REPUBLIQUE ALGERIENNE DEMOCRATIQUE ET POPULAIRE
Ministére De L’enseignement Supérieur Et De La Recherche Scientifique

! Y ! Y

Université Dr YAHIA FARES DE MEDEA
Faculté des Sciences et de la Technologie
Département de Génie de la Matiére

Filiere: Génie Civil
Mémoire de fin d’études pour I’obtention du diplome de Master
Option : structures

THEME :

ETUDE COMPARATIVE D’UN PROJET (R+2+ sous-sol)
REALISE SUR DES APPUIS PARASISMIQUES
ET UNE ETUDE CONVENTIONNELLE DE CE MEME PROJET

[ SOSCSUSUSOSOSOSOSOSUSUSOSOSOSOSOSUSUSOSOSOSOSUSUSOSOSOSOