>max [15cm; 354/ 20]

On prend: a=20 cm.



CHAPITRE II]

ETUDE DYNAMIQUE



I11-1 INTRODUCTION :

Parmi les catastrophes naturelles qui affectent la surface de la terre, les
secousses sismiques sont sans doute celles qui ont le plus d’effets sur les structures
dans les zones urbanisées. Peut-on prévoir un tremblement de terre ? Il semble qu’on
ne puisse encore apporter qu’une réponse fragmentaire a travers une convergence
d’un certain nombre d’observation plus au moins empirique. Il est malheureusement
certain que les séismes continueront a surprendre 1’homme. La seule chose que nous
puissions prédire avec certitude, C’est que plus nous nous ¢éloignons du dernier

tremblement de terre, Plus nous sommes proche du suivant [5].

L’une des questions qui se pose est : comment préservé les vies humaine est

comment limiter les endommagements causés aux constructions par les séismes ?

Face a ce risque et a I’'impossibilité de le prévoir la seule prévention valable

est la construction parasismique.

111-2 OBJECTIF DE L’ETUDE DYNAMIQUE :

L’objectif initial de 1’étude dynamique d’une structure est la détermination de

ces caractéristiques dynamiques propres pour une vibration, libre non amortie.

L’étude dynamique d’une structure, telle qu’elle se présente, est souvent
tres complexe ; c’est pourquoi on fait souvent appel a des modélisations qui

permettant de simplifier suffisamment le probléme pour pouvoir I’analyser.

111.3 MODELISATION MATHEMATIQUE :

La modélisation revient a représenter un probléme physique possédant un
nombre de degré de libert¢ (D.D.L) qui tend vers l’infinie par modele ayant un
nombre de D.D.L fini; et qui reflete avec une bonne précision les parameétres du

systeme d’origine a savoir la rigidité, la masse et I’amortissement.

En d’autre termes : la modélisation est la recherche d’un mécanisme simplifié
qui nous rapproche le plus possible du comportement réel de la structure ; en tenant
compte le plus correctement possible de la masse et de la rigidité de tous les éléments

de la structure.



111.4 DETERMINATION DES FREQUENCES ET MODE PROPRES :

Une structure libre non amortie est dépourvue de tout amortissement de sorte

qu’elle vibre indéfiniment sans qu’il soit nécessaire de lui fournir de 1’énergie.

Ce comportement est purement théorique en raison de I’existence inévitable
des frottements qui amortissent le mouvement; I’équation du mouvement d’un

systéme libre non amortie s’écrit :

M%)+ [K]{x(t); =0

AVec:

{X‘}et{x}: Représentent le vecteur des accélérations et le vecteur des

déplacements respectivement de la structure.
[M] : Représente les matrice masse de la structure.
[K] : Représente les matrice de rigidité de la structure.

L’analyse d’un systéme a plusieurs degrés de liberté V.L.N.A ; nous fournie
les propriétés dynamiques les plus importantes de ce systeme ; qui sont les fréquences

propres et modes propres.

Dans chaque mode propre de vibration ; chaque point de la structure exécute

un mouvement harmonique, ce qui peut s’écrire :

X} ={Afsin(at + ¢) )

Avec :

{A} : Vecteur des amplitudes.

W : Fréquence de vibration.

® : Angle de déphasage.

Les accélérations en V.L.N.A sont alors données par
%@} =-o" {Afsin(at + ¢)
En reportant les équations (2) et (3) dans (1) ; on aura :

[[K] — @2 [M]] {A} sin(@t+@)=0......coevininninnn. 4)



Cette équation doit étre vérifiée quelque soit le temps (t) donc pour toutes les

valeurs de la fonction sinus ; ce qui donne :
[IK] =2 IMIT LAY =0 e, (5)

Ce systéme d’équation est un systéme a (n) inconnues {A} i. C’est un systéme
d’équation homogéne qui ne peut admettre une solution non nulle que si le

déterminant de la matrice carrée s’annule ; ¢’est a dire :
Det [[K] =02 [M]]=0 ..o (6)
Cette equation est appelée : (équation caractéristique).

En développant 1’équation caractéristique ; on obtient une équation

polynomiale de degré (2n) en (o).

Les n solution (021, ®22, ®23, ................ ®2n) sont les carrés des

pulsations propres des (n) modes des vibrations possibles.

Le premier mode vibratoire correspondant a ®21 est appelé mode

fondamental (02 1 <®22<..... ®2n).

A chaque pulsation propre correspond une forme d’oscillation appelée mode

propre {A}i.
111.5 ANALYSE DE LA STRUCTURE :

Les calculs sur ordinateur apportent une aide considérable sur le plan
matériel ; mais ne dispensent en aucun cas d’une analyse de la structure étudiée. Il
convient en effet de définir a priori quels sont les résultats recherchés et de quelle
facon ils sont exploités, On pourra alors seulement définir un modele adéquat. Dans

ce cadre nous avons opté pour I’utilisation du logiciel de calcul (SAP 2000).

111-5-1- Description des étapes de la Modélisation :

A) les éléments poteaux, poutres sont représentés par des €léments frame.

B) les voiles sont représentés par des elements Shell sous forme rectangulaire

définie par quatre nceuds.

Pour avoir plus de précision on a divisé les voiles comme suite :



Maillage horizontal détermine a partir de la position des files principales du

batiment ainsi que la position des ouvertures.

Maillage vertical donné a partir des hauteurs de différents niveaux du batiment

ainsi que les hauteurs des linteaux.

C) pour la modélisation des planchers on a 2 méthodes :

C-1) 1°" Méthode :

Elle consiste a modéliser les plancher a dalle pleine par des éléments Shell est
les plancher a corps creux par des éléments Shell avec une épaisseur obtenu a partir de

I’équivalence des inerties (béton- COrps creux)

C-2) 2°™ Méthode :

Elle consiste a modéliser les planchers par des diaphragmes infiniment
rigides ; donc indéformable dans leur plan.

- on calcule manuellement la masse de chaque panneau de dalle et en 1’affecte

aux nceuds qui I’entour en tenant compte de B.Q ici (f =0.2).
Wi=WGi + BWQi.

Dans notre modélisation on a choisie la deuxiéeme méthode pour la facilite de
I’extension de I’analyse. Ce qui nous permettons de faire plusieurs propositions de

disposition des voiles.

D) les éléments non structuraux : tel que les éléments de remplissage et
’acrotére sont ceux qui ne contribuent pas a la résistance de I’ouvrage. Pour ’analyse
dynamique, il y ‘a lieu d’apprécier leur influence sur 1’augmentation de la raideur due
aux panneaux de remplissage, et ces derniers ne peuvent étre représentée que par leur

masse lesquelles dans notre cas seront concentrées.

E) les éléments structuraux considérés comme secondaires sont ceux qui
n’apportent pas une contribution significative a la résistance a ’action sismique

d’ensemble (tel que les escaliers), ils seront représentés par des masses concentrées.

111-5-2- Analyse de la structure sans voiles :




Dans cette premiére phase on va analyser la structure sans voile et cela pour

definir les différentes propositions de disposition des voiles.

Les résultats de cette analyse sont donnés au tableau suivant :

Facteur de participation
Mode | Period UX uy uz e N
SumuUX SumuyY | SumuUZ
1 1,500 (70,9933 |0,0902 0,0000 70,9933 0,0902 0,0000
2 1,320 [0,2508 63,4068 | 0,0000 71,2441 63,4970 0,0000
3 1,178 |0,2430 9,0677 0,0000 71,4871 72,5647 0,0000
4 0,553 |1,8723 0,2020 0,0000 73,3594 72,7667 0,0000
5 0,518 |9,6453 0,0167 0,0000 83,0047 72,7834 0,0000
6 0,465 |0,0126 10,7487 |0,0000 83,0174 83,6321 0,0000
7 0,430 10,1172 0,6330 0,0000 83,1345 84,1651 0,0000
8 0,313 |6,1962 0,0004 0,0000 89,3307 84,1655 0,0000
9 0,283 10,0000 5,8420 0,0000 89,3308 90,0075 0,0000
10 0,279 10,1059 0,3222 0,0000 89,4366 90,3298 0,0000
11 0,213 14,1779 0,0007 0,0000 93,6145 90,3304 0,0000

Tableau I11.1 : caractéristique dynamique propre de la structure sans voiles

«» Constatations :

1/ le modele présente une période fondamentale Togele = 1,500 .

2/ le premier et le deuxiéme mode sont des modes de translation selon x et

selony.

notre structure est trés souple ; donc la disposition des voiles est indispensable.

3/ le troisieme mode est un mode de translation couplée suivant x et y.

4/ les 90% de la masse modale sont atteint au 9°™ mode

¢ Interprétation :

1/ la période Tgpn :CThN% Trea= 0.70' S, Tmodele > >Trpa Ce qui signifie que

111.5-3 Analyse de la structure contreventée :

Dans cette conception on a ajouté pour la structure sans voiles, les 2 voile qui

sont indispensables pour le portée des escaliers ainsi que les voiles de I’assesseures,

est on ajoute des voiles de telle sorte a avoir une symétrie et une période au I’entoures

de la période fondamentale du reglement parasismique algerien RPA99 VV2003.

Apres I’analyse on a aboutie aux résultats regroupés dans le tableau I11.2.




Facteur de participation
Mode | Period UX uy uz Nl |lie Description
SumuUX [ SumUyY |SumUZ
110,691998 0,0736| 57,8499| 0.0000 0,0736| 57,8499| 0.0000( Trans Y-Y
210,634025( 64,9644 0,0018| 0.0000 65,038 | 57,8517 | 0.0000( Trans X-X
3(0,541264 0,3342 7,8271| 0.0000( 65,3721 65,6787 | 0.0000| Torsion
4(0,191050 0,2133| 14,0514| 0.0000| 65,5854 | 79,7301| 0.0000( Trans Y-Y
5(0,165874 19,402 0,0303| 0.0000| 84,9874 | 79,7604| 0.0000| Trans X-X
610,152676 0,3536 4,6877| 0.0000 85,341 | 84,448| 0.0000( Torsion
710,094044 0,2382 5,2345| 0.0000| 85,5792 | 89,6825| 0.0000 -
8(0,080901 7,0601 0,4479| 0.0000| 92,6392 | 90,1304| 0.0000 -

Tableau 111.2 : Caractéristique dynamique propre de la structure sans voiles

« Interprétations :

1.  Lapresence des voiles influe directement sur la rigidité de la structure

donc plus la rigidité augmente, plus la période diminue.

2. Latranslation dans les deux premiers modes ainsi que rotation qui

apparait dans le 3™ mode exprime la bonne disposition des voiles dans la structure.

3. Ladissipation de I’énergie se fait dans une seule direction de

translation suivant (x-x) ou (y-y).

4.  Ladissipation de I’énergie est nulle selon la direction de translation

suivant (z-z) et selon la rotation autour des (x-x) et (y-y).

5. T,=0692s~T  =0,705...cccc.crvinrnrene. c'est vérifiée.

111-6- ETUDE SISMIQUE :

Toute structure implantée en zone sismique est susceptible de subir durant sa
durée de vie; une excitation dynamique de nature sismique. De ce fait la
détermination de la réponse sismique de la structure est incontournable lors de
I’analyse et de la conception parasismique de cette derniére. Ainsi le calcul d’un
batiment vis a vis du séisme vise a évaluer les charges susceptibles d’étre engendrées

dans le systéeme structural lors de séisme.

Dans le cadre de notre projet, la détermination de ces efforts est conduite par le
logiciel ETABS 9.7.1.




I111-6-1- Spectre de calcul :

Selon I’RPA 99 le spectre de réponse de calcul est donné par la fonction suivante :

1.25 1+l(2.5779—1j 0<T<T
1
T R
1.257(1 25A)9 T <T<T
- I 1= 702
2
Sa QT A
— =J25p(1.25A)=| = T,<T<30S
g R\ T 2
2
Q[T 7 3)3
2.57(1.25A)=| < (—j T>30S
R T

Avec :

g : accélération de la pesanteur.

A : coefficient d’accélération de la zone.

n : Facteur de correction d’amortissement (quant 1’amortissement est différent de
(5 %).

& : Pourcentage d’amortissement critique.
&="7 % ce qui donne n=0.8819.
R : Coefficient de comportement de la structure.
R=5 (Mixte portique / voiles avec interaction).
(T1, T2) = (0.15; 0.50) = période caractéristique associées a la catégorie du site Ss.
Q : Facteur de qualité (Q=1.2).
La longueur de l’intervalle temporel définissant les périodes du spectre de réponse
doit comprendre les périodes des huit (08) premiers modes considérés dans le calcul
de la réponse.
Une fois le spectre de réponse injecte dans le fichier de donnée, la réponse sismique

est obtenue sous combinaison des charges (G, Q et E)



111-6-2- Vérification des déplacements latéraux inter- étages :

L’une des vérifications préconisées par I’RPA 99 ; concerne les déplacements

latéraux inter étage.

<
AK max — Aadm
Avec :
Aadm =0.01hg Ou he: hauteur d’étage

AK max = \/[Aksz +[Aky]2

ou :AkX = (5k )x —(5k —1)x

Akx : Correspond au déplacement relatif au niveau K par rapport au niveau K-1 dans

le sens X (idem dans le sens y : Aky)

AVec :

[5kj = R.[&ek )X : Déplacement horizontal au niveau k dans le sens x (idem dans
X

le sens y :(5k )y = R'[éek jy).

(5eij: est le déplacement di au force sismique (y compris 1’effet de torsion) dans

le sens x (idem dans le sens y :| O j :
( V(O Jy)
R : coefficient de comportement (R=5) [RPA99- tableau4-3].
Les résultats de tous les calculs donnés précédemment sont regroupés dans le tableau

ci dessous.

¢ Remargue :

1/ le calcul des déplacements utilisée dans cette étape correspond a la combinaison de
charge qui nous donne le Max des déplacements (Ex & Ey).
2/ les combinaisons utilisées pour le calcul des efforts sont les suivants :

ELS :G+Q.

ELU :135G+15Q.

Comb3:G+Q +E.

Comb4:0.8G +E.

Comb5:0.8G - E.



Niveau |Load| UX (cm) | UY (cm) (fr?rk]) o, (cm) | A, =6,-6,,
TERRASSE | EX 1,9318 0,0917 1,934 9,670 0,987
10TEAGE | EX 1,7344 0,0856 1,737 8,683 1,010
9ETAGE | EX 1,5322 0,0858 | 1,535 7,673 1,038
8ETAGE | EX 1,3246 0,0797 1,327 6,635 1,064
7TETAGE | EX 1,1122 0,0683 1,114 5,571 1,057
6ETAGE | EX 0,901 0,0573 | 0,903 4514 1,034
SEATGE | EX 0,6945 0,0454 | 0,696 3,480 0,976
4ETAGE | EX 0,4996 0,0337 | 0,501 2,504 0,880
3ETAGE | EX 0,3239 0,0224 | 0,325 1,623 0,741
2ETAGE | EX 0,176 0,0119 | 0,176 0,882 0,558
1IETAGE | EX 0,0647 0,0044 | 0,065 0,324 0,324

Tableau I11.3 : Valeurs des déplacements sous Ex

Niveau |Load| UX (cm) | UY (cm) (c5re:1) o, (ecm) | A, =6,
TERRASSE | EY 0,055 1,9648 1,966 9,828 0,911
10TEAGE | EY 0,0538 1,7825 1,783 8,917 0,829
9ETAGE | EY 0,0459 1,6169 1,618 8,088 0,975
8ETAGE | EY 0,0405 1,4219 1,422 7,112 1,109
7TETAGE | EY 0,0348 1,2001 1,201 6,003 1,104
6ETAGE | EY 0,0289 0,9794 0,980 4,899 1,105
SEATGE | EY 0,0229 0,7585 0,759 3,794 1,055
4ETAGE | EY 0,0171 0,5475 0,548 2,739 0,965
3ETAGE | EY 0,0115 0,3546 0,355 1,774 0,822
2ETAGE | EY 0,0095 0,1902 0,190 0,952 0,612
1IETAGE | EY 0,006 0,0677 0,068 0,340 0,340

Tableau I11.4 : Valeurs des déplacements sous E,

On remarque que : A" =1.109cm < 0,01x3,06.10* = 3,06cm

Donc la condition est satisfaite.

111-6-3- Vérification de la résultante des forces sismique de calcul :

D’aprés I’RPA99, il faut vérifier que la résultante des forces sismiques a
la base V1 obtenue par la combinaison des valeurs modales ne doit pas étre
inférieure a 80 % de la résultante des forces sismiques déterminée par la méthode
statique Vst, pour une valeur de la période fondamentale donnée par la formule

empirique appropriée.

VT > 80% Vsr.



V;: résultante des forces sismique a la base (obtenue par ’'ETABS 9.7.1)

\/(7 034.08)* + (393.45) Vi=17045.06 KN

SousEx V= |F< +FR/

SousEy  vi= R +F)2 / (393.20)° + (6 246.46) Vi=6258.82KN

Vst : résultante des forces sismique par la méthode statique équivalente.

Vst = i;'QW T
Avec :

Coefficient d'accélération de la zone (Tableau 4.2.3.RPA99v2003) (A) = 0,25
Coefficient de comportement de la structure (Tableau 4.3.RPA) (R) = 5,00
Facteur de qualité Q=1+ Zj: P, (P, Tableau 4.4.RPA) (Q) _
Poids de la structure (W) = 78739.48

S3—>T1=015 |, T2=0.50 ..., (Tab4-7)

2.5 0<T<T,
D ={255(T,/T )3 T,<T <3.0s

257(T,/305:(30/T): T =305

n= /2L§ 0,764  (=10%) (Tableau 4.2.RPAIOV2003)
+

T=0,/0s
T,=050s  (site Meubk)

%
T,<T <30s= D= 2,5;7(TT—ZJ =1526

_ 0.25x1.526x1.25
st
V =7509.78 KN

\ x(8739.48

80 % V st = 6 007.82 KN.

t



e Résultante de la force sismique totale :

orthogonales selon la formule :
g V — ADQW

I'effort tranchant total a la base de la structure est calculé successivement dans deux directions
RPA 99 Ver 2003, Art. 4.2.3

Sens principale X

Données de calcul

\Vérification de la condition : Condition satisfaite

Coefficient d'accélération de la zone A = 025 ¢
Coefficient de comportement de la structure R = 5,00
Q = 1,25
Période caractéristique associé au site T2 = 040 s
Période du batiment dans le sens principale 1 T = 0,560 s
Pourcentage d'amortissement critique § = 10,00 %
Facteur de correction d'amortissement n = 0,764
Facteur d'amplification dynamique moyen D = 1.526
Poids de la structure W = 78739.48 KN
Effort tranchant a la base V = 7509.78 KN
0.8V = 6007.82 KN
Effort tranchant du calcul numérique V, =208V Vt = 704506 KN
Vérification de la condition : Condition satisfaite
Sens principale Y
Données de calcul
Coefficient d'accélération de la zone A = 025 g
Coefficient de comportement de la structure R = 5,00
Facteur de qualité Q = 1,25
Période caractéristique associé au site T2 = 0,40 s
Période de la structure dans le sens principale 2 T = 0,526 s
Pourcentage d'amortissement critique E = 10,00 %
Facteur de correction d'amortissement n = 0,764
Facteur d'amplification dynamique moyen D = 1.591
Poids de la structure W = 78739.48 KN
Effort tranchant a la base V = 7509.78 KN
0.8V = 6007.82 KN
Effort tranchant du calcul numérique V, = 0,8V Vt = 625882 KN

Tableau I11.5 : Résultante de la force sismique totale
e Conclusion :

D’apres les résultats du tableau I11.17, on constate que la disposition des voiles

du modele 2 qui sera utilisée dans la suite de 1’étude.




CHAPITRE IV

ETUDE AV VENT



IV.1. INTRODUCTION :

Le vent est un phénoméne météorologique résultant de la différence de
pression entre les zones de 1’atmosphere, ce phénomeéne se déroule dans les couches
supérieures de ce dernier. Le mouvement de 1’air est parfois régulier (laminaire), et a

proximité du sol il devient turbulent a cause des irrégularités des surfaces.

L’objet de cette étude, est I’évaluation des sollicitations agissant sur la
structure, telle que moment fléchissant et effort tranchant qui sont engendrés par

I’effet du vent.
Le calcul sera réalisé conformément au réglement neige et vent RNV99 ",
IV.2. PRINCIPE DE CALCUL : [6]

a) Le calcul doit étre effectué séparément pour chacune des directions

perpendiculaires
aux différentes parois de la structure.

D’apres le réglement neige et vent RNV99', dans le cas d’une construction

rectangulaire, il faut considérer les deux directions du vent.

b) Les actions du vent sont proportionnelles a la projection de la surface considérée

dans un plan perpendiculaire a la direction du vent, appelée maitre couple.

c) Pour la détermination de I’action du vent, il y a deux catégories de construction :

catégorie | et catégorie II.

d) Pour une direction du vent donnée, le concepteur doit effectuer les opérations

suivantes :

- Vérification a la stabilité d’ensemble d’une construction.

- Dimensionnement des éléments de structure d’une construction.
- Vérification vis a vie du détachement tourbillonnaire.

- Dans notre étude, nous ne concernons que de la vérification a la stabilité de la

structure.



IV.3. APPLICATION DU REGLEMENT NEIGE ET VENT :

La vérification a la stabilit¢é d’ensemble de notre construction catégorie I

(batiment & usage de bureau) doit passer par les étapes suivantes :

- Détermination du coefficient dynamique Cyq .

- Détermination de la pression dynamique Qayn -

- Détermination des coefficients de pression extérieure Cpe et intérieur Cy;.

- Calcul des forces de frottements.

- Calcul de la résultante des pressions agissant a la surface de la construction.
- Détermination de I’excentricité de la force globale horizontale.

IVV.3.1. PRESENTATION GENERALE :

Pour I’application du réglement RNV99', on a besoin de quelque données sur

notre ouvrage, qu’on peut les cités :

» Le site étant supposé comme plat, le coefficient de topographie (C(Z)) est tiré
a partir du tableau 2.5 du RNV99 " : Cy(2)=1

> Le terrain est de catégorie Ill (zone urbaine).D'aprés le réglement "RNV99',

on distingue les coefficients suivants :
v" Facteur de terrain: Ky=0,22
v’ Parametre de rugosité: Zo=0,3m
v Hauteur minimale: Zyi»=8m
v &: Coefficient utilisé pour le calcul du coefficient C4: £=0,37

1V.3.2. Détermination du coefficient dynamique Cd : [6]

Le type de construction sera considéré comme:

> Peu sensible aux excitations dynamiques si le coefficient ‘Cq est inférieur &
1,2

> Sensible aux excitations dynamiques si le coefficient ‘Cq4 est supérieur a 1,2.



34,00m

A‘l ﬁl,lSm
| A\ 4

<

23,30m

Figure 1V.1 : Action du vent

La structure étant en béton armé, on utilise la figure 3.1 du RNV99 ;
v Sens V; du vent: h=34,00m ; b=23,30m. = C4=0,94 (aprés interpolation).
v" Sens V, du vent: h=34,00m ; b=31,15m = C4=0,93.

{Cd: 0,94<12

= La construction sera donc considérée comme peu sensible
C,=093<12

aux excitations dynamiques dans les deux directions du vent.

1V.3.3. Détermination de la pression dynamique Qgyn_: [6]

La structure est de hauteur totale >10m. Il y a lieu de subdiviser le maitre

couple.

On calcule donc la pression dynamique a mi hauteur de chaque étage pour ce qui

concerne les parois verticales.

La structure étant permanente, la pression dynamique Qgyn(Z) sur un elément de

surface j est

donnée par:
Ao (Z) =0r C.(Z) [N/mz]

Avec:
> Orsr (en N/m?) est la pression dynamique de référence, donnée par le tableau 2.3

du RNV99 en fonction de la zone du vent :

Le site d'implantation se trouve dans la wilaya d’Alger (zone I): ¢¢=375N/m



» C,: Est le coefficient d'exposition au vent, tien compte des effets de la rugosité
du terrain, de la topographie de site, et de la hauteur au dessus de sol. En outre

il tien compte de la nature turbulente de vent.

La structure est peu sensible aux excitations dynamiques, le coefficient
d'exposition au vent est donné par:

2 , 7K,
C.(2)=C,(2)*C,(2) {1+m}

Tel que :
v' Ky : Facteur de terrain : Ky=0,22.

v’ Cq: Coefficient de topographie : Ci=1.

Le site étant supposé comme plat, le coefficient de topographie (Ct(Z)) est tiré
du "RNV99": Ct(2)=1

Notre ouvrage est classé en catégorie | (usage d'habitation).

Les actions du vent sont proportionnelles a la projection de la structure
considérée dans un plan perpendiculaire a la direction du vent, appelé maitre

couple.

v C,: Coefficient de rugosité traduit I'influence de la rugosité et de la hauteur sur

la vitesse moyenne du vent.

Il est défini par la loi logarithmique suivante:

C,(2)=K; In(ZAJ pour:Z .. <Z <200m

0

C,(2)=K, In(%} pour:Z<Z..,

0
Le terrain est de catégorie Il (zone urbaine). D'aprés le reglement [6]:
v' Facteur de terrain: K1=0,22

v Parametre de rugosité: Z,=0,3m

v" Hauteur minimale: Zmin=8m



v &: Coefficient utilisé pour le calcul du coefficient Cq: £=0,37

Z (en m) est la hauteur considéree.

in
g
&
7
&
= h=34,00m
ry
3
2
i
RDC v
Figure 1V.2 : Répartition de la pression dynamique
Les différentes valeurs de gqyn sont données dans le tableau ci dessous:
Z (m) Ct Cr Ce qdyn(N/mz)
1,7 1 0,722 1,634 612,829
4,93 1 0,722 1,634 612,829
7,99 1 0,722 1,634 612,829
11,05 1 0,722 1,634 612,829
14,11 1 0,722 1,634 612,829
17,17 1 0,890 2,164 811,473
20,23 1 0,926 2,285 856,892
23,29 1 0,957 2,391 896,680
26,35 1 0,985 2,486 932,142
29,41 1 1,009 2,571 964,168
32,47 1 1,031 2,649 993,397
34,00 1 1,041 2,686 1007,114

Tableau 1V.1: Valeurs de la pression dynamique

1V.3.4. Détermination des coefficients de pression : [6]

1V.3.4.1 Coefficients de pression extérieure :

a. Parois verticales:

a.l. vent perpendiculaire a la face longitudinale V; :
Ona: b=23,30 m; d=31,15 m; h=34,00m

- b :designe la dimension de la construction perpendiculaire au vent.




- d: designe la dimension de la construction paralléle au vent.
- h: désigne la hauteur totale du batiment.

e=min (b ; 2h) = min (23,30 ; 2x34,00) = 23,30 m

Doncd>e
-1 -0.8
4 2+ 4 2 4 4 2 & -0.5
A A A A A A A
> > '03
| A
e o |2s0m
: > v
+0,8 e
v v v v v Yy VY vV Y vV VY
Y \ 4 A A\ 4 -
1 0,8 0.5
4.66m 18.64m 7,85m
a.2. vent perpendiculaire a la face transversale V5 :
Ona:b=31,15m; d=23,30m ; h=34,00 m
e=min (b ; 2h) = min (31,15 ; 2x34,00) =31,15 m.
Doncd<e
-1 A 2 2 4 4 A -0.8
A A A A A A
0,8 R - -0,3
V> > >
> > > 31,15 m
> > \ 4
VvV Vv \ 4 A\ 4 \ 4
Yy VvV v \ 4 vV VY _0 ’8
-1

6,23 m 17,07 m



b. Toiture:

La toiture est considérée comme toiture plate car la pente est inférieure a 4°.

b.1. Sens V; du vent:

On a;: b=23,30 m ; d=31,15 m ; h=34,00m
e=min (b ; 2h) = min (23,30 ; 2x34,00) = 23,30 m

Les coefficients de pression extérieure sont détermines par interpolation linéaire du
"RNV99"

A
5,825m 16
A 4
A
11.65m
11 0,7 +0,2
v
A
5.825m 16
v
© 233m 9.32m " 19.50m

b.2. Sens V, du vent:

Ona:b=31,15m; d=23,30m ; h=34,00 m

e=min (b ; 2h) = min (31,15 ; 2x34,00) =31,15 m.



A

7.787m 16
v
A

15.575m
1.1 0,7 +0,2

A 4
A

7.787m 16
v

© 3115m 12. 460 m ©7.725m

1V.3.4.2. Determination des coefficients de pression intérieure Cp; :

Dans le cas du batiment avec cloison intérieure, et d’apres I’article 2.2.2 du

RNV99, la valeur de la pression intérieure est pris égale a :

C,=-05
C, =+08

1V.3.5. Détermination des coefficients de pression nette C, : [6]

Pour les valeurs des coefficients de pression nette, on prend: Cpe=-1 et C,;=0,8

(valeurs maximales).

Le coefficient de pression nette Cp=Cpe-Cpi=-1,8

1V.3.6. Calcul des pressions g; : [6]

La pression due au vent g; qui s'exerce sur un élement de surface j est donnée par:
q,=C,W(z,) (N/m?)




Avec:
- Cq4: coefficient dynamique.

- W (en N/m?) est la pression nette exercée sur I'élément de surface calculée & la

hauteur Z; relative a I'élément de surface j .
W (Z;) est obtenue a l'aide de la formule suivante:

Une face de la paroi est intérieure a la construction et l'autre face est extérieure.
W(Zj ): qdyr‘l(z)[cpe —Cpi] [N /mz]

Les résultats de pression g; sont regroupés dans le tableau 1V.2.

1V.3.7. Force de frottement : [6]

Une force complémentaire doit étre introduite pour les constructions allongées de
catégorie I, et ceci pour tenir compte du frottement qui s'exerce sur les parois

paralléles a la direction du vent.

Les constructions pour les quelles les forces de frottement doivent étre calculées sont

celles qui vérifient les conditions suivantes:

923 ou 923
b h

e SensV; du vent:

b=23,30 m ; d=31,15 m ; h=34,00m
=1336<3

=0,916<3

S|l o|la

e SensV, du vent:

:b=31,15m ; d=23,30m ; h=34,00 m

=0,747<3

=0,685<3

S| o|la

Donc; les forces de frottement sont négligeables dans les deux sens.

1V.3.8. Force résultante ''R"" : [6]




La force résultante R’ est donnée par:

ou:

>': Désigne la somme vectorielle (pour tenir compte du sens des forces).

R=3(a;s,

)*Z Fr

(N)

g; (en N/m?): Est la pression du vent qui s'exerce sur un élément de surface j .

S; (en m?): Est l'aire de I'élément de surface j .

Frrj (en N): Est désigne les forces de frottement éventuelles, avec z Fo =0
Le tableau suivant regroupe les résultats obtenus:

Zm) | dgn(NM?) | W (N/m?) | oy (Nim?) | S;(m?) q-S; (N)

1,7 612,829 -1103,09 -1058,97 39,61 -41945,78
4,93 612,829 -1103,09 -1058,97 75,259 -79696,97
7,99 612,829 -1103,09 -1058,97 71,298 -75502,40
11,05 612,829 -1103,09 -1058,97 71,298 -75502,40
14,11 612,829 -1103,09 -1058,97 71,298 -75502,40
17,17 811,473 -1460,65 -1402,23 71,298 -99975,89
20,23 856,892 -1542,41 -1480,71 71,298 -105571,60
23,29 896,680 -1614,02 -1549,46 71,298 -110473,61
26,35 932,142 -1677,85 -1610,74 71,298 -114842,58
29,41 964,168 -1735,50 -1666,08 71,298 -118788,32
32,47 993,397 -1788,11 -1716,59 71,298 -122389,38
34,00 1007,114 -1812,81 -1740,29 35,649 -62039,72

R=-1082231,05

Tableau 1V.2: Détermination de la résultante du vent agissant sur le batiment

La force résultante : R=1082,23KN

1V.3.9. Excentricité de la force globale horizontale : [6]

L'excentricité e de la force globale horizontale R™ doit étre prise égale a:

IV.4. CONCLUSION :

En comparant les actions du vent a celles du séisme, on remarque que ces

e= i% (Formule 2.10. P.44)

= e=%2,33m

dernieres sont plus importantes et vue que la probabilité d’avoir les deux actions

simultanément est faible, la suite de I'étude se fera en tenant compte uniquement des

actions sismiques.







CHAPITRE V

FERRAILLAGE DES ELEMENTS
RESISTANIS



V-1 INTRODUCTION :
Le ferraillage des éléments résistants devra étre conforme au réglement de
RPA 99.

Notre structure est composeée de trois éléments structuraux :

= Les poteaux.
= Les poutres.

= | esvoiles.

V-2 FERRAILLAGE DES POTEAUX :
V-2-1: FERRAILLAGE DES POTEAUX DE LA SUPERSTRUCTURE :

Les poteaux sont sollicités en flexion composée ; chaque poteaux est soumis a
un effort normal de compression ou traction « N » et un moment de flexion « M »
dans deux sens transversal et longitudinal, le ferraillage se fait a I’ELU sous ’effet de
la combinaison la plus défavorables, selon les deux sens et dans la situation durable et

accidentelle.

f) combinaison des charges :

a;) Situation durable :

= A'I’ELU: 1.35G + 1.5Q
= A'I'ELS:G+Q

Béton :y, =1.5; f , = 25MPa ;0,, =14.17MPa
Acier : y, =1.15; f, =400MPa ; o, = 348MPa

ap) Situation accidentelle :

Selon RPA 99 : (article 5-2 chapitre)
» G+Q+E.
» 08GtE.
Béton :y, =1.5;f ,, = 25MPa ;0,, =18.48MPa

Acier : y, =1.0; f, =400MPa ; o, = 400MPa



Remarque :

La détermination de la section d’armatures se fait pour chaque combinaison, selon

les deux cas suivants :

1) NMax: MCorr
2) MMaX: NCorr

La section choisie correspond au maximum des deux cas :
La section minimale d’armature d’aprés le BAEL 91/
AM™ = 4p /ml ; tel que i : est le périmétre.

0.2%B < AsM"<5%B

g) Recommandations de I’RPA 99

B;) Armatures longitudinales :

Les armatures longitudinales doivent étre a haute adhérence ; droites et sans
crochets.
= Pourcentage minimal ; 0.9% B (zone I1I)
= Pourcentage maximal : 4% B zone courante.
= Pourcentage minimal : 6%B zone modale.
- Le diamétre minium est de 12 mm : (& = 12 mm)
- Langueur minimale de recouvrement est de 50 @ en zone IlII.
- La distance entre les barres verticales dans une face du poteau ne doit pas dépasser

20 cm en zone IlII.

B,) Armatures transversales :

Les armatures transversales des poteaux sont calculées a 1’aide de la formule
suivante :
AL
bS: g9t
Vs

Tel que :

» S;{<min {0.9 d; 40cm}.
* @ <min {h/35; by/10; Z"™"}.

= A—fe > max{i;OA MPa}
By-S, 2



Remarque :

Pieces entierement comprimeées : 1, < {0.04.f.o5; 1.5 MPa}

» ;=03

» Si<min {1.5@; 15 cm} zone courante

Le diamétre d’armatures transversales adopté est Qg d’apres I’'RPA 99 :
» Si<min {10 Q;; 15 cm} zone modale.

= 5,<1.50 Z0nhe courante.

h) Présentation des résultats du ferraillage :

1- Situation durable :(N™; M*™)

Combinaison : 1,35G+1,5Q

Niveaux | Sections N° N M | SoLL | A A A;?;“P 290)

(cm?) (KN) | (KNm) (cm®) | (cm?) (cm?)

RDC 50x50 C-28 | 1729,25| 13,478| SEC 0 0 22,50
1< 50x50 C-28 | 1494,94| 31,119| SPC 0 0 22,50
ptme 50x50 C-28 | 1287,72| 22,297 | SPC 0 0 22,50
3eme 45x45 C-28 | 1097,81| 27,712| SPC 0 0 18,23
4eme 45x45 C-28 932,04 | 38,084| SEC 0 0 18,23
geme 45x45 C-28 785,14 | 43,537| SPC 0 0 18,23
65 45x45 C-28 654,68 51,716| SPC 0 0 18,23
78me 40x40 C-28 536,06 43,611 SPC 0 0 14,40
geme 40x40 C-28 433,27 | 54,753| SPC 0 0 14,40
geéme 40x40 C-28 360,45| 47,223| SPC 0 0 14,40
102m 40x40 C-28 293,65| 50,775| SPC 0 0 14,40

Tableau. V.1: Ferraillage des poteaux, Situation durable (Nmax ; Mcorr)




2- Situation durable :(M™ : N

Combinaison :1,35G+1,5Q

Niveaux | Sections | N° | M™ | N®" | SoLL | As | A | AT
(cm?) (KNm) | (KN) (cm?) | (cm?) (cm?)

RDC | 50x50 |C-43-6|-121.462|612.21| SEC | 0 0 22,50
1 50x50 | C-37-1| -126.326|716.05| SPC | 0 0 22,50

2°™ | 50x50 | C-47-3|-198.926|491.88| SPC | 0 0 22,50

3me | 45x45 | C-47-7| -195.348|592.51| SPC | 0 0 18,23

4me | A5x45 | C-47-7| -183.779|684.11| SEC | 0 0 18,23

5Me | 45x45 | C-47-7| -179.963| 778.15| SPC | 0 0 18,23

6°™ | 45x45 | C-47-7| -175.474|854.57| SPC | 0 0 18,23

7°™ | 40x40 | C-47-7| -124.954|805.92| SPC | 0 0 14,40

8™ | 40x40 |C-48-7| 110.803|924.53| SPC | 0 0 14,40

9°™ | 40x40 |C-31-7| 96.557|699.09| SPC | 0 0 14,40

109 | 40x40 | C-10-8 | -109.749|742.92| SPC | 0 0 14,40

Tableau V.2 : Ferraillage des poteaux, Situation durable :(M™* ; N®°™)
3- Situation accidentelle :(N™ ; M®™)

Combinaison :G+Q+E

0.8G+E
Niveaux | Sections N° Nmax | Mcorr | SoLL | A’s As AST;"PAQQ)
(cm2) (KN) | (KNm) (cm2) | (cm2) (cm2)
RDC 50x50 C-28 - SEC 0 0 22,50
1905,99| -3,985
1% 50x50 C-28 - SPC 0 0 22,50
1541,18| -4,937
2tme 50x50 C-28 - SPC 0 0 22,50
1253,65| -6,933
3eme 45x45 C-28 |-930,75| -5,902| SPC 0 0 18,23
4%me | A5x45 | C-28 |-717,92| -6,215| SEC | 0 0 18,23
geme 45x45 C-28 |-562,85| -6,172| SPC 0 0 18,23
6°™ | 45x45 C-28 | -441,45| -6,769| SPC 0 0 18,23
76me 40x40 C-28 -321| -4,741| SPC 0 0 14,40
geme 40x40 C-28 | -242,52| -2,909| SPC 0 0 14,40
geéme 40x40 C-28 -177,8| -2,497| SPC 0 0 14,40
10me 40x40 C-28 -89,76 | -6,324| SPC 0 0 14,40

Tableau V.3 : Ferraillage des poteaux, Situation accidentelle (N™ ; M®™)




4- Situation accidentelle :(Mmax ; Ncorr)

Combinaison :G+Q+E

0.8G+E

Niveaux | Sections | N° | M™ N | SoLL | A As | AT o)

(cm?) (KNm) | (KN) cm?) | (em?) (cm?)
RDC | 50x50 | C-25 | 27,635| 229,08/ SEC| 0 | 10.40 | 22,50
1% 50x50 | C-18 | -22,929| -829,59| SPC | 0 0 22,50
2™ | 50x50 | C-44 | -35,02| -752,28| SPC | 0 0 22,50
3*me | 45x45 | C-18 | -35,313| -624,94| SPC | 0 0 18,23
4me | A5x45 | C-23 | 41,799| -419,07| SEC | 0 0 18,23
58 | 45x45 | C-25 | 44,673| -339,3| SPC| 0 0 18,23
6™ | 45x45 | C-29 | 52,953| -253,96| SPC | 0 4.40 | 18,23
7°™ | 40x40 | C-27 | 42,874| -158,66| SPC | 0 3.20 | 14,40
gm | 40x40 | C-26 | 45,626| -87,47| SPC | 0 5.0 14,40
9°m | 40x40 | C-14 | 40,406| -39,93| SPC | 0 5.40 | 14,40
10°™ | 40x40 | C-63 | 58,439| 1889| SPC | 0 | 1040 | 14,40

Tableau V.4 : Ferraillage des poteaux, Situation accidentelle :(M™*; N°°™)

V.2.2. CHOIX DES ARMATURES :

a) Les poteaux carres :

La section d’armature qu’on a obtenue par les sollicitations les plus

défavorables est inférieure a la section d’acier minimale préconisée par le RPA99 (2).

Dans ce cas, on adoptera des sections minimales :

(B : Section du béton =axb)

Asnin=0,9%B

Les résultats sont donnés dans le tableau suivant :

Niveaux Secti(gns A% AM | A™(Z.C| A™(ZR) Choix des AZP
_ (Cm ) (sz) (sz) ) (Cm2)4% (Cm2)6% arma'[ureS (sz)
& 50x50 | 10.40 | 22,50 | 10000 | 15000 | 12T16 | 2412
3eme  4eme peme
peme 45x45 0 18,23 | 81.00 12150 | 4T16+8T14 | 20,37
7Eme
geme geme qqeme 40x40 | 10.40 | 14,40 | 64.00 96.00 8T14 16,09

Tableau V.5 : Choix des armatures des poteaux carrés




V.2.3.VERIFICATION VIS-A-VIS L’ETAT LIMITE DE SERVICE :

Les contraintes sont calculées a 1’état limite de service sous (Mser; Nser )

(Annexe, Organigramme), puis elles sont comparées aux contraintes admissible

données par :

- Béton :
*, Gbc:0,6fc23: 15MPa

- Acier ;

AVec :

Les résultats sont récapitulés dans les tableaux suivants :

* Fissuration peu nuisible

* Fissuration

préjudiciable
* Fissuration tres

préjudiciable

n=1,6 pour les aciers H.A.

150;1j

pas de vérification

.(gfe;
3

o, = min(% f 11011j

Dans notre cas la fissuration est considérée préjudiciable, donc o;=240MPa

. Sections Meer Nser — Ot o L
Niveaux (o) (Kl\slin) (Kslil) Soll (M(ITDSa) o, (MPa) (Mlgca) (MFb:a) Vérif
RDC 50x50 -9,993 |1254,92 SEC 73.60 240 5.00 15 OK
1% 50x50 | -23,066 |1084,93 SEC 70.90 240 4,90 15 OK
peme 50x50 | -16,519 | 934,07 SEC 59,30 240 4,10 15 OK
3eme 45x45 | -20,539 | 796,15 SEC 69.20 240 4.80 15 OK
4ome 45x45 | -28,202 | 676,13 SEC 65.70 240 4.60 15 OK
geme 45x45 | -32,248 | 570,12 SEC 61.90 240 450 15 OK
oM 45x45 -38,328 | 476,38 SEC 58.30 240 4.30 15 OK
76me 40x40 -32,342 | 391,52 SEC 64.90 240 4,90 15 OK
geme 40x40 | -40,592 | 318,44 SEC 66.50 240 5.10 15 OK
geme 40x40 -35,06 267,61 SEC 56.80 240 4.40 15 OK
10°me 40x40 -37,19 221,23 SEC 63.00 240 5.20 15 OK

Tableau V.6 : Vérification des contraintes a ELS pour les poteaux




V.2.3.1.Vérification des armatures transversales :

Les armatures transversales sont déterminées comme suite :

* Selon le BAEL91 (1) :

S, <Min(0,9d ; 40cm)

. ( h b
<Min| — ; — ;
(7 (35 10 (”L]

A‘—fe > Max[%” ; O,4Mpaj

bS,

A¢: Section d’armatures transversales.

b : Largeur de la section droite.

h : Hauteur de la section droite.

St : L’espacement des armatures transversales.
& : Diamétre des armatures transversales.

#_: Diamétre des armatures longitudinales.

* Selon le RPA99 (2) :

A _paly
S, hf,
Avec :

At : Section d’armatures transversales.

St : L’espacement des armatures transversales.

Tu : L’effort tranchant a I’E.L.U.

fe : Contrainte limite élastique de I’acier d’armature transversale.

h : Hauteur totale de la section brute.

pa : Coefficient correcteur qui tient compte du mode fragile de la
rupture par effort tranchant.

Ag:L’élancement géométrique.



e [’espacement des armatures transversales déterminé comme suit :
SEEMin(10@. ;15CM)..cciiiiiiiiiiieieiei Zone nodale (Zone 1)

SIS v Zone courante (Zone 1)

#_ . Diametre minimale des armatures longitudinales du poteau.

e La quantité d’armatures transversales minimale A en % est donnée
t

comme Suit :
0,3% cvevererer vt e, Si Ay 25
0,8% cveviee ceerereiet v, Si Ag <3

Interpolation entreles valeurs limites précédentes si:3< 4, <5
Ag :L’¢élancement géométrique du poteau étant donné comme suit :

Ay =|— OoU —
a b

AVec :

a et b: dimensions de la section droite du poteau dans la direction de

déformation considérée, et L; longueur de flambement du poteau.

- Pour les armatures transversales f.=235MPa(FeE24).

- Les cadres et les étriers doivent étre formés par des crochets a 135°, ayant une

longueur droite de 104 minimum.

Dans notre cas on a ¢ min=1,2cm (pour les poteaux carrés et circulaires) donc on

adopte un espacement :

S, < Min(12cm , 150m)—> S, =10cm en zone nodale
S, <15¢, =18cm — on adopteS, =15cm en zone courarte

Tous les résultats sont regroupés dans les tableaux suivants :



max cal min min - adp
/ Niveaux T, Pa A[RPQ A[BAEZL AtRPQ Ch0|>t< des | A 2
(KN) (cm?) | (cm%) | (cm®) |@rmatures| (cm)

RDC, 1%,

eéme ~eme
nodale ’6é:e'7g’ 52,19 | 2,5| 1,234 | 0,766 | 1,350 478 2,01

S=10cm 8éme1 géme1

10ime

RDC, 1%,

peme  geme

Zone eme’ géme
courante ’62'7%’ 104,09 |2,5| 3,020 | 1,404 | 2,475 478 3,14

Si=15cm 8éme1 géme1

10ime

Tableau V.7 : Choix des armatures transversales pour les poteaux

V.2.4FERRAILLAGE DES POTEAUX:

Les poteaux du sous-sol sont calculés a la compression simple, le ferraillage est
donné par :

B, : Section réduite du poteau considéré B,=(a-2)(b-2) (cm?)

a : Coefficient dépendant de 1’élancement

0,85 S e s s s si <50
1+O,2{ij
a= 35
2
0’6(50) ....................................... si 50<A<70
A
sott

L¢: Longueur de flambement.

| : Rayon de girationi = \/g .

| : Moment d’inertie de la section du poteau dans la direction considérée.

B : Section du poteau = {axb................... pouteauxcarrés

Ny Effort normal max au niveau des poteaux du sous-sol.

¢ |e mode de fixation des extrémités du poteau (encastré).

¢ lalongueur de flambement Ls=0,5I,,




e lasection réduite B,=(a-2)* [cm?].

Exemple de calcul :(poteau carré E-2)

e Poutres longitudinales :0,3x0,45x4,6x25=15,525KN
e Poutres transversales :0,3x0,4x4,75x25=14,25KN

e Poids de la dalle :4,84x21,73=105,17KN

e Poids du poteau :(0,55)*x4,08x25=30,855KN

e Surcharge d’exploitation : 2,5x21,73=45,32KN

e Poids total=291,82KN (poids=1,35G+1,5Q)

Donc : I’effort normal total revenant aux poteaux :

N, =2993,09+291,82=3284,91KN

o a —2:15,88cm

V12 V12
. 0,5x4,08.10°
15,88
0,85

ca=——"> __-0828

1+ 0,2(/1j
35

=12,85<50

B, =(55-2)* = 2809cm’

3284,91.10° B 2809.10° « 25} 1,5

D'ou:A, > — |
0,828 0,9 1,5 /400

= A<0= La section du béton peut reprendre les charges ce qui nous oblige a adopter

le ferraillage minium impose par le RPA99 (2).

Asr?innPAgg):O’g%-8:22,500m2
On prend : 12T16=24,14cm?.

V.2.5. LONGUEUR DE RECOUVREMENT :

La longueur minimale de recouvrement est de :L,=500, en zone IlI.

Pour:T20........cccceoinne.. L=100cm
T16...coiiiin . L,=80cm
T14. . o L,=70cm
T12. i, L,=60cm

Remarque :



Tous les poteaux ont la méme section donc méme ferraillage pour tous les
poteaux carrés du sous-sol.
V.2.6. SCHEMA DE FERRAILLAGE DES POTEAUX :

Poteaux 50x50

12716
I
ot /} /* CadT8 L=196
O {\ ‘ # CadT8 L=140
m 16
¢ +
| B
| 50
w

Poteaux 45x45

4T16+8T16
‘ ‘ ‘ ‘ 39/39
.
( ° /® /¥ cadTs =178
B + ‘ CodT8 L=128
<t ?/ =
) 15
39
e e

45

—e
—e



Poteaux 40x40

8114

34/34
15

Cad T8 L=116

Cad T8 =96

25/25
15

Figure V.1 : Ferraillage des poteaux

V-3- FERRAILLAGE DES POUTRES :

V-3-1- FERRAILLAGE DES POUTRES DE LA SUPERSTRUCTURE :

Les poutres sont des éléments structuraux, qui permettent de supporter les charges

des planchers et les transmettent aux poteaux ; elles sont sollicitées par un moment de

flexion.

Le ferraillage des poutres se fait en flexion simple a I’ELU (situation durable et

accidentelle) sous I’effet des moments les plus défavorable, La méthode de calcule est

donnée sous forme d’organigramme (organigramme I : annexe).

= Sjtuation durable :
Béton :y, =1.5; f_, = 25MPa ;0,, =14.17MPa

Acier: y, =1.15; f, = 400MPa ; o, = 348MPa
= Sijtuation accidentelle :
Béton:y, =15; f ,;, =25MPa ;0,, =18.48MPa

Acier : y, =1.0; f, =400MPa ; o, = 400MPa

V.3.2. CHOIX DES ARMATURES :

a) Combinaison accidentelle :

B;) Armatures longitudinales :

A,) Etat limite ultime :




= Situation durable : 1.35G + 1.5Q.

A) Etat limite de service :

= G+Q.
Ag) Selon I’ RPA 99 -

= Situation accidentelle : G +Q +E
0.8G E.

b) Recommandation de I’RPA 99 -

Bs1) Armatures longitudinales :

= Pourcentage minimal total des aciers longitudinaux sur la longueur de la

poutre est de 0.5% b.

» Le pourcentage totale maximum des aires longitudinaux est de :

- 4% en zone courante.

- 6% b en zone de recouvrement.

B,) Armatures transversales :

= |a section minimal est donnée par :A;= 0.3%.s.b

* ]’espacement maximum entre les armatures transversales est déterminé comme

suite :

nécessaires : Si<min {h/4 ; 12 @}
- endehors de la zone nodale : S <h/2.

_ @I - @Imin
c) Présentation des résultats de ferraillage :

C1) Poutres porteuses :

en zone nodale et en travée si les armatures comprimées sont

Sur appuis En travée
. . Ma A s Acals ASRPA Mt A s Acals ASRPA
niveau Section |\ T em? | em? | em? | KNm | em? | em? | om?
terrasse 30x40 111.03 0 10.00 7.50 91.78 0 8.10 7.50
Etage 30x40 | 81177 | 0 | 710 | 750 | 7217 | 0 | 620 | 7.50
courant

Tableau V.8 : Ferraillage des poutres porteuse sous : 1.35G + 1.5 Q.




Sur appuis En travée
. ) Ma A s Acals ASRPA Mt A s ACEUS ASRPA
nivead section | yNim | em? | em? | cm? | KN.m | cm? | em? | em?
terrasse 30x40 35.05 0 3.40 750 | 28.30 0 2.70 | 7.50
Etage | 30x40 | 2505 | 0 | 240 | 750 | 21.50 | 0 | 210 | 7.50
courant
Tableau V.9 : Ferraillage des poutres porteuse sous : G + Q + E.
0.8G+/-E
C,) Poutres non porteuses :
Sur appuis En travée
. . Ma A s Acals ASRPA Mt A s Acals ASRPA
nivea Section | . Nm | em? | em? | em? | KN.m | cm? | em? | cm?
terrasse 30x35 35.05 0 3.40 750 | 28.30 0 2.70 | 7.50
Etage 30x35 | 2505 | O | 240 | 750 | 2150 | 0 | 210 | 7.50
courant
Tableau V.10 : Ferraillage des poutres non porteuse sous : 1.35G + 1.5 Q.
Sur appuis En travee
. ) Ma A s Acals ASRPA Mt A s Acals ASRPA
niveau section |y Nm | em? | em? | em? | KNm | em? | em? | em?
terrasse 30x35 35.05 0 3.40 750 | 28.30 0 2.70 7.50
Etage 30x35 | 2505 | O | 240 | 750 | 2150 | 0 | 210 | 7.50
courant
Tableau V.11 : Ferraillage des poutres non porteuse sous : G + Q + E.
0.8G+/-E
d) Choix des armatures :
Les sections des armatures adoptées sont représentées dans le tableau (\V-20)
Sur appuis En travée
adopte adopte
Barres | S, barres | 2, | Barres | A% , | barres| S,
cm cm cm cm
Poutres 3T16+ 3T16
Porteuses 30x40 2T14 10.00 3T16 | 6.03 12T12 8.10 3T16 9.42
Poutres 3T14
non 30x40 13712 15.48 3T14 | 6.03 | 3T14 12.06 3T14 9.42
porteuses

Tableau V.12: Choix des armatures longitudinales




e) Veérification des contraintes a I’ELS -
Il faut vérifier que :
" 0,<0.6 fro3 = 15Mpa
" 0,<min {2/3.f;; 150.n} = 240 Mpa.

Avec :

o, :@.ysazls MPa

o, = n.%.(d ~y)<o, =240 MPa
Co = n.h.(c— y)< o, = 240 MPa

ac
I

o4t : contrainte d’acier tendue
Oac : contrainte d’acier comprimé

Les resultats sont regroupés dans le tableau (V-21).

% | % | ops | %« < = | OBS

Mpa | Mpa Mpa | Mpa |Mpa

Q

at

poutre | Section

Porteuse | 30x40 | 9.45 | 15 | Vérifiée | 196.60 | 221.30 | 240 | Vérifiée

Appuis | Non 30x35 | 10.55| 15 | Vérifiée | 136.51 | 201.92 | 240 | Vérifiée
porteuse

Porteuse | 30x40 | 4.21 | 15 | Vérifiée | 55.11 | 130.98 | 240 | Vérifiée

Travée | NOn 1 35,05 | 952 | 15 | Verifiée | 121.04 | 216.01 | 240 | Vérifice
porteuse

Tableau V.13 : Vérification des contraintes a ['’ELS
f) Condition de non fragilité :
On doit vérifier que :
A, > A =0.23bd % =1.74cm’

e

Les résultats sont regroupés dans le tableau (V-22) :

As

poutre | Section (cm?) As/b.d 0.23 fipg / fe OBS
Porteuse | 30x40 | 15.45 | 1.34.10% 1.208.10° Vérifiée
Appuis
Non 30x35 | 15.48 | 1.70.10% | 1.208.10° Vérifiée
porteuse
Porteuse | 30x40 | 10.05 | 7.44.10° 1.208.10°° Vérifiée
Travée Non 5
30x35 |12.06 | 1.28.10 1.208.10°3 Vérifiée
porteuse

Tableau V.14 : Vérification de la condition de non fragilité




g) Effort tranchant :

g1) Verification des contraintes tangentielles :

On doit verifier que :

=~
IN

u TU

T, min{o.lsﬁ;wpa} = 2.5MPa
Vb

max

TU
bd

Les résultats sont regroupes dans le tableau (V-23).

max —
poutre Section | | E 2 i & OBS
(KN) | (cm) | (cm) | (Mpa) | (Mpa)
Porteuse 30x40 | 184.42 | 45 30 1.36 2.5 Vérifiée
Non porteuse | 30x35 | 146.28 | 31.5 | 30 1.54 2.5 Vérifiée

Tableau V.15 : Vérification des contraintes tangentielles

g>) Détermination des armatures transversales :

Selon le BAEL 91 :

Dans le cas courant de la flexion simple avec des armatures droites (o =90°) et
reprise de bétonnage (k =0) ; la relation s’écrit comme suite :

A 2 TU
bS: ool
Vs
Avec :

On adopte @g pour les armatures transversales @; < min {0.85; 3 ; 1.6} (cm).

Sur appuis En travée
] Atadoptee Stcal Stadoptee Atadoptee Stcal Stadoptee
Poutre section (sz) (cm) (cm) (sz) (cm) (cm)
30x40 2.01 15.54 15 2.01 40 25
Porteuse
non 30x35 2.01 10.4 15 201 | 28.35 25
porteuse

Tableau V.16 : Armatures transversales dans les poutres




h) Influence de Deffort tranchant au voisinage de ’appui -

H,) Appuis de rive :

. Vérification des armatures longitudinales :

D’apres le BAEL 91

T
> _U
~
Vs
On prend I’effort tranchant maximum dans les poutres
3
AsN”N = M =528 sz

348

Toutes les sections d’acier sont supérieur 8 Ag™'" = 5.28 cm?.

e Vérification de la contrainte de compression du béton :

Il faut vérifier :
Tu<0.4 (feos /’Yb).bo.a

Avec :

bo : largeur de la poutre.
a=min{a;0.9d}.

a=c-c -2cm

¢ =2cm (enrobage).

c : la petite valeur du coté de poteau — c¢=30 cm.
a=30-2-2=26cm.

a=min {26 ; 40.5} =26.

T ™ =184.42 KN.

Tu < 0.4 (fuos /yp)-bo.a = 520 KN
T, =184.42 <520 KN vérifiée.

E,) Appuis intermédiaire :

e Vérification des armatures longitudinales :

En plus de I’effort tranchant T, ; il y’a un moment fléchissant My qui doit étre

introduit lors de la vérification des armatures.

As™" = (184.42x10° - 200.13x10°%/0.9x450)/348 = -8.9 cm® <0



Donc les armatures longitudinales inférieures ne sont soumises a aucun effort de

traction sous ’effet du moment de flexion et 1’effort tranchant.

e Vérification de la contrainte de compression :

o, < 1.3ﬁ
Vb

_ N
° ab
a=min{a; 0.9d}.
a=c-c -2cm,

Oy,

Les résultats sont regroupes dons le tableau (V-25)

. T (KN) Ghc 1.3 fczg la.b
Poutres section u OBS
(Mpa) (Mpa)
Porteuse 30x40 184.42 1.36 21.66 vérifiée
non porteuse 30x35 146.28 1.54 21.66 vérifiée

Tableau V.17 : Vérification de contrainte de compression

V.3.3 SCHEMA DE FERRAILLAGE DES POUTRES :

Travee Appuit
‘ ‘ ‘2*5“6 Fil
\ | 2714 Cha
O O
~ ~ 2712 Tra
te s B
30 30

Figure V.2 : Ferraillage des poutres porteuses




Appuit Travée

2*3714 Fil 2*37T14 Fil

29

‘9 |CadT8 =126
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/@, 29
CadT8 L=126 #

04
> \
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M \

55

EtriT8 =78 —2

EtriT8 (=78 ¢

29
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Figure V.3 : Ferraillage des poutres non porteuses

V.4.FERRAILLAGE DES VOILES:
V.4.1.INTRODUCTION :

Sous ’action des forces horizontales (séismes, vents) ainsi les forces dues a

son poids propre, le voile est sollicité a la flexion composée.

V.4.2.RECOMMANDATION DU RPA99 :
D’aprés RPA99 (2) :
e Epaisseur du voile >15cm.
e Les armatures sont constituées de deux nappes.
e Le pourcentage minimum d’armatures dans les deux sens (horizontal et
vertical) est de :
A=A=0,15%B
Avec :
B : Section du voile.
e L’espacement des barres verticales et horizontales S<min(1,5a ; 30cm)

e Les deux nappes d’armatures doivent étre reliées avec au moins 4
épingles au metre carre.

e Le diameétre des barres verticales et horizontales des voiles ne devrait pas

. 1 : )
dépasser 10 de I’épaisseur du voile.



e Les longueurs de recouvrement doivent étre égales a :

40¢ pour les barres situées dans les zones ou le renversement du signe

des efforts est possible.

20¢ pour les barres situées dans les zones comprimées sous 1’action

de toutes les combinaisons possibles de charges.

V.4.3.1.Ferraillage des trumeaux :

e Les barres horizontales doivent étre munies de crochets a 135 ayant une

longueur de 10¢
V.4.3.CALCUL DU FERRAILLAGE :

Pour le calcul du ferraillage on se base sur la méthode des forces.

e Armatures verticales :

Lorsqu’une partie du voile est tendus sous 1’action des forces verticales et

horizontales, 1’effort de traction doit étre pris en totalité par les armatures.

A, = —= (Ce ferraillage concerne la zone tendue).

N
o

S

Avec :

Ay : Section d’armatures verticales.

os : Contrainte de ’acier =348MPa.

N1 = Fzz +|F12|

F,, : Force verticale sollicitant le voile

F12: Force de cisaillement dans le plan (1-2)

F2, et F1, sont calculées par le SAP2000

Amin:0,002 Lta
L;: Longueur tendue.

A : Epaisseur du voile.

Tous les résultats sont donnés dans le tableau suivant :

Epaisseur | Fo Fio N s sz Lt Amig AP (Z.N) | A*(z.C)
(cm) (KN) | (KN) | (KN) | (MPa) | (cm?) | (m) | (cm) | (om2) (cm?)
20 643,22 | 112,49 | 755,71 | 348 | 21,72 | 1,85 7.4 2x4T14 2x10T10

Tableau V.18 : Détermination des armatures verticales et de la zone tendue

e Armatures horizontales :

On se basant sur le méme principe précédent, les armatures horizontales seront

calculées comme suit :




Avec :
N, =F;, +|F12|
F11: Force de traction horizontale.
A, =0,0015h.a

Les résultats sont regroupes dans le tableau suivant :

Niveaux | Epaisseur | Hauteur | Fq; Fi2 N Oy An AN AP
(cm) (m) | (KN) | (KN) | (KN) | (MPa) | (") | cmd) | (cmd)

s-sol,

RDC et 20 4,08 |128,68 | 112,49 | 241,17 | 348 | 6,93 | 12,24 | 2x20T8

18

A partir

du 2°™ 15 2,9 34,35 | 112,49 | 146,84 | 348 | 4,22 | 6,53 | 2x14T8

étage

Tableau V.19 : Détermination des armatures horizontales

D’apres le RPA99 (2) on doit faire une vérification aux contraintes de

cisaillement :

e Contrainte admissible de cisaillement :

D’apres les résultats du calcul automatique la contrainte de cisaillement la
plus défavorable est : 7*” = 1,5MPa

On doit vérifie que :

r, =1.4c3° <7, =0,2f ,, =5MPa

7, =14x1,5=2,1MPa <7, =5MPa......cccceec.... vérifiée.

e Remarque :

- Pour les armatures transversales on opte pour ¢6

- Pour la zone comprimée on adopte : T12 espacés de 20cm.

V.4.3.2.Ferraillage des linteaux :

Les linteaux sont calculés en flexion simple.

e Contrainte de cisaillement :

La contrainte de cisaillement dans la béton est limitée comme suit (2)

adm
T, <7,




Avec :

72" =0,2f ., = 5MPa

_ SAP
7, = 1,47,

b).Procédure de calcul du ferraillage :

bl) .Premier cas :
7,<0,06f 28
On devra disposer :

o Des aciers longitudinaux (A.) de flexion

A )

AVec :

h : La hauteur totale du linteau.
c : La distance d’enrobage.
M : Moment d0 a I’effort tranchant.

e Des aciers transversaux (At)

: T
- Limteaux longs:, = L 1= A 2 ST
h (h—2c)f,
: ST
- Limteauxcours:ii, <1= A > —————
fe (St - L)

Avec :
St : Espacement d’armatures transversales.
L : Portée du linteau.
T : Effort tranchant dans la section considérée.
T My +M,
L

Mg ; Mg : Moment a droite et gauche du linteau, donnés par le calcul
automatique.

b2). Deuxiéme cas :

1,>0,06f:25 On devra disposer :

¢+ Des aciers longitudinaux (sup et inf.) :A =4 >0,0015h.a

¢ Des aciers en partie courante (aciers de peau) :A.=0,002h.a

_ 0,0015a.5....ccccc vvrnnee si 7, <0,025f
% Des aciers transversaux : A, >

0,00258.5..coors e si 7, = 0,025f ,,



Avec :

« Armatures diagonales :{

St=20cm

Le calcul des armatures est donné par le tableau suivant :

A >0,0015a.N....cooors e si 7, > 0,06f,,
si 7, <0,06f

Niveaux |H | L | a [ |f,= |f> |7~ AL=12 L Ac2 At2 AD2
(m) |(m) |(m) (MPa) |1,475% |0,06f., 0,025, (cm?) ((em?) |(cm%) |(cm®)
(MPa)
s-sol,
RDCet 2,08 [1,55|0,2 |1,45 | 2,03 Oui Oui 6,24 |8,32 |1,00 |6,24
1%
A partir
du2#™ 10,9 2,05(0,15 | 1,08 | 1,51 Oui Oui 203 |27 |0,75 |2,03
étage
Tableau V.20 : Ferraillage des linteaux
c).choix des armatures :
Sous sol, RDC et 1%
A, =A'_ =6T12=6,79cm?
) A, =12T10=9,42cm* ;S, =28cm’
étage :
A, =2T8=101cm? ;S, =20cm’®
A, =4T16 =8,04cm?
A =A'| =2T12=2.26cm’
, =4T10=3,14cm?* ;S, =18cm
A partir du 2°™ étage : A ‘
A =2T8=1,01cm’* ; S, =20cm

A, =4T10 = 3,14cm?
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Figure V.4 : Ferraillage des trumeaux
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Figure V.5 : Ferraillage des linteaux




VI.1. ACROTERE

VI.1.1. Introduction

L’acrotére est un élément non structural, il sera calculé comme une console
encastrée au niveau du plancher terrasse qui est la section dangereuse, d’aprés sa
disposition, I’acrotere est soumis a une flexion composée due aux charges suivantes :
o Son poids propre sous forme d’un effort normal vertical.

o Une force horizontale due a une main courante Q=1kN/ml.

Le calcul se fait pour une bande de 1m de largeur dont les dimensions sont les
suivantes :

- Largeur b=100cm

- Hauteur H=60cm

- Epaisseur e=10cm

1010 Q

EBNE

60
@

Figure V1.1 : Schéma représentatif de I'acrotére FigureVI1.2 : Sollicitations de [’acrotére

V1.1.2. Evaluation des charges :

a. Charges permanentes :

e Surface de l’acrotere :
S = [(0,1x0,6)+ (0,1x0,08) + (MXTO’OZ)} =0,069cm’

e Poids propre de [’acrotere -

G = p, XS =25x0,069=1,725kN /ml

e Revétement en ciment (e=2cm ; p=]4kN/m3) X
G = p, xexP,. =14x0,02x(60+10)x2.102 = 0,392kN / ml
G=2,117kN/ml




b. Charge d’exploitation :
e Q=1,00kN/ml

Donc pour une bande de 1m de longueur :
G=2,117kN/ml et Q=1KN/ml

V1.1.3 Détermination des efforts :

Le calcul se fait par une bande 1 m de longueur.

Etat limite ultime :

+ N, =1,35.G =2,858 kN. Q_’
+ M;=150.h=0,9kN.m.
+ Tu=15.0Q=15KkN. G i
Etat limite de service :
+ Ngr =G =2,117 kN. () (+) (+)
v Teg=Q=1 KN. N T M

Figure V1.3 : Diagramme des efforts (N, T,M).
VI.1.4. Ferraillage de ’acrotére:

h=10cm ; b=100cm ; fe2s=25MPa ; onc=14,17MPa ; c=c’=2cm ; fe=400MPa

A's
: =
. =

A/

100cm
a) Calcul de | excentricité:
g = M, :£:3L4gcm
N, 2858 :
e, >——C
h 10 2

——C'=—-2=3cm
2 2

On calcule vy :

N, _ 285810°
“bh.f, 1x01x1417.10°
& =T(y1) = D'apreés le tableau, on trouve : & = 0,1666.
enc = Exb = 0,1666x10 = 1,666 cm.

= e >e = Donclasection est partiellement comprimée et I'état limite

=2,017.10° <081

¥,

ultime n'est

pas atteint.



b) Calcul du moment fictif “M;” :

M, =M, + Nu(g—c'j:0,985kNm

M; 0,011
bl

1< iz =0,392= A =0 Les armatures comprimées ne sont pas nécessaires.

o =1,250- \fi-211)=0,014

Z =d(1-0,4a)=7,95cm

o, = fe_ 348MPa
Vs
Ay = f(M f )
M, )
A, = =0,356cm
Zo,
[ ] Asl = AS’ = 0
oA, =A, - N, =0,219cm?
GS
=0cm?
Donc: A
A,, =0,22cm®

VI.1.5.Vérification de la section d’acier selon «BAEL 91 modifie 99»:/1]

Il faut vérifier As avec la section minimale imposée par la régle du millieme et

par la régle de non fragilité :

A™M™ > Max _bh ;O,23bdh
1000 fe

Avec :
fis=2,1MPa ; fe=400MPa ; b=100cm ; d=8cm
AN > Max{ lcm?; O,77cm2} =1,0cm?

Donc : on opte finalement pour 5T8=2,51cm?

Avec un espacement S, = % =20cm

VI1.1.6. Armatures de répartitions :

A z%: A >0,295cm?
On choisit 4T8=2,00cm?.

Avec un espacement S, = &3_5 = % =18cm



VI1.1.7. Verification a L’E.L.S

La fissuration est considérée comme préjudiciable.

M ser

€ = =28,34cm

ser

Position de I'axe neutre :

C<0
Ye N 2

Figure V1.4 : Position de I'axe neutre

Ona: e, > g— c'= La section est partiellement comprimée (SPC).
C : La distance entre le centre de pression et la fibre la plus comprimée.
Yy : Distance entre le centre de pression et 1’axe neutre.
C=d-ex

Avec: e, = My (d —2} =31,34cm = C =-23,34cm (C<0)

ser
D’apreés le “BAEL 91 modifié 997, on doit résoudre 1’équation suivante :

Yo +py, +q=0
AVec :

p=-3.c°-90.(c— d').% +90.(d —c).%

q=-2c° —90.(c—d').%—90.(d —c)z.%
Or:A, =0

p=-3¢? +90.(b—c).% =-160098

q=-2.c*-90.(d —c)?% = 2438610

La solution de 1’équation du troisiéme degré est obtenue par :



3
A=q +(4p ]:-1325107

cosw_—/ =-099= ¢p=17189°
a= 2‘/ = 46,20
3

Yy, = acos(% +120) =—-46,15cm
Yy, = acos(%j =24,96cm

y,=a cos(% T 240] =2118cm

La solution qui convient est : y.=24,96¢cm
Car : Yser=Yc+cC
0<Yser<d
0 < ysr=24,96-23,34=1,62cm < 8cm

Yer =162Cm
Donc :
Yy, = 24,96cm

V1.1.8. Vérification des contraintes :

Calcul du moment d’inertie :

I :gyger +n[As(d _yser )2 +As'(yse, _C')Z]:862,18Cm4 ’ n :15

a. Contrainte du béton :

Che :(¥ ycjyser <o, =0,6f., =15MPa

(2,117.103x24,96.10
ch =

86218.10° jm’z =0,99MPa < Giyvvvvvvns o vérifiée

b. Contraintes de ’acier :

> n( NISer y°j(d = Yaar ) € T Acier tendu

ol = n( leer Y, ](ySer o) Eo A Acier comprimé

5 = Min(% fe; Max(0,5 fe;110,/7f,; )j = 250MPa.......... ........ (7 =1,6 pourlesaciers HA)



o, =58,65MPa<a,............... verifiée
o, =-349MPa<G,....cccccuuun. verifiée

VI1.1.9 Vérification au séisme : [2]

D'apres RPA 99 version 2003, l'acrotere doit étre vérifié sous la sollicitation
suivante :

Fp=4.ACp.Wp <T,

Avec :
- A : Coefficient d'accélération de zone donné par I'RPA 99 version 2003 a partir du
tableau (4.1) pour la zone et le groupe d'usage. Zone Il = A = 0,30.

- Cp : Facteur de force horizontale donné par I'RPA 99 version 2003 a partir du
tableau (6.1)
= Cp=0,8.
- W5 : Poids de I'élément considéré = Wp = 1,725 KN/ml.

FP=1656KN>Ty =15KN ...cccocririiiriiiiriirnnns Donc on prend : T, = 1,656kN.

VI1.1.10. Vérification de effort tranchant

La contrainte de cisaillement est donnée par la formule suivante :

T

L= ﬁ <7, = Min{0,1f_,,;4MPa}= 2 5MPa

T

=0,02IMPa < T, ..ovovin cerierers e, vérifiée
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Figure V1.5 : Disposition constructive des armatures de [’acrotére



VI1.2. ETUDE DES PLANCHERS

V1.2.1. Introduction

Les planchers ont un réle trés important dans la structure Ils supportent les charges
verticales puis les transmettent aux éléments porteurs et aussi ils isolent les différents
étages du point de vue thermique et acoustique, les structures étudiées (bloc A & bloc

B) comporte

- plancher a corps creux.

- plancher a dalle pleine.

V1.2.2. Plancher en corps creux

- Ce type de planchers est constitu¢ d’éléments porteurs (poutrelles) et
d’¢éléments de remplissage (corps creux) de dimension (16x20x65) cm3 avec une dalle

de compression de Scm d’épaisseur.

_

Figure V1.6 : Dimension du corps creux

VI1.2.2.1 Etude des poutrelles

Les poutrelles sont des éléments préfabriqués, leur calcul est associé a une poutre

continue semi encastré aux poutres de rives.

)
Y

a.1l. Dimensions des poutrelles 4 Ihu

=




1

1 3] = 405 405
25

<h<s—
20

<N 405
L 25 20

= 16,20< h <20,25cm

h=2lcm ; h,=5cm

Figure V1.7 : Dimensions de

=<b=65m ; b, =12cm
e _ 26,5cm
poutrelles

a.2. Calcul des moments

Etant donné que les poutrelles étudiées se présentent comme des poutres

continues sur plusieurs appuis, leurs études se feront selon 1’'une des méthodes

suivantes :

a.2.1. Methode forfaitaire [1]

a.2.1.1. Domaine d’application

Hi: O<Max {2G ; 5kN/m?}

H,: les moments d’inertie des sections transversales sont les méme

dans les différentes travées en continuité.

Hs: les portées successives sont dans un rapport compris entre 0,8 et

1,25.
H, : fissuration non préjudiciable.

a.2.1.2. Exposé de la méthode

e = Q
G+Q
M,-M
e M, > Max{1,05M,;(1+0,3a)M 0}—%
M, o

(14+0,30)—2 oo e Travée du milieu
M, > 2 M

(1,02+0,3a)70 ................. Travéederive

Avec



Mo : la valeur minimale du moment fléchissant dans chaque travée (moment
isostatique) ;

(My ; M) : les valeurs absolues des moments sur appuis de gauche et de droite
respectivement dans la travée considérée ;

M; : Le moment maximal en travée dans la travée considérée.

Moment sur appuis

. M=0,2Mqo............appuis de rive
. M=0,6My............poutre a deux travées
o M=0,5Mo.......... les appuis voisins des appuis de rives d’une poutre a plus de

deux travéee
. M=0,4Mo............les autres appuis intermédiaires d’une poutre a plus de
deux travées

a.2.2. Méthode de CAQUOT [1]

Cette méthode est appliquée lorsque 1’'une des conditions de la méthode
forfaitaire n’est pas vérifiée.

Cette méthode est basée sur la méthode des poutres continues.

a.2.2.1. Exposé de la méthode

o Moment sur appuis
*M, =015M ..o i e, Appuisderives
12 I . g
*M, S T ,+qe,e ............... Appuisintermédiaires
8,511, +1,
2
avec M, :l
8
. Moment en travée
2 M, -M
Mt(x):—ﬁ+ q—|+u X+M,
2 2 I
Avec :

Mo : la valeur maximale du moment fléchissant dans chaque travée (moment
isostatique) ;
(My ; Mg) : les valeurs absolues des moments sur appuis de gauche et de droite
respectivement dans la travee considérée ;

gw: charge répartie a gauche de I’appuis considérée ;



Qe: charge répartie a droite de ’appuis considérée.
On calcul, de chaque coté de I’appui, les longueurs de travées fictives “/’,,” a gauche
et “/’.” & droite, avec :

I’=l...............pour une travée de rive

I'=08I......... pour une travée intermédiaire

Ou “I” représente la portée de la travée libre.

*Effort tranchant

T _q|+(Me_Mw)

" I

Te q|+(ME_MW)
2 |
Avec

Ty : effort tranchant a gauche de 1’appui considéré,
Te : effort tranchant a droite de I’appui considéré.
a.3. Calcul des poutrelles

Le calcul se fait en deux étapes :

o 1%tape : avant le coulage de la table de compression,

o 2°Mestape : apreés le coulage de la table de compression.

* 18 &tape : Avant le coulage de la table de compression

Poutrelle de travée L=4,05m
- On considere que la poutrelle est simplement appuyée a ses extrémités, elle

supporte :

o Son poids propre.

o Poids du corps creux.

o Surcharge due & I’ouvrier Q=1kN/m?

Evaluation des charges et surcharges

> Charges permanentes

Poids propre de la poutrelle........................... 0,12x0,05x25=0,15kN/ml

Poids du corps Creux........ocoovvviiriiiiiiiniininnnna, 0,65x0,20x14=1,82kN/ml
G=1,97kN/ml

> Charges d’exploitation

Q=1x0,65=0,65kN/ml



Combinaison des charges

ELU q,=1,35G+1,5Q=3,64kN/ml
ELS qser:G+Q=2,62kN/m|

Calcul des moments

_q,0* _364x(4.05)

M, g =7,463kNm
2 2
M = O’ _ 2,62%(4.05)° _ 5,371kNm
8 8
Ferraillage

La poutre est sollicitée a la flexion simple a I’ELU.

M,=5,896kNm ; b=12cm ; d=4,5¢cm ; op,.=14,17Mpa.
D’apres I’organigramme de la flexion simple; on a:

_ MU
#= bdo,

=2167> u, =0,392= A #0

Donc, les armatures de compression sont nécessaires, mais il est impossible de

les placer du point de vue pratique car la section du béton est trop faible.

On prévoit donc des étaiements pour aider la poutrelle a supporter les charges qui
lui reviennent avant et lors du coulage sans qu’elles fléchissent.

* 28Me atape Aprés le coulage de la table de compression

Apres le coulage et durcissement du béton de la dalle de compression, la poutrelle

travaillera comme une poutrelle en “Té”.

Evaluation des charges et surcharges

o Plancher terrasse

> Charge permanentes

G=6,23 x0,65=4,049 kN/ml

> Surcharges d’exploitation

Q=1x0,65=0,65kN/ml

o5 Plancher courant

> Charge permanente




G=5,23x0,65=3,399 kN/ml

> Surcharge d’exploitation

Q=1,5x0,65=0,975 kN/ml

Combinaison des charges

> Plancher terrasse

m

ELU ,=1,35G+1,5Q=6,441 KN/ml
E_I—S Clser:G'|'Q:4,699 kN/ml

A\

Plancher courant

m

LU ,=1,35G+1,5Q=6,051 kN/ml

ELS Quer=G+Q=4,374 kN/ml

Conclusion

Les poutrelles du plancher terrasse sont les plus sollicitées.

Calcul des efforts internes

1- Poutrelle & une travées L=4.,00m

q, =6,441KN /ml
Oger =4,699KN /ml

Calcul des moments A

Avec :

4.00

moment en travée : M; = 0,85 Mg

moment sur appui : M, = 0,20 My

2
eLy M, =%

=12,882kNm
|2

ELS M, - qS% — 9,398KNM

Donc :
M, =1094%Nm (M, =2,576kNm
M._ =7988%Nm ' |M_._ =1879%Nm

tser aser



Effort tranchant
|

=12,882kN

ELU T, =
2

—_— u

ELS T =quef'=9,398kN

ser

Diagramme des efforts internes

. Moment fléchissant
2.58 2.58 1,88
[\\ a = ;88
. + +
10,95 7,99
E.L.U E.L.S
. ngg,rg %ranchant 9.40
P ;
12,88 9,40
E.LU E.L.S
2- Poutrelles a cing travées
| 3.60 | 4.05 | 4.00 | 4.00 | 3.95 |

'
¥
'
¥
'
k
'
¥
Iy
A

En utilisant la méthode forfaitaire les résultats seront regroupés dans le tableau
suivant :

e LAMETHODE FORFAITAIRE :

2x6,441=12882 KN /m?

=1kN/m? <
0 { 5kN/m?

On a les conditions suivantes :

e |nertie constante.

o 350 _nege Togs:129.
4,05



e Fissuration peu nuisible (non préjudiciable).

a=-2 -1 o3
G+Q 623+1

Les conditions étant vérifiées, on peut utiliser la méthode forfaitaire

Calcul des moments statiques

q, = 6,441kN /ml
O =4,699KN /ml

2
M, = 2ok _1043kN.m

8
2
Mg = % ~1321kN.m
Ay Lo
EL.U: Mocp = 2 = 1288 kN.m

2
Mo = % ~12,88kN.m

2
M, = U '8LEF —14,30 KN.m

L
M, = 1588 _ 7 61 kN.m

8
2
My = % —~9,63kN.m
2
ELS: MOCD:%=9,4O kN.m

L2
M, = qSTDE — 9,40 kN.m

2

M, = qS'E';‘EF ~1016 kN.m

- Moment sur appuis :

<
l

=M. =0kN.m

5 =05M ., =522kN.m
« =0,4M . =528kN.m
5 =0,4M, =515kN.m
M. =05M .. =5,44kN.m

<

E.L.U:

< <Z




M, =M, =0kN.m

. =05M ,, =381kN.m
< =0,4M . =385kN.m
5 =0,4M, =376kN.m
M. =0,5M . =4,70kN.m

<

E.LS:

< <Z

- Moment en travées :
Les valeurs des moments en travées Mt et sur appui M, et M, doivent
verifier les conditions suivantes:

M, +M, Zmax{ 1,05M s

1) M, +
) M 1+03.a)M,,s

1+03.a
2

2) M, 2= [ }.M o Dans le cas d’une intermédiaire

3) M, >

{w }M o, Dans le cas d’une travée de rive

a) Calcul de Ueffort tranchant a I’E.L.U

Pour une travée AB Ma Ms
ea=L. !
M, +M,
I+ o5 TR g TR
M, + M,
eb=L-a +
M M L
oT, =V, :_2.&
a
M +M Figure V1.8 : Schéma statique de la travée AB
T, =V, =2 = —"

Les résultats trouvés sont regroupés dans le tableau suivant :

Moment sur Moment en
appuis (KNm) . Portée | travée (kNm) SO IEmEEL ()
Appuis | e | ELs Trevee | my ELU | ELS e S
T T, T T,

1 0 0 12 360 | 834 | 6,09 | 1054 | -13,44
2 522 | -381 | 23 405 | 862 | 628 | 13,68 | -13,71
3 528 | -385 | 34 400 | 831 | 6,07 | 1355 | -13,48
4 515 | -3,76 | 45 400 | 7,98 | 582 | 1344 | -14,0
5 544 | -470 | 56 395 | 1230 | 827 | 17,18 | -13,92
6 0 0

Tableau VI.1 : Résultats de calcul de l’effort tranchant a I’E.L.U



b) Calcul du ferraillage

On considere pour le ferraillage le type de poutrelle le plus défavorable c'est-a-
dire qui a le moment le plus grand en travée et sur appuis, et le calcul se fait a ’ELU

en flexion simple.

Les efforts maximaux sur appuis et en travée sont :

ELU  My™=12,301kNm
Mau™=5,44kNm
T,"*=17,18kN

ELS  Mer™=8,27,kNm
Maser™>=4,70kNm

b.1. Ferraillage en travée

h=21cm; ho=5cm; b=65cm; by=12cm; d=0,9n=18,9cm; on.=14,17MPa;
fe=400MPa ; f.os=25MPa ; fis=2,1MPa

Le calcul des sections en forme de « Té » s’effectue différemment selon que I’axe

neutre est dans la table ou dans la nervure.

o Si My<Myp, : I’axe neutre est dans la table de compression.

° Si My>Myyp : I’axe neutre est dans la table ou dans la nervure.
h
M., = bhOO'bC(d - ?Oj =75526kNm

On a: My<Miap
Alors : I’axe neutre est dans la table de compression.

Comme le béton tendu n’intervient pas dans les calculs de résistance, on
conduit le calcul comme si la section était rectangulaire de largeur constante égale a la

largeur de la table « b ».

Donc, la section étudiée est assimiléee a une section rectangulaire (bxh) en

flexion simple.



D’apres I’organigramme donnant le ferraillage d’une section soumise a la

flexion, on aura :

Mu(kNm) | p | p<pr | Adem® | o | Z(cm) | u<0,186 | 65(MPa) | A((cm?)

12,30 0,037 | Oui 0 0,047 | 18,53 Oui 348 1,90

Tableau V1.2 : Tableau récapitulatif du calcul des sections d’armatures en travée

b.1.1. Condition de non fragilité

A" >0,23pbd % =183cm?
e
As=Max{1,83cm?;1,90cm®}=1,90cm?

Choix : 3T12 (As=3,39cm?)
b.2. Ferraillage sur appuis

On a: My, "*=5,44kNm<M ;p=75,526KNm
= L’axe neutre est dans la table de compression, et la section étudiée est assimilée a

une section rectangulaire (boxh) en flexion simple.

Mu(kNm) | p | p<pr | Adem®) | o | Z(cm) | u<0,186 | o5(MPa) | A((cm?)

5,44 0,016 | Oui 0 0,020 | 18,74 oui 348 0,83

Tableau VI1.3.Tableau récapitulatif du calcul des sections d’armatures sur appuis

b.2.1. Condition de non fragilité

AM™ >0,23p,d f:g =0,27cm?
e
As=0,83cm*>A""=0,27cm?

Choix : 1T14+1T12 (As=2,67cm?)

c) Vérifications

c.1. Effort tranchant

Pour P’effort tranchant, la vérification du cisaillement se fera dans le cas le plus

défavorable c'est-a-dire :T,"*=17,18 kN.

On doit vérifier que : 7, <7,




Tel

f
T, = Min{O,Zi;SMPa} =3,33MPa.......... .c...... Fissuration peunuisible
que : . &
T, = -Il;: i 0,97MPa < 7 ..cccvuus eue. Vérifiée

0

Au voisinage des appuis

. Appuis de rives

- Vérification de la compression du béton [1]

o, = T, <0,4 Fezn
0,9b,d A
avec T,=15,13kN (appuis de rive)
3
o, = _154310° 0,841MPa < 0,4 Foag =6,67MPa.......... cc....... Vérifiée
0,9x120x189 7

- Vérification des armatures longitudinales [1]

A =2,67cm? > Tf—‘é =0,386CM ... s o Vérifiée
Vs
. Appuis intermédiaires

- Vérification de la contrainte de compression [1]

max 3
o, = L= _ 1409100 _ 0,690MPa < 0,4ﬁ =6,67MPa............. Vérifiée
0,9b,d  0,9x120x189 7
- Vérification des armatures longitudinales [1]
max _ Mua
A =2,67cm’ > 04 _ 0,34, Vérifiée
O

S

c.2. Verification a [’ELS

La fissuration étant peu nuisible, donc pas de vérification a faire a 1’état de
I’ouverture des fissures, et elle se limite a celle concernant I’état de compression du

béton.

c.2.1. Vérification des contraintes du béton [1]

« »

Soit “y” la distance du centre de gravité de la section homogene (par lequel passe,

I’axe neutre) a la fibre la plus comprimé.



La section étant soumise a un moment Mg, la contrainte a une distance “y” de I’axe

neutre :

D’apres 1’organigramme de la vérification d’une section rectangulaire a I’ELS, on
doit vérifier que : 0, <7, =0,6f_,, =15MPa

Détermination de ’axe neutre

On suppose que 1’axe neutre se trouve dans la table de compression :
b ! !
> ¥ +nAlly—¢’)-nA(d-y)=0

Avec

E . .
n= E—S =15 ; B=65cm (travée) ; bp=12cm (appuis) ; c=c '=2cm

by? +30(A, + Al )y —30(dA, +c'A)=0
| =%y3 +15A(d - y) +15A(y—c')’

o Si y <h, = I’hypothése est vérifiée

« » « I »

o Si y>h, =la distance “y” et le moment d’inertie se Calculent par les

formules qui suivent :

byy? +[2(0—y ), +30(A, — A )]y ~[(b ~by g +30(dA, +c'AY)|=0

=By OB oy agfa(a - v+ Ay -]
3 12 2
Meer(KNm | Agcm? | 4%(cm? | Y(ecm | 1(cm?) | aue(MPa | Vérificatio
) ) ) ) ) n
Travée 17,18 3,39 1,13 562 | 20037, 5,05 Vérifiée
1
Appui 14,09 2,67 3,33 4,34 | 12171, 3,8 Vérifiée
S 2

Tableau V1.4 : Tableau récapitulatif pour la vérification a I’ELS

c.2.2. Vérification de la fleche

La vérification de la fleche n’est pas nécessaire si les conditions suivantes sont
vérifiées :

Les conditions a Vvérifier : [9]




h_ 1
°o— > —
L 16
° AS Siz
b,d e
h M,
°— >
L 10M,
Avec :
h=21cm; bp=12cm; d=18,9cm; L=5m; Me=17,18KkNm ;
A=3,39cm? ; fe=400MPa.
Alors :
.% =0,0456<0,0625.......... ......... nonvérifiée
° A =0,0104<0,0105................ vérifée
b,d
-% =0,0456<0,047.....cccsvrrenne . nonvérifiée

Mo=14,30 kNm

Puisque deux conditions ne sont pas verifiées, il est nécessaire de calculer la fleche.

Fléche totale : Af, = f, — f, <  [1].

Tel que : f_=0,5+izlcm (L <5m)
1000

fi: La fleche due aux charges instantanées.
f,: La fleche due aux charges de longues durée.

- Position de I’axe neutre ‘v, [1]

bhohzo+(h—h0)bo(h_2h°+hoj+15Asd

bh, +(h—hy )b, +15A,

Y. =

- Moment d’inertie de la section totale homogéne ‘1, [1]

b b, b-b
L R RE

- Calcul des moments d’inerties fictifs [9]

_ 11, _ L
1+ A u v 1+ A,u

fi

Avec :

Pour la déformation instantanée.



A, = R Pour la déformation différee.

S| 2+ 3(’)

b
S = A : Pourcentage des armatures.
b,d
4 L75f 5
450, + T,
os: Contrainte de traction dans 1’armature correspondant au cas de charge
étudiée.

Mser
O, =—"+

Ad

Les résultats sont récapitulés dans ce tableau :

Ivlser As Y1 Os i Ity

(kNm|(cm?|(cm| 4 |[(MPa| 4 | 4 | M lo, (cm* | (cm*
) 1) ) ) ™) 1 1)
14, 1 0,014 | 2264 | 29 | 1,1 | 0,7 | 56625,
17,18 | 2,66 1 1 3 5 7 5 4 3,8 | 14,1

Tableau VI.5. Récapitulatif du calcul de la fleche

- Calcul des modules de déformation

1
E, =11000(f_,, ): =32164,20MPa

E, = % =1072140MPa
- Calcul de la fleche due aux déformations instantanées
f. M serl ?

'T10E,1,

= 0,755cm (L = 4,05m)

- Calcul de la fleche due aux déformations différées

2
= Mal” g 3ga0m
10E,1,,
Af. = f,—f =0,629m < f =1CM...cooovvrvoierrrer s vérifiée

d. Calcul des armatures transversales et I’espacement

L’acier choisi pour les armatures transversales est de type rond lisse de nuance

FeE24 (fe=235MPa)
e “BAEL 91 modifié 99” [1]




LA T 031K
b, S, 08 fe
e S, < Min(0,9d;40cm)

(K =1pasdereprisedebétonnage

JAfe Max(r—”;0,4MPa]
b,S, 2

e “RPA 99 version 2003” [2]

A >0,0030,
St
oS, < Min(2;12¢l) ...................... Zonenodale
05, S Zonecourante
Avec

. (h b
@, < Mln(£;¢,;ﬁj
@, : diameétre minimum des armatures longitudinales.
@<Min(0,6cm ; 1cm ; 1,2cm)=0,6cm
On adopte : @=6mm
- Selon le “BAEL 91 modifié 99 [1]

. Sﬁ >8,94.10%cm

t

¢S, <17,01cm

A >1,2.10"%cm
t

- Selon le “ RPA 99 version 2003 [2]

J A > 0,036

St
®S, <550M..i i Zonenodale
oS, <1150CM.......cec cevennns Zonecourante

Choix des armatures

On adopte :A=2@6=0,57cm?

Choix des espacements




A >0,036= S, <15,83cm

St
S, =6CM.. i Zonenodale
Donc:
S, =12cm..... Zonecourante
1T14 1T14
1T12
206
/ 3T10 \
& o W 3
Figure VI1.9: Disposition constructive des armatures des poutrelles
VI.2.2.2

Ferraillage de la table de compression

Le ferraillage de la dalle de compression doit se faire par un quadrillage dont les
dimensions des mailles ne doivent pas dépasser :
- 20cm : Dans le sens parallele aux poutrelles.

- 20cm : Dans le sens perpendiculaire aux poutrelles.

50<L, <80cm= A = 4L (L,encm)
: fe
Si: 200
L, <50cm= A, =—
fe
Avec :
L, : distance entre axes des poutrelles (L;=65cm),
A; : armatures perpendiculaires aux poutrelles (AP),
A, : armatures paralléles aux poutrelles (AR).
_A
& 2

Fe=520MPa (quadrillage de TS.TIE520—O<6mm)
Ona: L=65cm

Donc on obtient : A;=0,5cm?/ml

On prend : 6T5=1,18cm?



S, = % =20cm

Armatures de répartitions

A = % =0,49cm”?

Soit : 6T5=1,18cm*—S;=20cm

Conclusion

Pour le ferraillage de la dalle de compression, on adopte un treillis soudés ®

=6mm dont la dimension des mailles est égale a 20cm suivant les deux sens.

Si _Sv2

TS @5

100cm

100an
Figure VI1.10 : Disposition constructive des armatures de la table de compression

V1.2.3 Plancher en dalle pleine

Les dalles pleines sont des €léments d’épaisseur faible par rapport aux autres
dimensions, chargées perpendiculairement a leur plan moyen reposant sur deux, trois

ou quatre appuis et méme des dalles pleines en porte a faux (console).

Dans notre structure, on a des dalles pleines sous forme rectangulaire qui

repose sur quatre appuis, pour le calcul on choisi la dalle la plus sollicitée.

V1.3.3.1 Méthodes de calcul :

Pour les dalles de forme réguliéres (rectangulaire, carré), on utilise la

méthode forfaitaire.

a) Méthode forfaitaire :



La méthode consiste a diviser la dalle en plusieurs panneaux et le considérer

comme simplement appuyée.
3,7m

A

4,25m

v

Figure VI1.11 : Dimensions de la dalle pleine

V1.3.3.2 Evaluation des charges

1. Plancher terrasse :

G=7,81KN/m?
Q=1,00KN/m?
qu=1,35G+1,5Q=12,04KN/m?
E.LS:
Jser=G+Q=8,81KN/m?
2. Plancher courant : Les charges les plus défavorables sont :
G=5,23 KN/m?
Q=1,50KN/m?
0u=9,31KN/m?
E.L.S:
Oser=6,73KN/m?

V1.3.3.3 Calcul des moments

e Plancher terrasse:

Condition d’application :

, 2G =15,62KN/M?...cccons s s vérifie.
Q =1KN/m* < Max .
BKN /M2 s e e v e vérifiée.
L, 37 )
_L—=4—25:0,87 ~0,4 = ladalletravailk dans lesdeux sens

y
- Les moments fléchissant développes au centre du panneau ont pour valeur :



* Dans le sens de la petite portée : M, = z,q,1

* Dans le sens de la grande portée : M, = u M,

- . L
- Les coefficients s et 14 sont fonction de p = L—X etde v.
y

OalEL.U

v: Coefficient de poisson : .
0,2al'ELLS

i et 14 sont donnés par 1I’abaque de calcul des dalles rectangulaires réf (1)
(BAEL91)
u, =0,0466
p=087 = {ﬂy ~0,7635
M, = u,q,l7 =7,68KNm
M, = u,M, =586KNm

- Les moments en travée :
M, =0,75M, =576KNm
M,, =0,75M, = 4,39KNm

- Les moments sur appui .
M,, =05M, =3,84KNm
M,, =0,5M, = 293KNm

VI1.3.3.4 ferraillage de la dalle

e Ferraillage en tracée :

* Dans le sens |y :

L’¢épaisseur de dalle h=15cm
d, =0,9h=13,5cm
Le calcul se fait suivant I’organigramme de la flexion simple pour une

bande de 1m (d =100cm ; d, =135 ; h=15cm ; o,, =14,17MPa)

,LI—L=0,0223-< He =0392 = A =0

~ bd}o,

o0 =1,25(1— 1~ 21)=0028

Z =d(1-0,40)=13,34cm

A = ;/I“ =124cm?  onadopte 4T8 = 2,01cm?/ml
o

S



Espacement :

esp = % =25em < Min(3h ; 330m) ............................. verifiee

* Dans le sens Iy :

_ Mty _ _ _
e =00169< u; =0,392 = A, =0

2
yOb

a=00234 = Z =1338cm

C

Mty 2 2
A = P 0,94cm? onadopte 4T6 =1,13cm?/ml
O-S
Espacement
100 o o
esp === 25cm < Min(4h ; 45¢m).......... cocvvvvens covernane. vérifiée

e Ferraillage sur appuis :

*Dans lesens Lx etLy:

M, =M, =384KNm (M, =Max{M,, ; M, {=3,84KNm)

M
U= bdza =00148<u, =0392 = A_ =0
O-bc
a=0202
Z =12,40cm
A = 2/' =088cm?  On adopte 4T6 = 1,13cm?/ml
O-S

Espacement :
100

eesp === = 25cm < Min(3h ; 33eM)......ooer cevvvviens e dans le sersL,.
100 .
*esp === = 25cm < Min(4h ; 450m).......cc. v s danslesersL,.

e Les armatures transversales dans les appuis :




max

7, L 7, =0,05f,, =1,25MPa
bd

_ gLk, 12,04x37x4,25

= —16.25KN
2Li+ly, 2374425 T = Max(T, ; T, )= 16,25KN
7, = Qb _120867 1) gakn
3 3
7, =0,120MPa < Ty eroererres oo s e Vérifiée

Donc les armatures transversales ne sont pas nécessaires.

o Verification a I’E.L.S :

a) Veérification des contraintes :

1, =0,0537
u, =0,8358

9, =8,81KN/m?

M, = 1,0, L =647KNm
M, = u,M, =541KNm
M, =0,75M, = 485KNm

M,, =0,75M, = 4,05KNm
M, =M, =0,5M, =323KNm

- Béton:

M
o, = %y <o, =0,6f,, =15MPa

gyz -nA(d-y)=0
50y° +30,15y-407,03=0 = y=257cm
b) Calcul du moment d’inertie :
| = gy?' +nA(d - y) =4167,69cnt
D’ou:

485.10°

O, = — = x257=299MPa < 5,, = 15MPa......oorrrrrrs e e vérifiée.
4167,69.10'

* Acier :
T L

— 142,80MPa < o, = 240MPa



c).Vérification de non fragilité :

12cm < h < 30cm avec h=15cm

- la dalle repose sur 4 cotes :

A > po(3—p)bh Po :|0'8%0
" 2 avec:
p=-—-=087
A, = p,bh I,
A, =2,01cm?/ml = 1,27em? /M. v s vérifiée
A, =1,13cm?/ml <1,2cm?/ml = onprend: A, =4T8=2,01cm? /ml.

d).Vérification de la fleche :

Il n’est pas nécessaire de calculer la fleche si les inégalités suivantes sont

satisfaites :
.L > M, avec M, >0,75M,
L, 20M,
A2
bd f

M; : Moment unitaire en travée dans le sens I.

My : Moment maximal en travée par unité de largeur dans le sens Iy.

° 15 =0,041~ 3,76 =0,037 oo e, vérifiée
370 20x7,68

. i =0,0015<0,005....cccoees ceeeeeees e vérifiée.
100x13,5

Donc : Il n’est pas nécessaire de calculer la fleche.

VI1.3. ETUDE DE LA DALLE MACHINE

V1.3.1. Introduction

La dalle machine est une dalle pleine, qui reprend un chargement important
Par rapport a celle des dalles de I’étage courant ou terrasse, cela est due au
mouvement de 1’ascenseur ainsi qu’a son poids, en tenant compte de la variation des

efforts de la machine par rapport a la dalle.

V1.3.2. Prédimensionnement




La dalle d’ascenseur doit avoir une certaine rigidité vu le poids de la
machine.

L=1,60m

A
v

L,=1,90m

Nous avons deux conditions a vérifier :

VI1.3.2.1. Résistance a la flexion :

LX
— <
50

3,20cm < e <£4,00cm

—

e< =X = @£es@

40

5|
g

V1.3.2.1. Condition de ['’ENA :

L’entreprise nationale des ascenseurs (ENA) préconise que 1’épaisseur de la
dalle machine est :e>25cm

On prend :e=25cm

V1.3.3. Détermination des charges et surcharges

* Charges permanentes :
- Poids de la dalle machine supportée................ 50,00KN/m?
- Poids propre de la dalle...................... 25x0,25=6,25kN/m?
G=56,25kN/m’

* Surcharges d’exploitation
Q=1KN/m?

V1.3.4. Combinaison des charges

E.LU:

qu:1,356+1,5Q:77,44KN/m2
EL.S:

Jser=G+Q=57,25KN/m?

V1.3.5.Calcul des efforts :




Le calcul des efforts de la dalle se fait

reposantes sur 4 cotés.

Calcul de p :

L, 160

L. 190

y

=0842>-04

selon la méthode de calcul des dalles

= la dalletravailledans lesdeux sens.

* Dans le sens de la petite portée : M, = . q L2

* Dans le sens de la grande portée : M, = 4, M

ELU:

f, =0
ny =0

ELS:

f =0
py =0

0698 =
41% =
075%6 =
5717 =

* Les moments en travée :

Mo=0,85M,=11,75KNm
M, =0,85M,=4,93KNm

*.Les moments sur appuis :

Max=0,3M,=4,15KNm
Ma,=0,3M,=1,74KNm
Ma=max(Max ; May)=4,15KNm

V1.3.6. Ferraillage de la dalle

y X

M, =1383KNm
M, =580KNm

M, =1180KNM
M, =633KNm

Le ferraillage de la dalle machine se fait comme suit :

Pour une bande de 1m, on aura une section (b x h)=(100x25)cm? qui travaille en

flexion simple.

VI1.4.6.1. Ferraillage en travée

a. Danslesens “L,”:

On a: b=100cm; h==25cm ; d=0,9h=22,5cm ; c=2cm; o,.=14,17MPa ;

0s=348MPa
Mu(kNm) | 2 | A%(cmd a Z(cm) | A% (cm?) | Choix | A*®(cm?)
11,75 | 0,016 0 0,0163 | 22,352 1,51 5T8 2,51

Tableau V1.6: Tableau récapitulatif des résultats de ferraillage en travée (sens Ly)




Espacement :

Esp = %O = 20cm < Min(3h;33cm) = 33cm................ vérifée

b. Danslesens L,":

On a: b=100cm ; h==25cm ; d=d,-d,=21,5cm ; c=2cm; opn.=14,17TMPa ;
0s=348MPa

My, (KNm) u A’(cm?) a Z(cm) | A% (cm?) | Choix | A*®(cm?)

4,93 0,0068 0 0,008 | 22,42 0,63 5T8 2,51

Tableau VI1.7: Tableau récapitulatif des résultats de ferraillage en travée (sens Ly)

Espacement :,

Esp = %) = 20cm < Min(4h;45cm) = 45cm......... ... vérifée

VI1.4.6.2. Ferraillage sur appuis

Ona: b=100cm ; h=25cm ; d=22,5cm ; c=2cm ; on.=14,17MPa ; 65=348MPa

Mo(kNm) | ’(cm?) a Z(cm) | A% (cm?) | Choix | A*®(cm?)

4,15 0,0057 0 0,0072 | 22,43 0,53 5T8 2,51

Tableau V1.8 : Tableau récapitulatif des résultats de ferraillage sur appuis
Espacement :

190 _ 0em < Min(3h;33cm) = 33cm(SENSX — X)  ovevvevns e vérifiée

Esp =

&50 = 20cm < Min(4h;45cm) = 45cm(SeNSY — y)  cevvveees v vérifiée

V1.3.7. Calcul des armatures transversales [3]

Les armatures transversales ne sont pas nécessaires si la condition ci-

dessous est vérifiée :




max
= Tu

7, =t <7, =005f, =125MPa

T = quLxLy
2L +L,

qU LX
T, =7 = 4130kN

= 46,16kN

T, = Max(T,;T,) = 46,16kN

_ 4616.10°

T, = =0,205MPa < 7, =1,25MPa.......... .......... vérifiée
1000x225

V1.3.8. Verification a L’ELS

VI1.4.8.1. Vérification des contraintes :

. Béton :

M
0y == Y <5y, =061 =15MPa

. Acier :
M

O :U%(d —y)SES

La fissuration est considérée comme préjudiciable.

o, = Min(% fe;15077j = 240MPa

Avec :
n=1,6 pour HA ; fe=400MPa

o, = Min(% f 15077) = 240MPa

=1,6 pour HA
Avec:{}7 P

f, = 400MPa
L ELS |u,=0,0754
= o084,
P {ﬂy ~05715

J., =57,25KN/m?



M, =, L2 =11,05KNm
M, =

#,M, =631KNm

M, =0,85M, =9,39KNm
M,, =0,85M, =536KNm
M, = Max{0,3M, ; 0,3M, )= Max(331; 1,89) = 331KNm

a). Détermination de la valeur de “y”:

%yz +nA/(y-c')-nA(d-y)=0 avec: n=15

b). Moment d’inertie :

I :¥+nAs’(d —c'f +nA (d-y)

Les résultats trouvés en travée et sur appui dans les deux sens sont regroupés dans
le tableau suivant :

M(kNm) | Ascm®) [ Y(em) | I(cm®) | oo(MPa) | o, <5, | 6s(MPa) | o, <5,
Travée X) | 9.39 251 | 3,76 |14994,126 | 2,157 98,15
(y-y) | 5,36 251 | 3,76 |13616,963| 2,32 vérifiee | 102,6 | vérifiée
Appuis 3,31 251 | 3,76 |14994,126 | 0,75 34,75

Tableau V1.9: Vérification des contraintes de la dalle en travée et sur appuis dans les
deux sens

V1.4.8.2.Vérification de la condition de non fragilité [3] :

h=25cm ; b=100cm

A, > p, @bhzmm2

A, = p,bh=2,00cm’

Po = 0,8 %o
: L
Avec Loy
Ly
> Sens Lyy:

Sur appuis : A,=2,51cm?*ml>2,00cm?...... ..
En travée : A,=2,51cm?/ml>2,00cm?.........

> SensLyy:

Sur appuis : A,=2,51cm?/ml>2,00cm’.........
En travée : Ax=2,51cm?/mlI>2,00cm?........

pourlesbarresa hauteadhérence [1]

cee e VETIfICE
cee e VEriIfice

vev e VErIfice
ceee e vETIfIGR




V1.3.8.3.Vérification de la fléche :

Il n’est pas nécessaire de faire la vérification de la fleche, si les trois

conditions citées ci-dessous sont vérifiées simultanément :

LN M 0156 % 0,042, vérifiée
L, 20M,
Draprés [3] {1~ > = 8L = 0156 = 0,02840,037........vérifiée
L, 2735
2
"t <— 1115.107° <5.10%............ vérifiée
bd fe
Conclusion :

Les trois conditions sont vérifiées donc le calcul de la fleche n’est pas
nécessaire.

_»B Ziiihizin B

A

v A

918 e=20cm
’t % & & & & & &
[ ] [ ] [ ] [ ] L | *» [ ] .J
3TS anl e=20cin
* 1.60m »
COUPE A-A

1078 e=20cin

[ ]

8T8 /inl e=20cm

1.90m »

COUPE B-B

Figure VI1.12: Ferraillage de la dalle machine



VI1.4. ESCALIER :

VI1.4.1. Introduction :

Les escaliers sont des éléments constitués d’une succession de gradins, ils
permettent le passage a pied entre différents niveaux du batiment.
Notre batiment comporte un seul type d’escalier.

V1.4.2. Définition des éléements d’un escalier

On appelle « marche » la partie horizontale (M) des gradins constituant 1’escalier,
et « contre marche » la partie verticale (C.M) de ces gradins.

F

L

Figure VI1.13 : Dimensions de [’escalier

h : Hauteur de la marche.

g : Largeur de la marche.

L : Longueur horizontale de la paillasse.

H : Hauteur verticale de la paillasse.

Pour une réalisation idéale et confortable, on doit avoir 2h+g=64

On obtient le nombre des marches et leur dimension par les relations suivantes :

2h+g=64 oo (1)
nxh=H .........ccccec e (2)
(N-1)g=L .ocoevvveeeeeeeeeen (3)
Avec :

n : Le nombre des contre marches
(n-1) : Le nombre des marches
En remplacant (2) et (3) dans (1), on obtient :

64n2- (64+2H+L) n +2H=0
Avec :
n : La racine de 1’équation
o Schéma statique de [’escalier




1,36m

v

A
\4
A
\4
A

1,40 m 1,95m 1,35m
Ce type d’escalier est composé de deux volées et un palier intermédiaire.
64n2- 687 n +272=0
Solution :

N=0,53................. refusée.

Donc on prend :

- le nombre de contre marche ......... n=8

- le nombre des marches ............... n-1=7
Alors :
h= % =0,17m=17cm

g= L =0,278m = 28cm
n-1

a. Vérification de I’équation de “BLONDEL ”:

(59 <(g+2h)<66)cm 2h +g = 62cm
(16 <h <18)cm = h=17cm Vérifiée
(22<g<33)cm g =28m

b. Détermination de I’épaisseur de la paillasse :

LSesL = 191<e <28,65cm
30 20

Avec :
| =JL2+H2 = /(1,95 + (1,36 = 2,37m

On prend donc I’épaisseur €=20 cm
N.B : Le palier aura la méme épaisseur que la paillasse.

Cette epaisseur sera prise en considération une fois que toutes les verifications soient



Satisfaites.

C. Angle d’inclinaison de la paillasse :

tga

H_136_5697= o —3487°
L 195

V1.5.3. Evaluation des charges :

a. Palier:

a. 1. Charges permanentes :

Carrelage (B=2CM) ..o 0,50kN/m2
Mortier de pose (E=2CM) ......oviirieiiiieie e 0,40kN/m2
Litdesable (8=3CM) ..o 0,54kN/m?
Dalle pleine (€=20CM) .......oviriniiiii e, 5,00kN/m2
Enduit en ciment (E=2CM) .........ooviiiiiiiiiie 0.36kN/m?
G1=6,80kN/m?

a. 2. Charge d’exploitation :

Q1=2,50kN/m?

b. Paillasse :

b. 1. Charges permanentes:

- Poids propre de la paillasse 25x0,20 S 6,09 KN/m2
c0s34,87
- Carrelage (B=2CM) ..o 0,50kN/m2
- Mortier de pose (E=2CM) .....ouviriiriiiiii e, 0,40kN/m?
- Poids propre de la marche w e 2,13kN/m?
e € 7 (4 [ 10 y o 1,10kN/mz2
- Enduitenciment (E=2CM) .....ooviiiiiii 0,46kN/m?
G,=10,28kN/m2
b. 2. Charge d’exploitation :
Q2=2,50kN/m?
VI1.4.4. Schéma statigue :
'-'IL :__.L ) l:ll -
'( ‘f. | ; H-
l T L § l‘ | h | r T 1 i 4 ¥ 1 T | 4 1‘ 1 l L "‘
< I I )
. 14m 1,95m 1,35m
V1.4.5. Combinaison des charges :
E.LU:
qu1=1,35G;1+1,5Q

qu2:1,3562+1,5Q2



E.L.S:

Oser1=G1+Q1
QSer2:G2+Q2

Le chargement de la rampe pour une bande de 1m est donné par le tableau suivant :

gz (kN/ml) gz (KN/ml)
ELU 12,93 17,63
ELS 9,30 12,78

Tableau VI.10 : Charges a I’ELU et I’ELS

V1.4.6. Diagramme des efforts internes :

= Moment fléchissant :

ELU:

65,95

38,45

I
34,12 L

47,73

27.83

T
24,68 L

= [Effort tranchant :

E.L.U: 39.’418/‘ 56.00
()

3245 | O




28,68

“ 40,48

9,48 )

V1.4.7. Calcul des armatures :

- Le calcul se fait pour une section rectangulaire de dimension (b x h)

Tel que : b=100cm ; h=20cm

- Le ferraillage se fait en flexion simple pour une bande de 1m de largeur
(organigramme I, voir annexe)

f , =25MPa ; f,, =1417MPa ; f,, =210MPa ; y, =15 ; d=0,9h=18

€28

o, =348MPa ; y, =115 ; fe=400MPa

! cal adp
M, pen | A S [ AT AR
(kNm M (CmZ (04
(cm) X
) ) (cm?) (cm?)
Trg"e 38,45 0’28 oui | 0 0%09 171’2 514 |5T12 | 565
AppUL | e g5 | 044 gy | o | 919 1185 944 | 9712 | 10,18
S 4 2 9
Tableau VI.11 : Ferraillage de [’escalier
Espacement :

= Entravée: esps%=20cm
On prend : esp=20cm

= Sur appui : espsgzllllcm
On prend : esp=10cm

Armatures de répartition :

= Entravée: % <A s% = 14lcm2/ml < A <2,82cm2/ml
Le choix est de 6T10=4,71cm? avec S$=20cm.

- Sur appui: %g A g% — 254cm?/ml < A <5,09cm?2/ml
Le choix est de 8T10=6,28 cm2 avec S;=15cm.



V1.4.8. VVérifications :

a. Condition de non fragilite :

A > A™ =0,23bd % =1,96cm?2
e

Entravée : A =5,65cm® > A™ =196cm°.................. vérifiée

Sur appui : A, =1018cm? > A™" =1,96Cm>.................. vérifiée

b. Effort tranchant :

On doit vérifier que : 7, <,

- . f . . ..
T= Mln[O,Z c28 ;5MPa] =333MPa.................. (Fissuration peu nuisible)
Vb
max 3 _
T 560" g ampa<r, =333MPa o vérifiée

"~ "bd  1000x180
= Influence de [’effort tranchant au voisinage des appuis (vérification de

s -
[’ancrage)

Les armatures longitudinales tendues inférieures doivent étre ancrées au-dela de

I’appui, pour équilibrer 1’effort de traction.

. M s .
- Si:T,——"<0= lesarmatures ne sont soumises a aucun effort de traction.

T, - M,
- SiiT, - M. 0= il faut satisfaire la condition suivante A 2 __08d
0,9d O
6
T, — M, =56.10° _ 8595107 =-35109KN <0
0,9d 0,9x180

Les armatures ne sont soumises a aucun effort de traction.

= Vérification des armatures transversales :

max
TU

o~ =033MPa <0.05f ) =1.25MPa. ... vérifiée

T =

Donc les armatures transversales ne sont pas nécessaires

c. Vérification a’E.L.S :

La fissuration est considérée comme peu nuisible, donc il n’est pas nécessaire de

vérifier la contrainte des armatures tendues.



c. 1. Vérification des contraintes du béton :

- Position de | ’axe neutre :

ZyEnA (y—c)-nA (d -y) =0

- Moment dinertie :

=2y nA (Y- )+ A (d - )
Avec :
n=15; ¢’=2cm ; d=18cm ; b=100cm ; A =0

On doit vérifier que:

o= MT y<ob =06f,, =15MPa

Tous les résultats sont récapitulés dans le tableau ci-dessous

Meer(KNmM) | As(cm2) | Y(cm) Icm* | 6,,(MPa) | o, <o,,
Travée 27,83 5,65 4,74 18451,27 7,15 Vérifiée
Appui 4773 10,18 6,04 | 29187,41 9,87 Vérifiée

Tableau VI.12 : Vérification a I’E.L.S

c. 2. Vérification de la fleche :

II n’est pas nécessaire de calculer la fléche si les inégalités suivantes sont satisfaites :

20

h 1 2V 0,042<0,0625 non vérifiée
L~ 16 470

A 42 565 _ 10031<00105 vérifice
bd ~ fe 100x18

E > M, 0,042 < i =01 non vérifiée

L~ 10M, 10

Deux conditions ne sont pas vérifiées, donc il est nécessaire de calculer la fleche

Fléche totale : Af, = f, — f, < f [1].
f_ MserL2
'TI10E1,
Avec : | f —M L=4,70 m<5
vee:\ = 1og 1, , =4,70 m<5m
- L
fo—
500

e Moment d’inertie de la section homogeéne I :




3 2 2
I0=9E445&(g—dj—ﬂ5&(g—dq

12
_ 1,
Lt
Iﬂiu Moment d’inertie fictive.
_ 0
LR
Avec :
5(2 + Oj 0
b - Ju=1e 1,75f 54
1 = 0102 ftzg , 4505 + ft28
5 2+% o = Mser
b *  Ad

Ei=32164,20MPa ; E,=10721,40MPa

Les résultats sont récapitulés dans ce tableau :

Meer As Os ) lo Ifi Ity
KNm) | em?)| O |vpay| A | A | K emh | emY | (em)
27,83 | 5,65 | 0,0031 | 273,65 | 6,77 | 2,71 | 0,33 | 67028,26 | 22798,02 | 35384,18

Tableau VI.13 : Vérification de la fleche de [’escalier
Donc :
f. =1,30cm
= Af; = f, - f, =0,92cm
f, =2,22cm
f_:i:ﬂzo,%cm
500 500

= Af. =0,92cm < f =0,94cm................ vérifiée



&l
|| JE— ]

a0

T].E |_=1.20 |

e=15 XTI L=l
e=13
R

T12 L=25Y
e=1a

100147

0

10;4115_‘10
oxTle =425
e=k15

T1215L=2.55

o= 0
124

00 2xT12 L=1.44

Figure V1.14 : Ferraillage de l’escalier



VI1.5. BALCONS :
V1.5.1. INTRODUCTION:

Le balcon se calcule comme une console soumise a:

e Son poids propre (G).
e Lasurcharge d'exploitation (Q).

e Charge concentrée a son extremité libre due au poids du mur extérieur (F).
Le calcul se fait pour une bande de 1m.

Epaisseur du balcon:

ezL =£5=12,5cm
10 10

On prend: e=15cm.

V1.5.2. Evaluation des charges :

e Charge permanente:  G=5,78kN/m?
e Charge d'exploitation: Q=3,5kN/m?
e Charge concentré: F=2,81x3,54x1=9,94kN

V1.6.3. SCHEMA STATIQUE :

1,50m

Figure VI.15 : Schéma statique du balcon

V1.5.4. Combinaison des charges :

ELU ELS
q(kN/ml) | 13,05 9,28
F(kN) 13,42 9,94

Tableau.V1.14 : Combinaison des charges

V1.5.5. Calcul des efforts internes :

La section dangereuse est au niveau de lI'encastrement.

e Moment fléchissant: M (x)= —(%xz + Fx}

e Effort tranchant: T(X) = (qx+ F)



ELU ELS
M (KNm) -31,90 -23,40
T (kN) 35,56 26,066
Tableau.VI1.15 : Calcul des efforts internes

Diagramme des efforts internes:

)

M(kNm)

23,40

¢)

M(kNm)

V1.5.6. Calcul de ferraillage :

13,42

T
35,56 ()
)
26,06 TN

Le calcul se fait en flexion simple pour une bande de 1m.
fes=25MPa ; fipg=2,IMPa ; on=14,17MPa ; b=100cm ; h=30cm ; d=27cm ;

Armatures de répartitions:

vérifiée

fe=400MPa
My(kNm) | p | p<ps | As(em?d) | a | Z(em) | A%¥(cm?) | Choix | A%®y(cm?) | Esp(cm)
31,90 |0,031| Oui 0 0,039 | 26,58 2,76 6T12 6,78 15
Tableau.V1.16: Ferraillage du balcon
Espacement:
s <M (3h;33cM )..oovvee e pourunecharge répartie
‘o (2h;22em ). e pourunech argeconcentrée




AL A < A =117cm? < A <2,35cm?

7_

2

Le choix est de: 4T12:4,52cm2 avec: S;&=15cm.

VI1.5.7. Vérifications :

a. Condition de non fragilité:

A > A" =0,23bd f;—j

A =6,78cm? > A™ =217cm?

b. Vérification de I'effort tranchant:

On doit vérifier que: 7, <7,

AVec:

z, =Min(01f_,,;4MPa) = 2, 5MPa

T 3556.10°

vérifiée

(Fissuration préjudiciable).

7, = =0132MPa < 7, = 2,5MPa.......... ....... vérifiée
bd 1000x270
c. Verification de I'E.L.S:
On considere que la fissuration est préjudiciable.
c.1. Vérification des contraintes:
e Position de I'axe neutre 'y :
b !’ ’
S Y +A(y —¢’)-nA(d -y)=0
e Moment d'inertie 'I':
b ! ’
=3y’ +nAlly—c) +nA(d-y)
Avec: n=15 ; ¢'=2cm ; d=27cm ; b=100cm ; A's=0
06,78n doit vérifier que:
O = % y<o, =06f_, =15MPa
M _ . (2
o, = n%(d ~y)<&, =Min 3 fe;150 | = 240MPa
Les résultats sont récapitulés dans le tableau ci-dessous:
Mser(KNm) | Ag(em?) [ y(em) | 1(em?®) [ au(MPa) | . <5, | 6(MPQ) | o, <5,
23,40 6,78 4,49 | 38815,65 2,7 vérifiéee | 203,55 | vérifiée

Tableau.VI1.17: Vérification des contraintes du balcon




ﬂ i 30 =0,23>0,0625................ vérifiée

L 16 130

As <— 4,2 = ﬂ =0,0025< 0,0084......vérifiée
bd fe 100x27

E M, < 0,23>01 i e, vérifiée

L~ 10M,

Donc la vérification de la fleche n'est pas nécessaire.

4T12 esp=15cm

{/ %/ ‘/ /
I

|

6T12/ml esp=15cm

Figure VI1.16 : Ferraillage du balcon



CHAPITRE VII

ETUDE DE SOL



VII1.1. INTRODUCTION

Il nécessaire pour I’ingénieur ou le constructeur d’accorder une importance
primordiale a 1’étude de sol pour connaitre I’état des lieux au voisinage de la
construction et les caracteristiques géotechniques des différentes couches qui

constituent le sol de fondation,

Alors pour faire un bon choix de fondations et assurer une bonne assise pour
notre ouvrage, il est nécessaire de faire une étude géotechnique afin de déterminer

la portance et les caracteéristiques du sol,

VI1.2. RECONNAISSANCE GEOTECHNIQUE
Les travaux de reconnaissance géotechnique consistent a la réalisation des :
e Essais in situ

e Essais de laboratoire

VI11.2.1. Essais in situ

La reconnaissance sur site a comportée :

e Une compagne au pénétrometre dynamique.

e Une compagne géologique par sondage carotté.

- Dans la premiére compagne, huit essais pénétrometriques ont été réalisés.
Ces essais nous ont permis d’avoir une idée sur la résistance du sol a la pénétration et

sur son degré d’homogénéité.
- Dans la seconde compagne trois sondages carottés exécutés.

Le sondage nous a permis de connaitre avec précision la nature du sol décrite par la
carte géologique de la région et de faire des prélevements d’échantillons de sol afin de

réaliser les essais de laboratoire.



VI11.2.1.1 Essai pressiométrigue :

C’est un essai de chargement du sol en place. Il consiste a dilat¢ d’une fagcon

radiale au sein du sol une sonde cylindrique et & déterminer la relation entre la

pression appliquée sur le sol selon des paliers de chargement imposé et le

déplacement de la paroi de la sonde.

e Sondage carotté

Trois sondages carottés ont été réalisés, les résultats sont présentés dans le

tableau VIII.1.
Sondages Profondeurs (m) Type du sol constituant la couche
0,00-0,30 Terre végétale
0,30-1.50 Arrgsllstieelrl;noneuse brunatre a éléments
sc1 g
Dépot alluvionnaire (gravier a
1,50-12,00 matrice argileuse sablo-caillouteux a
quelques blocs en profondeur)
0,00-0,30 Terre végétale
0,30-3.00 Argllg limoneuse brunatre a éléments
SC2 grossiers
3,00-12,00 Depo_t aIIuv!onnalre (grawfar a
matrice argileuse sablo-caillouteux)
0,00-0,30 Terre végétale
0,30-2,50 Argile I|m,or,1euse rougea_tre a
SC3 quelques éléments grossiers
2.50-12.00 Depqt aIIuv!onnalre (grawfar a
matrice argileuse sablo-caillouteux)

Tableau VII1.1 : Coupe lithologique des sondages carottés SC1 / SC2 et SC3

Les résultats d’essais sont consignés dans les tableaux ci-dessous :




N° Profondeur MOdl,"e. Pression L.

dessai (m) pressm(rg)etrlque limite (P,) E/P. Etat de sol Categorie o
5,00 231,59 11,21 20,65
6,00 125,67 6,78 18,53

SC 01 7,00 190,05 7,62 2496 | Surconsolide i 13
8,00 156,47 7,57 20,66
9,00 219,08 9,73 22,52
1,00 37,61 4,21 8,93
2,00 75,97 9,38 8,10 2/3
3,00 114,42 8,30 13,78

SC02 | 4,00 113,53 12,58 9,03 | Nomalement |
5,00 152,30 9,12 16,71 s

1

6,00 75,58 6,57 11,51
7,00 211,74 9,31 2273
1,00 38,94 4,24 9,19
2,00 92,93 10,72 8,67 2/3
3,00 73,46 9,05 8,11 Normalement

SC 03 consolidé Il
4,00 196,50 17,91 10,97
5,00 279,98 17,22 16,26 1/3
6,00 466,89 2377 19,65

En examinant ces résultats ; nous remarquons que Les valeurs de la pression
limite (P.) enregistrées systématiquement chaque metre, varient entre 4,21 et 23,77
bar, le rapport (E/P.) dénote un sol normalement consolidé a sur consolidé
enregistrés a différent niveaux tout en long des profondeurs dévoilées (6,00 m et 7,00

m)

Tableau VI1.2 : Résultats du sondage carotté

VI11.2.1.2 Essai de pénétration dynamique:




Cet essai a un usage de plus en plus fréquent, Il est effectu¢ a 1’aide

d’appareils de type BORRO B2, comportant une tige metallique terminée par un cone.
e Principe et objet de I’essai -

Le principe de I’essai consiste a enfoncer dans le terrain un train de tiges a son
extrémité d’une pointe et ce a I’aide d’un mouton tombant d’une hauteur fixe (H) et

de mesurer le nombre de coups (N) nécessaire a un enfoncement e=20 cm.

Ce dernier sera introduit dans la formule de battage dite « des Hollandais »

pour avoir la résistance dynamique (Rd) du sol en fonction de la profondeur :

Cet équipement est complété par un dispositif mesurant séparément 1’effort
exercé sur la pointe conique du pénétrometre, fixée a I’extrémité d’un train de tiges, et

le frottement latéral exercé sur le fut.

M2xH
P+M

N
R, =—.
T L

> |-

e Analyse des résultats :

De I’examen des pénétrogrammes obtenus par les essais de pénétration
dynamique lourd (PDL), il ressort que les valeurs de la résistance en pointes (Rp) sont
généralement supérieurs a 30 bars dés le premier métre, au de la de cette profondeur

la résistance augmente progressivement avec la profondeur.

Les résultats obtenus sont regroupés dans des graphes qui se trouvent en

annexe.

VI11.2.2. Essais de laboratoire

our déterminer les caractéristiques géotechniques des couches rencontrées,
différents essais sont effectués au laboratoire sur les échantillons prélevés dans le sol a
I’aide de carottiers, Ces échantillon de terrain, si possible non remanié, sont repérés

avec le numéro du sondage correspondant,

Toutes les précautions sont prises pendant le transport, pour éviter les pertes

de fines et conserver I’humidité naturelle de 1’échantillon,

Les essais sont effectués dans les plus courts délais, prélevement par des

personnes qualifies, aptes a interpréter les resultats,



Leur objectif est d’identifier les sols et a cet effet, de déterminer :

e La masse volumique de I’échantillon ;

e Détermination des teneurs en eau ;

e Les limites d’Atterberg ;

e Analyse granulométrique et sédimentométrique ;

e Essais de caillement rectiligne a la boite de Casagrande ;
e Essai de compressibilité a I’oedométre,

VI11.2.2.1 Classification et détermination des caractéristiques physiques du
sol

Avant toute interprétation ou calcul, il faut présenter un tableau comportant toutes

les caractéristiques physigques concernant notre sol,

e | es caractéristiques physiques

- Les densités séches "y4" sont comprises entre 16,60kN/m> et 17,70kN/m®,
- Les densités humides "yh" varient entre 20,49kN/m3 et 21,05kN/m3,

- Les densités saturées " ysat" varient entre 20,5kN/m3 et 21kN/m3,

- Ladensité des grains de sol "ys" est de 27kN/m3,

- Lesteneurs en eau "w" sont entre 18,90% et 23,45%,

1 1
}/h=]/d(1+W) ; wsatzyw(___J

Vd Vs
Avec : Yt =Vo TV 7':7/{1_7_“’J ; e=(£_1J
s Vd
7 =265KN/m® ; y =10KN/m?

e Classification des sols selon le systtme L,C,P,C (Laboratoire Central des
Ponts et Chaussées)

La classification du L.C.P.C répond d’abord sur 1’étude de la courbe
granulométrique, en tenant compte des abaques de Casagrande et les limites
d’Atterberg.

Atterberg a défini conventionnellement, a partir de la teneur en eau du sol, les

limites de divers états de consistance donnée,

- Lalimite de liquidité W sépare 1’état liquide du plastique;

- Lalimite de plasticité Wp sépare 1’état plastique du solide,



Solide Plastique Liquide
i i »Teneur en eau

A partir de Wp et W\_on calcule :< I, =

Les résultats concernant la classification des échantillons sont regroupés dans le
tableau qui suit :

N° Profondeur | W, Wp Ip Cla;f’;gizz'on
(0) (0) (0)

Sondage (m) [90] | [%] | [%0] casagrande

scol | 280440 |3600 /1000|1700 Av9ilepeu

plastique

1,90-3,20 | 37,00 | 20,00 | 17,00 Arlg"?pe“

SC 02 plastique

450-6.00 | 28,00 | 17,00 | 12,00 | Ar9ile peu

plastique

sco03 | 250680 |3800|2100]|1700| Av9ilepeu

plastique

Tableau VI1.3 : Classification du sol selon L.C.P.C

b-Analyse granulométrique :

L’analyse granulométrique permet de mesurer la distribution dimensionnelle
en poids des ¢éléments d’un matériau, Selon la taille des grains, cette analyse
comprend deux opérations : Le tamisage et La sédimentométrie

Le tableau suivant représente la classification de notre site :

Prof, % % %
(m) 5mm | 2mm | 80p

SC01 | 2,80-4,40 | 94 87 76
1,90-3,20 | 99 97 87
4,50-6,00 | 100 97 86
SC03 | 2,50-6,80 | 73 60 46

Sondage

SC 02

Tableau VI1.4 : Classification des sols du site étudié



6-Essais de résistance :

Lorsque le sol subit des charges de la part d’un ouvrage, il risque de se rompre
par cisaillement et d’engendrer de graves catastrophes, Pour éviter ceci, il est
nécessaire d’étudier la résistance du sol au cisaillement et d’en déduire ses

caractéristiques mécaniques permettant de calculer en particulier sa capacité portante,

Un des essais utilisés pour calculer ces caractéristiques est 1’essai de
cisaillement direct, Pour étudier la résistance au cisaillement du sol a différents
endroits de notre site, nous avons réalisé deux (02) essais de cisaillement direct de
type consolidé non drainé UU,

Les résultats des essais sont représentés dans le tableau suivant :

Prof, Cohésion Cy, Angle de frottement
Sondage 0
(m) (KPa) Dy, ()
SC1 2,00 + 2,20 55 20
SC2 2,00 +2,30 58 20

Tableau VI1.5 : Résistance au cisaillement des sols du site étudié

Les résultats des caractéristiques physiques sont récapitulés dans le tableau ci-
dessous :

1 1
7/h=}/d(1+w) ; a)satzyw(___]

Va Vs
Avec: Yo =7,+V ;y'zyd(l—y—”j: 6=(£—1j
s 7d
7, =27kKN/m*® ; y =10kN/m?

b.2. Essais de compressibilité a ’oedométre

Cet essai a pour but la détermination des caractéristiques mécaniques relatives a
la contrainte de pré consolidation (oc) et au coefficient de compression (C.) et le
coefficient de gonflement (Cy).

Les résultats des essais mécaniques sont récapitulés dans le tableau ci-dessous :

W(%) | ysat/m®) | e |c(KPa)| ¢° |6c(KPa)| C.% | C4%
20,77 | 18,00 | 057 | 110 | 125 | 298 | 14,34 | 3,81




Tableau VI1.6 : Caractéristique physiques et mécaniques du sol

VI1.3. CAPACITE PORTANTE DU SOL

La capacité portante admissible du sol peut étre déterminée de deux manieres :
e Soit a partir des essais mécaniques réalisés au laboratoire

e Soit a partir des essais in situ

VI11.3.1 A partir des essais in situ (P.D.L):

A partir des essais de pénétrométre dynamique, la contrainte admissible peut
étre évaluée d’apres les résultats pénétrométriques en utilisant la formule suivante :

Qg

Qagm = F

Avec :

Rp: La résistance dynamique en pointe.

F : Coefficient de sécurité.

Pour estimer la valeur de la résistance en pointe équivalente "R,", nous avons
adopté une approche qui fait intervenir la géométrie de la fondation, Elle consiste a
calculer la resistance en pointe "R," équivalente, en prenant la moyenne des valeurs
des pics de "Rp" sur une épaisseur de 3B/2 sous le niveau de fondation (B étant la
largeur de la fondation que l'on peut estimer a 2m) a partir de la base de la fondation
D (D étant I'ancrage de la fondation pris égal a 2m),

Nous avons fait le calcul par cette approche en prenant le diagramme qui a
donné les valeurs les plus faibles, La valeur de la résistance en pointe obtenue par

cette approche est "R," équivalente = 16 bars,

Avec :

qq: La résistance dynamique en pointe,
F : Coefficient de sécurité,

=16b
Ona:dd ars
F =20

16
=— =0,80bars
qadml 20

La valeur minimale calculée de la pression admissible est: q.,,,= 0,80 bars



VI11.3.2 A partir des caractéristiqgues mécaniques C ET @

Le calcul de la capacité portante du sol a partir des caractéristiques
mécaniques C et ¢ du sol est basé, contrairement au calcul par les essais au P.D.L, sur
une approche théorique. Néanmoins, ce calcul propose plusieurs formules dépendants
de plusieurs parameétres, entres autres de la forme de la fondation (rectangulaire ou

circulaire), de son ancrage et du type de comportement a court ou a long terme du sol.

Pour notre cas, nous avons calculé la capacité portante du sol en considérant :
-Un comportement a court terme (c’est le cas le plus défavorable généralement)
-Une fondation continue ancrée a deux (02) metres de profondeur.
Dans ces conditions, q,,,, est donnée par la formule suivante :

D4+ 514xCu

qadmz _ysat' 3

D : I’ancrage de la fondation ; Cu est la cohésion non consolidée non drainée ; I’angle
de frottement non consolidé non drainé ¢, pour un sol saturé est pris égal a zéro.

Dans notre cas D=3,00 m, la formule se réduit a :
qadmz = 3'7/sat +1,713:U

Les essais de cisaillement direct donnent les caractéristiques non consolidées

non drainées Cy, et @y,

Les résultats du calcul de g, pour les deux sondages sont récapitulés sur le

tableau suivant :

Profondeur
Sondage (m) u Cuw(kPa) | @ou (°) Ysat(KN/M®) | Gagma(bars)
SC1 2,00-2,20 55 20 18 1,48
SC2 2,00-2,30 58 20 17 1,50

Tableau VI1.7 : Portance des sols calculée a partir des essais de laboratoire

VI11.4 CONCLUSION :

Nous constatons que la valeur de la portance du sol, calculée a partir des essais
de laboratoire a 3,00m de profondeur est supérieure a celle déduite des essais in-situ
au P.D.L.



La contrainte admissible que I’on prend est le minimum des deux contraintes

= cjsol = Min(qadml;qadmz)
= o, =0,80bars.

Tenant compte de ces nouveaux résultats de la portance du sol, calculée a
partir des essais in situ et de laboratoire, nous pouvons adopter, pour la capacité

portante du sol, la valeur définitive suivante :

Qadm =0,80 bars



CHAPITRE VIII

CALCUL OFS FONDATIONS



VI1I-1- INTRODUCTION :
On appelle fondation la partie inférieure d’un ouvrage reposant sur un terrain d’assise

au quelles sont transmise toutes les charges et surcharges supportées par cet ouvrage.

VII 1.1.1. Fonctions assurées par les fondations :

VI11.1.1.1 Fonctions assurée par les fondations :

1- Reprendre les charges et les surcharges supportées par la super structure.

2- Transmettre ces charges et surcharges au sol dans des bonnes conditions.

VI11.1.1.2 Classification des fondations :

Fondé un ouvrage consiste essentiellement a répartir les charges et surcharges qu’ils
supportent sur le sol ou dans le sol suivant I’importance des charges et la résistance du

terrain.

a) Lorsque les couches de terrain capable de supportée I’ouvrage sont a une faible
profondeur on réalise les fondations superficielles (semelles isolées, filantes et radier

général).

b) Lorsque les couches de terrain capable de supportée 1’ouvrage sont a une grande

profondeur on réalise les fondations profondes et semi- profondes (puits et pieux).
VI11.2.CALCUL DES FONDATIONS :

Afin de satisfaire la sécurité et I’économie, tout en respectant les caractéristiques de
I’ouvrage; la charge que comporte 1’ouvrage-la portance du sol- I’ancrage et les
différentes données du rapport du sol .On commence noté choix de fondation par les

semelles isolées- filantes et radier, chaque étape fera 1’objet de vérification.

On suppose que I’effort normal prévenant de la superstructure vers les fondations est
appliqué au centre de gravité (C.D.G) des fondations.

On doit vérifier la condition suivante :

— Y sol

N N
—<0o,=>S>——
S O-sol

Avec :
osol - Contrainte du sol
N : Effort normal appliqué sur la fondation

S : Surface de la fondation



N=N1 (de la superstructure) calculé par la combinaison [G+Q+E] + N, (de sous-sol)

calculé par la combinaison [1,35G+1,5Q)]

VI11-3- CHOIX DU TYPE DE FONDATION :

VI111-3-1- Semelle isolée :

On suppose que les efforts transmissent au sol sons effectués a I’intermédiaire des

semelles isolées.

Pour assurer la validité de la semelle isolée, on choisit le poteau le plus sollicité de
telle facon a veérifier que :

a=q
On suppose qu’on a une semelle carrée :

Q=%+7hXDSa

Tel que :
g : La charge supportée par la semelle

N :Effort maximum qui revient au poteau le plus sollicité sous la combinaison
(G+Q+E) recommandée par RPA99.

B2> |_ N B%> 5137.1846
04— <D | 270-16x15

=B>457 m

en...choisie B=4.60 m

e Conclusion :

Vu que I’entraxe entre les poteaux selon I’axe (X-X) € }2.90 ; 3.65[5 4.60 m

ce si causera un chevauchement entre semelles

Donc on passe aux semelles filantes.

VI111-3-2- Semelle filantes :

Le recours a des semelles filantes se fait quand les semelles dans un sens donné
sont proches de fagcon que la somme des contraintes des deux semelles déepasse la

contrainte admissible du sol.



Les efforts utilisés pour dimensionner la semelle filante est la somme des efforts

dans les poteaux qui revient au portique le plus sollicité au niveau des fondations.

N=>N
Avec :

N=27864.22 (KN) ; L=27.80 m
Tel que :
L : Le grand coté de la semelle filante

B : la largeur de la semelle filante

N —
q=ﬁ+7hXD5q

B>L:>BZ4.21

~ L(@@-7,.D)
en choisie B =4.50m

e Conclusion :

Le recours a des semelles filantes a donnée aussi des dimensions qui cause par
conseéquence un chevauchement des semelles donc en passe a la troisieme solution

(Radier général)

VI111-3-3- Radier général :

Un radier général est constitué par une semelle générale, qui a la dimension en

plan du batiment avec des débords.

Un radier général se présente couramment sous la forme d’un plancher renversé.

VI111-3-3-1- Dimensionnement du radier :

Le radier est soumis a l’action des charges permanentes et des charges
d’exploitation. La combinaison de ces charges & E.L.S et a E.L.U a la base des

poteaux du sous sol nous on donnée les résulta suivent :



N,=1.35 G+1.5 Q = 102 828.98 (KN)
N = G+Q =114082,43 (KN)

i) Surface nécessaire :
La surface nécessaire du radier doit satisfaire la condition suivante :

N
S nesZ _ ser

O sol
o, =0.8Bars

S _>1426.03 m2

nes—

La section necessaire est inférieure a celle du batiment qui est de :
S ba=1585,95 m?

Donc opte pour un débord de 0.5 m de chaque coté

La surface des débords =83,43m2 avec une largeur de 50cm

La surface totale du radier est : 644,10m2

S radier=1669.38 m”

j) Détermination de I’épaisseur de la dalle -

e Estimation forfaitaire :

= 0.55m =h, =32.7cm

m

htzlmax avec |
20

on prend h,=35m

L’¢épaisseur de la dalle doit satisfaite a la condition suivante :

e Condition de cisaillement :

Il faut que la condition suivante soit satisfaisante :

redu o7 7=0.05.f ¢y

b.d




Vu:% Avec q = N, x1 ml
2 S

rad

Tel que :

N, : Effort normal agissant sur le radier
Srad : Surface total du radier

Ny = 154 919.60 kN

Srad = 1669.38 m?

g =93.99 KN/ml
Vi Oloe avec 1|,,=6.55m
bd 2b.0.9.h
~ Nobw 71 o5mpg
2b.S,,,.0.9.h
h > L’“a"_ = h>27.01
2bS__.09.r

rad

Donc on prend h =30 cm

e Conclusion :

Vue les résultats données par les trois conditions, on prend 1’épaisseur maximale

donc: h=35cm

k) Détermination de la hauteur de la nervure :

Il faut que :

L L
My < —ma
15 10

— 43<h <65

On choisie h,=50cm

e Condition de poinconnement :

Il faut vérifier que :
Nu S0.045 Hchfczg/'yb
Tel que :

N, : Effort normal maximum dans les poteaux



U : Périmétre du contour de 1’aire du poteau sur le quelle agit la charge dans le plan
du feuille moyen

h : Epaisseur de la dalle la dalle

ue=2.[(a+b)+2e+h] 2°+h=4h

Le poteau est de (50x50) cm?

N,=3 874.98 KN

Donc :

h>67 cm, on prend : h=70 cm

e Condition de raideur :

Pour étudier la raideur du radier, on utilise la notion de largeur élastique définie par

I’expression suivante :

Lmax S ELE
2
Avec:l, = %/ﬁ
Kb
Avec :

E : Module de YOUNG =20 000 MPa
K : Coefficient de raideur de sol (0,5kg/m3<K<12kg/cm3)
Pour notre cas : K=4kg/cm3 (sol de densité moyenne)

b=5m : Longueur de la semelle qui lui revient

3
| : Inertie de la section transversale du radier = %

3
Onaura: h, >

= h, >7132cm

On trouve h > 71.32 ¢cm ; Donc on prend h =75 cm

VI111-3-3-2 Caractéristiques géométrigues du radier :

Vu I’irrégularité de la forme géométrique de notre structure on a utilisé le logiciel

SECOTEC dans les calcules

a) Centre de graviter



X =17.70
Y =22.10

b) Moment d’inertie du radier général :

|, = 242086.81
I, = 169230.01

VI111-3-3-3- Stabilité du radier :

a) Vérification au renversement :

Etant donné que le batiment est soumis & des efforts horizontaux, il est trés
important d’assurer la stabilité au renversement de cet ouvrage. Le rapport du moment
stabilisateur (Ms) sur le moment de renversement (M,) donne le coefficient de

sécurité.
Ms : Moment stabilisateur sous 1’effet du poids propre
M; : Moment de renversement du aux forces sismique

On doit vérifier que :

M
M

r

>1.5

Avec :

M =My+Vi.h

Ms= Ns.e

h : la profondeur d’ancrage.

V : Effort tranchant a la base de la structure.
Mo, : Moment & la base de la structure.

e Sens transversal :

Mo = 78 530.32 KN.m
Vo =2904.52 KN
Wr=59447.2 KN



Calcul de Mg

Mg =W, xyg avec Xg; =17.70m
M, =105221544 KN.m

Calcul de Myey,

M., => M, +Vyh avec h=256m
M, =78530.32+2904.52x2.56

M., =85965.88 KN.m

My 105221544 1) 35 15...... verifier

M 85965.88

rev

e Sens longitudinal :

M, =106030.9KN.m
V, =3687.32 KN

W, =59447.2 KN

M, =W, xY,  avec Y, =2210m

M, =131378312 KN.m

M., =3 M, +V, xh =106030.90+ 3687.32x 2.56

M, =115470.43 KN.m

M, 131378312
M, 11547043

rev

=11.37>15--.... verifier

b) Vérification des contraintes du sol :

o, =0.8bars

Les contraintes du sol sont données par :

e Sollicitation du premier genre :

alELS:o,, = Ny 11408243 68,33KN/m?
S... 166938
o, =6833KN/m? <o, =80KN/M? ... rvrrrrrrr e, vérifiée

e Sollicitation du second genre :

On doit vérifier les contraintes sous le radier (o7 ; 5,) avec :



o2

Om

o1

: L/4 >
< L >
Figure VI11.1: Contraintes sous le radier
On vérifier que :
o1 ne doit pas dépasser 1,50z
o restes toujours positifs pour éviter des tractions sous le radier
0(%) = —361: %2 reste toujours inférieur & 1,330y (1)
e ELU:
Ny=1,35G+1,5Q=154919,60KN
M est le moment de renversement
0301 =80KN/m’
o1 (KN/m?) o> (KN/m?) om (L/4) (KN/m?)
Sens x-X 119.41 66.19 106.10
Sens y-y 97.85 87.75 95.32
mex 21,5 mn -0 L
Vérification | 7o 2 a[zj <1330,
max

Tableau VIII1.1 : Contraintes sous le radier a [’E.L.U




e E.LS:
Nser=G+Q=114082,43KN
M est le moment de renversement
0301 =80KN/m’

o1 (KN/m?) o> (KN/m?) om (L/4) (KN/m?)
Sens x-x 87.93 48.72 78.12
Sens y-y 72.05 64,61 70,19
Vérification| 7* 150 o =0 0(%) <1330,

Tableau VII11.2 : Contraintes sous le radier a I’E.L.S

e Conclusion :

Les contraintes sont vérifiées dans les deux sens, donc pas de risque de soulevement

e Détermination de la sollicitation la plus défavorable :

Le radier se calcul sous 1’effet des sollicitations suivantes :
ELU:

o, = a&j =10610KN/m?

o = 0(%) =78.12KN/m?

VII1-3-3-4- Ferraillage :

a) Ferraillage des panneaux :

Le radier fonctionne comme un plancher renversé dans les appuis sont constitués
par les poteaux et les poutres, soumis a une pression uniforme provenant du poids
propre de I’ouvrages.

Donc on peut se rapporter a la méthode donnée par le B.A.E.L 91.

e Méthode de calcule :




Les moments dans les dalles se calcul pour une bande de largeur unité ont pour

valeurs

- Dans le sens de la petit portée Mx = p1,.0.L,°

- Dans le sens de la grande portée My = py.Mx

Pour les calcule 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
Pour notre cas on a un seule types de panneaux, panneaux intermédiaire_

-Moment en travée : My =0.75.M
Mty 20.75.My

-Moment sur appuis : Max =0.5.M 4
M.y =0.5.My

Comme nos panneaux on presque les mémes dimensions, donc on a choisie que les
cas les plus défavorable qui sons représentée si dessous :
b) Evaluation des sollicitations :

Les valeurs des charges utilisée dans le calcule est la vérification sont :
EL.U:

du= ;\'U —qy=92.80 KN/m?

rad

E.LS:

qser = ma‘X(O-Ser’
Qo= 78.12kPA

o) =max (68.33,78.12KPa)

Le calcule du ferraillage sera effectuée a E.L.U, ces différente résultat sont regrouper

dans les tableaux si dessous :



Sens (X -X’) Sens (Y -Y?)

Pann | Lx | Ly Il:—j ™ Mox | My | Max 1y Moy | My | My
P1 490 | 6.00 | 0.81 | 0.055 | 122,54 | 9191 | 61.27 | 0.6135 | 75.17 | 56.38 | 37.58
P2 5451 6.00 | 0.90 | 0.0434 | 119.62 | 89.71 | 59.81 | 0.8130 | 97.25 | 72.93 | 48.62

Tableau VIII1.3 : Calcul des moments dans les panneaux a I’E.L.U
Sens (X -X") Sens (Y -Y?)

Pann | Lx | Ly t—j ™ Mox | M | Max ny Moy | My | My
L 490 | 6.00 | 0.81 | 0.055 103.16 | 77.37 51.58 0.6135 | 63.28 | 47.46 31.64
P2 5.45 | 6.00 | 0.90 | 0.0434 | 100.70 | 75.52 50.35 | 0.8130 | 81.86 61.40 | 40.93

Tableau VII1.4 : Calcul des moments dans les panneaux a I’E.L.S
E.L.U Sens ( X - X*) Sens (Y -Y?)
dsézcigr?ge Travée Appuis Travée Appuis
M (KN.m) 91.91 61.27 56.38 37.58
P As (cm?2’ 9.16 6.02 5.53 3.66
Ay (cm2 0 0 0 0
M (KN.m) 89.71 59.81 72.93 48.62
P2 As (cm?) 8.93 5.88 7.21 4.75
A¢ (cm2 0 0 0 0

Tableau VIIL5 : Ferraillage des panneaux




c) Condition de non fragilité :

Pour une dalle travaillant dans deux sens la condition de non fragilité selon B.A.E.L

est la suivante :

A, > A Telque AR =p,.

A, > A" Tel que :

Sens (x-x) :

Sens (y-y) :

2

{Ax =pobhg
AX
vy

p.,=0.0008 FeE400

G-

d) Choix des barres :

bh,

Les résultats obtenus sont résumés dans le Tableau VII1.6

Travée Appuis
As As’ | C.N.F - As As | A’ | C.N.F - As
em? | em? | cm? | GO adoptée | cm? | cm? | cm?® e adoptée
P; | 9.16 0 3.80 | 6T14 9.24 6.02 | 0 3.80 | 6T14 9.24
P, | 8.93 0 3.80 | 6T14 9.24 588 | 0 380 | 6T14 9.24
Tableau VI11.6 : Choix des armatures dans les panneaux sens (X-X)
Travée Appuis
As | A’ | CNF - As As | Ay | CNF - As
em? | cm? | cm? | CMOX adoptée | cm? | cm? | cm? e adoptée
P, | 553 | 0 3.80 | 6T14 9.24 366 | 0 3.80 | 6T14 9.24
P, | 721 | O 3.80 | 6T14 9.24 475 0 3.80 | 6T14 9.24

Tableau VII1.7 : Choix des armatures dans les panneaux sens (Y-Y)




Travéee Appuis
Choix As Espacement | Choix As Espacement
X-X 6T14 9.24 17 6T14 9.24 17
Y-Y 6T14 9.24 17 6T14 9.24 17
Tableau VI11.8 : Choix de réalisation
e) Les veérifications nécessaires :
o Verification a L’E.L.S -
Mser ASZ O O e O g OBC
kN.m | cm MPa | MPa | MPa | MPa
Travée | 77.37 | 9.24 7.2 15 280 240 | NON Vérifier
Appuis | 51.58 | 9.24 4.2 15 187.5 | 240 Vérifier

Tableau VIII.9 : Vérification a L’E.L.S suivant (X-x)

Pour que les contraintes soient vérifiées il faut augmenter la section du radier soit

h=45 cm
Mier A52 O O O O-_st OBC
kN.m | cm” | MPa | MPa | MPa | MPa
Travée | 77.37 | 9.24 4.5 15 226.8 | 240 | Vérifier
Appuis | 51.58 | 9.24 3.0 15 151.2 | 240 | Vérifier
Tableau VI11.10: Vérification a L’E.L.S suivant (x-xX) / h=45 cm
Mser A82 Oy O pe O & O'_st OBC
kKN.m | cm MPa | MPa | MPa | MPa
Travee | 6140 | 924 | 500 | 15 | 2233 | 240 | Veérifier
Appuis | 40.93 | 9.24 | 3.40 15 148.8 | 240 | Vérifier
Tableau VIII.11 : Vérification a L’E.L.S suivant (y-y)




VI111-3-3-5 Ferraillage des nervures :

a) Calcule des efforts :

Pour le calcule des efforts supportée par les nervure, en prend la nervure la plus long

est qui supporte les plus grands efforts, on calcule pour chaque poteau 1’effort qui

revient a la nervure consideére.

Apres les calculs de touts les forces appliqués sur la nervure ; on fait la somme et on

la devise Sur la longueur ; donc on trouve les charges reparties supportées par

la nervure :

e Dans le sens X-X :

qu = 203,08 kN/m.I
Geer =148,06 KN/ m.|

e DanslesensY-Y:

Qu =229.50 KN/ m.l
Qser = 162.56 KN /m.|

b)

Calcul du ferraillage :

e Conditionde R.P.A 99 :

A" = 0.5bh=0.5x50x100= 25 (cm?)

e Sens X-X:
Nervure | Position | My (KN.m) | A% (cm?) | A™" (cm?) CBO'X il
arres
Sens Appuis 831.75 27.13 25 4T25+47T20
X-X
Travée 759.64 24.60 25 4T25+4T20
e SensY-Y:
Nervure | Position | My (KN.m) | A& cm?) [ A™(cm?) | Choix des barres
Sens Appuis 502.95 15.89 25 4T25+4T20
Y-Y | Travée 833.21 27.18 25 4T25+4T20




c) Veérification :

Condition de non fragilité :

f.
A, >0.23xb.d xf—” =12.07 cm?

e

A, =25cm?>12.07 cm? vérifée

vérification de contrainte tangentielle :

Il faut vérifie que :

T =

u

fu T 500%0.9x1250

T
b.d

<7, = min{0.15x

7, =2.5MPa
T, =1149.83 kN

1149x10°

Il faut vérifier que :

oo ;5 MPa}
Vb
=2.04<25......vérifée
Veérification a [’E.L.S :
avec

o, <0, =0.6xf_,

o, <0, = {% f. 150

&, =15MPa

} avec o, =240MPa

Les résultats de cette veérification sont regroupées dans le tableau suivent :

e Sens X-X:
M A o = & T
Nervure | Position ser X b b OBS. a OBS.
[kN.m] | [em?] | [MPa] | [MPa] mpa) | [MPal
Sens Appuis 616.35 | 32.21 8.60 15 OK |228.90 240 OK
X Travée 56291 | 32.21 7.9 15 OK 209.1 240 OK
e SensY-Y:
M A o ol o O,
Nervure | Position st s b b OBS a OBS
[kN.m] | [cm?] | [MPa] | [MPa] mpay | [MPal
Sens Appuis 599.72 3221 |84 15 OK 222.80 240 OK
Y-Y
Travée 362.01 | 32.21 5.1 15 OK 1345 240 OK

d) Armature transversales :




e [Espacement :
e Conditionde B.A.E.L 91 :

S, £min(0.9d,40cm)

A L T
b, S,  08.f,
A,.f

¢ > max Tu ;0.4 MPa
be-S, 2

e Condition de ’RPA 99 :

A >0.0003.S,b
S, <min{h/4;124} zonenodale
S, <h/2 endehorsdela zonenodale

On prend ¢, =8mm
FeE=240 MPa ; ys=1.15; 65-204.34 MPa ; h=100cm; d =90

Doncona:
@:=10 mm
Si=30cm Zone courante.
Si=15cm zone nodale.

e) Armature de peau :

Les armatures dénommées « armatures de peau » sont répartie et disposée
partiellement a la fibre moyenne des poutres de grande hauteur, leur section est
d’au moins 5 cm?ml par métre de longueur de paroi mesuré perpendiculairement a

leur direction

h =100 cm
A, = 5¢cm2/ ml x100=5.00 cm?

On prend 4T14 qui correspond a As = 6.16



VIl1.4. ETUDE DU VOILE PERIPHERIQUE

Notre structure comporte un voile périphérique qui s’éléve du niveau de
fondation jusqu’au niveau du plancher de RDC.

Il forme par sa grande rigidit¢ qu’il crée a la base un caisson rigide et

indéformable avec les planchers du RDC, le sous sol et les fondations.

VII1.4.1. pré dimensionnement

Pour le pré dimensionnement du voile périphérique, on se réfere aux prescriptions
du RPA99 version 2003, qui stipule d’aprés ’article 10.1.2.
e Les ossatures au dessous du niveau de base comportent un voile périphérique

continu entre le niveau de fondation et le niveau de base

Ce voile doit avoir les caractéristiques minimales ci-dessous :
Epaisseur e>15¢m

Les armatures sont constituées de deux nappes.

AR

Le pourcentage minimum des armatures est de 0,1%B dans les deux sens

(horizontal et vertical).

v" Les ouvertures dans ce voile ne doivent pas réduire sa rigidité d’une maniére
importante.

v La longueur de recouvrement est de 500 avec disposition d’équerres de

renforcement dans les angles.

Avec : B : Section du voile.

VI1I11.4.2. Evaluation des charges

On considere le voile comme une dalle pleine reposant sur 4 appuis et qui
supporte les charges horizontales dues aux poussées des terres. On considere le
troncon le plus défavorable.

Lx=3,06 m; L,=6,05m;e=20cm.

Les charges et surcharges prises uniformément réparties sur une bande de 1m a la
base du voile (cas le plus défavorable).
Selon BAEL91 modifié 99 [2], la charge des poussées des terres est donnée par :
O=A.y.H
Avec

Q : contrainte a la base sur une bande de 1m,

A : coefficient numérique en fonction de I’angle de frottement interne,



y : poids spécifique des terres (y,=17,15kN/m?),
H : hauteur du voile (H=3,06m).

p=0"= A= f(go):tg{%—fj:l

Donc: Q= Ay.H =6997kN/ml = Q, =1,35Q =94,46kN / ml
VI111.4.3. Effort dans la dalle

1 >% =0,816 > 0,4 = La dalle travaille dans les deux sens.
y

16=0,0552 ; 11,=0,5140

M, = 1,Q,L2 =86,79kNm
M, = u,M, = 44,61kNm

e Moment en travée
M=0,85M,=73,77kNm
My, =0,85M,=37,92kNm

e Moment sur appuis
Max=Ma= 0,5M,=43,39 Kn m

VI1I11.4.4 Calcul du ferraillage

b=100cm ; h=20cm ; d=18cm ; on.=14,17MPa

Les résultats du ferraillage sont regroupés dans le tableau suivant :

My Ay’ A [ AP® | Esp

= kNm| M |(m’| « Z (cm? el (cm? | (cm
il ) tm | 1 X1 1)

0,160 0,220 | 16,4 | 12,9 13,8

Trave | XX | 37T 0 » L ST | oma | 2 125
€ | yy | 3792 0’%82 0 0’507 172’2 6,33 | 6T12 | 6,79 | 20
APPUI | XX | 3 g | 0094 1 g 1 0,124 1171 2 0g | 7710 | 702 | 17

S y-y 5 3 0

Tableau.V1.12 : Ferraillage du voile périphérique

VI1I11.4.5. Condition de non fragilité

Les dalles travaillent dans les deux sens et dont 1’épaisseur est comptée entre 12

et 30cm (12 <e < 30) (cm).




: , L, [bh
A >AM; AM = 3—- 2 |—
X X poI: L } 5

y
A, =AM A = pbh
p0=0,0008 pour les barres de FeE400

A™ =0,000 3——4’08 100.20 =1,747cm?
500) 2

A" =0,0008x100x20 = 1,6cm*
e Entravée
A =1385cm?* > A™ =1,747cm?
A, =6,79cm? > A" =1,6cm?

e Sur appuis :
A =792cm? > AM =1,747cm?
A, =7,92cm? > A =1,6cm?

VIIIL.4.6. Verification de ’effort tranchant

max

On doit vérifier que : 7, = —
bd

<7, =0,05f_,, =1,25MPa

B q,L,L,

=Y 146,43KN

2L, +L,

T, = b _12846kN
3

T = Max(T,;T, ) =146,43kN

146,43.10°

T, = =0,813MPa <1,25MPa.......... ccceo.... Verifier
1000x180

VIII.4.7. Vérification a ’ELS

a) Evaluation des sollicitations a I’ELS
L—X =0,816>0,4= Q, =69,97kN/ml
u, =0,0552
u, =0,5140
M, =1,Q, L. =6413kNm
M, =u,M, =32,96kNm

L
y

e Moment en travée




My=0,85M,=54,51kNm
M, =0,85M,=28,02kNm

e Moment sur appuis
Max=Ma,=0,5M,=32,065kNm

b) Vérification des contraintes
Il faut vérifier que : o, <&,, =0,6f_, =15MPa

Le tableau suivant récapitule les résultats trouves :

Sens | Mser(kNm) | As(cm?) | apc(MPa) | &, (MPa) | Vérification
Covee | XX | 5451 | 1385 | 87 15 OK

y-y 28,02 6,79 5,8 15 OK
Appuis ;; 32,065 | 7,92 6,4 15 OK

Tableau.VI1.13 : Vérification des contraintes a I'’ELS

c) Vérification de la fleche

Il n’est pas nécessaire de faire la vérification de la fléche, si les trois conditions

citées ci-dessous sont vérifiées simultanément [[Sili

h M,

—>

I;]X 20M, 0,049>0,042.......... e Vérifiée

—_—> iai = 0,049 >0,028a0,037......... Vérifiée

L, 2735 -
4,410 <5103 ., Vérifiée

A2

bd ~ f,

Les trois conditions sont vérifiées. Donc le calcul de la fléche n’est pas nécessaire.



Conclusion générale



Conclusion générale

Ce travail nous a permis de voir en détail I’ensemble des étapes a suivre dans
le calcul d’un batiment, ainsi que le choix de ces éléments ; donc la conception de
I’ouvrage.

L’analyse tri dimensionnelle d’une structure irréguliére, est rendue possible

grace a I’outil informatique et au logiciel performant de calcul, a savoir ETABS.

La connaissance du comportement dynamique d’une structure en vibrations
libres non amorties, ne peut étre approchée de maniére exacte que si la modélisation
de celle ci se rapproche le plus étroitement possible de la réalité. Rappelons que la 18re
étape de 1’analyse dynamique d’un modéle de structure consiste dans le calcul des

modes propres tridimensionnels et des fréquences naturelles de vibrations.

Les caractéristiques propres L’analyse sismique constitue une étape
déterminante dans la conception parasismique des structures. En effet des
modifications potentielles peuvent étre apportées sur le systeme de contreventement
lors de cette étape. Par conséquent, les résultats déduits de 1’étape de pré
dimensionnement ne sont que temporaires lors du calcul d’une structure. Rappelons
que dans notre cas, c’est une structure auto stable qui a été pré dimensionnée. Le
renforcement de cette derniere (lors de 1’étude sismique) nous a amené vers un

batiment & contreventement mixte (voile + portique).

Il est clair que lors de I’analyse tri dimensionnelle d’une structure (irréguliere
ou réguliere) en vu de sa conception parasismique on doit considérer I’effet de

chargement additionnel dus a la torsion accidentelle.

L’utilisation de I’interface graphique (du ETABS) pour visualiser la nature et
I’acuité des contraintes a été trés utile dans notre cas. En effet la quantité de
ferraillage calculée pour cette partie (étages supérieurs) sera adopté a partir du sous

sol (donc sur toute la hauteur du voile).

S’agissant de la fondation du batiment, la solution radier général, s’est
imposée dans notre cas. Son pré dimensionnement a été fait de maniere a assurer une

répartition uniforme des contraintes (réaction du sol sous les nervures et I’hourdis).
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ORGANIGRAMME -I-

SECTION RECTANGULAIRE A L’E.L.U EN FLEXION SIMPLE

Situation durable :

’\{b:1,5
vs=1,15

Situation accidentelle :

{y »=1,15
vs=1

LES DONNEES
Caractéristique du béton et

[’acier

Sollicitation M,

A 4

O be—

0,85.f 28

OR —

3,5

3,5+1000

'CES

v

UR :0,8.(1 R.(1-0,4. o R)

Oui (A, =0) /\ Non (As #0)

A
\ 4

125[ 1-/@-2.4) ]

A 4

\H<HR/

v

g s=(315-10-3+ g es)-[(d'c,)/d]' Ces

A 4

Z=d.(1-0.4. )

¢=10.10"

J

i Non
Oui

A 4

l-«a

-150

55'3’540{ , }
|

As:Mul(Z. Gs)

v
ZRZd.(l-0,4.aR)
v
MR: MR.b.dz. o R
v

As =(My-Mg)/[(d-C). o5

Mu-Mg
AS= |: +
(d-c)

MR:| 1
ZR fe/ Vs




ORGANIGRAMME -11-

CALCUL D’UNE SECTION EN -Té- A L’E.L.U EN FLEXION SIMPLE

M, =bh.f [d=(h/2)]

A.N dans la table

AN dans ’ame

l Oui

Section bxhg

M, =[ (b—b, )/b.M,

(moment My) v
_My.—-My
y Iu bO'dZ'fbc
ORGANIGRAMME -I- 3
A é,es
) T AN 1
h
A=M,/(Zos ) |- U _ l @, =35/(35+¢, % )
[ |
\ 4
b 1y =08.0,.(1- 0,40, )
v
Non, As=0 Oui
s P ui

Domaine 1 ou 2

\ 4

Section bxh —-moment (My-My)

v

Oui Non
=\1-y1-24) /0,8
a ( v ﬂ) Z, <d - 0,5,
Z=d(1-04a )

Domaine"2b
| Z,=d(1-0,4c, )

v Section bgxh y Section
Moment(My ~ [€77 . o bxh
AS:(MU_Md )iZa, v - I v
4 _ -3 _ct _

7 ¢t =(8510°+¢, Ya-c* Jd-¢, 0%, fi-¢' Ji-c,

A, - M, v - v
0 (d —0,5h0>-0'5 M R = /L_.[_d Z_b_ fbc M Q= ,le Z-b. fbc
: A =(M —|\:| M, Jid-c* )o? .
I As=AsgtAs; I ~\U 'd i : A:s =(MU _MR )/(d—C4 )'Gljc
ASO:Md/(d_O’ShO )()/s/fe ) l
L2

I As=AsotAsi I‘_ Asf[(Mu‘Md‘MR)/(d_CA)JF(MR/ZR)]}/S/fe

[ My -Mg Mg qrs
A=l d-c' +ZR']f

e




ORGANIGRAMME -111-

CALCUL D’UNE SECTION RECTANGULAIRE A L’E.L.U EN FLEXION

COMPOSEE

|
'y ; A 2 e [N
A_ 1 d’ I
d e e !
h Gh :
I T
As \ I
- o ,

v

< s >

LES DONNEES
B, h, d, Ghe, €, NU , MU

v
NU:Mule
¥

— NU
""" bho,

Oui /\ Non

\4

A 4

Calculer Enc=f(y1)

|

Oui

Non

Z:

o

d*) [ (d—d)N, - M,
h bh?o,,

()

e<ey.

Section entierement
comprimée E .L .U
Non atteint % minimal
d’armatures A=4 cm?/ml
de parement
0,2%<A/B<5%

\ A /

Section partiellement
comprimée E .L .U
Pouvant ne pas étre
atteint si passage ...

!

Non
¥ <019 \l

Oui

Section entierement
comprimée PIVOT C

Oui

!

Non

<>




AS,ZO
As =0

ORGANIGRAMME -1V-
VERIFICATION D’UNE SECTION RECTANGULAIRE A L’E .L .S

fe, feos, 7, N=15,B, Mg, C, fissuration
V
&, =min{2/3.f,1505 }—> fissu— prej
A 4
G, = min{l/2.f,110,}— fissu—trésprej

v
n=16 AH
n=10 RL
h 4
G, =06.
v

n
D=
b (Al + A)

E_ 2.n
bf{Ald*)+(A.d)]

A 4

Y1=-D++ D+ E

v

b.y3 : :
I :%+ n.[As.(y1 —cfF + A(d - y1)2]
\ 4
K=Mse//I
h 4
o s=n.K.(y1-d)
Os :n.K.(d'yl)
o pe=K.y1

4 _ — — _
Os < 0g,05 < Og,0p; < Oy
v

As#0
As #0

Non B Oui

oy

Section a
1’E.L.U

On augmente la




ORGANIGRAMME-V-

FLEXION COMPOSEE A L’E.L.S

€o= Mser/Nser

\ 4

( Nser'TRACTION >

\ 4

ser

N "a O-l') = [Nser / BO]+ [(Mser'vl)/ l]
o, = ser * ¥

~ AZ 0t =[N, /8]~ (M. V. )/1]
v

v O-é :15|: Nser Mser (Vl — Cl)

o Nser'(z a) Bo ! _
2~ 4

AL .

N Mser (VZ — CZ)

ol =15{

B,

c r\'f
P=-3C’ —{%bAS(C -c')_ +[905A5 (d -c)}

g=-2C° {M.(C—C')Z

[

b
Y

Ys + Py, +q=

0

y

Yi=Y,tC

v

s=(b.y?)r2+15|Al(y, —¢*)- A(d -y, )]




ORGANIGRAMME -VI-
TRACTION SIMPLE

B, fe, fes, Yo s ¥sr Nuit , Nser
B=b x h

Y

-

K TYPE DE
\ 4 \4 \4
Peu nuisible Préjudiciable Tres
\ 4 v \ 4
& =05(10%) & =min(2/3.1,.1507) | | & =min(1/2.f..110z)
n=1,6 = HA
Y n=10— R.L
NU
AJIt = Elt N
A —
o
|
v

As= max( Auit, Aser)

<
l

Condition de non fragilité

.

Oui Non

AS'fEZB'fCZB l




As= max (Aulty Aser , ACNF)

ORGANIGRAMME -VIlI-

Augmenter As
Acne=( B.fig)/fe

CALCUL DES ARMATURES D’ UNE POUTRE SOUMISE A L’EFFORT

TRANCHANT



Données (en section courante) :

bo, d, h, e, feos, fissuration
cadre ; « connu ou inconnu

QOui Non

v [ < o —connu 1

Sollicitation :0<x<h/2 v .
>  Vu(0) et Vy(h/2) Détermination de t Choix de o
X >(h/2) : Vy(x) Selon o et la fissura |« !

¢ »  Contrainte tangente dans 1’ame

Contrainte tangente de il T u=Vu(0)/(bo.d)
référence

1(h/2)=Vy(h/2)/[bo.d(h/2)

Oui

3

Volume relatif d’armatures :

Cadres ;section At fixée

A

Diminuer At

A
Non

Prendre Augmenter T[hj -7y
45°<0<90° bo o= A _ 2
| b,S, (cose+sina)09.f, /7,
v
] Volume minmal d’armatures :
_| Espacement: | X
"1 Si=Ad(p.by) |7 ,01MAX - maX{0,5.TU (EJ,OAMPB}/ f,
A

Py =max {,02, plmin}

A

Oui

Espacement minimal :
S™MA=min[0,9.d ;40cm]

C . € max 1

Répartition des

y

A




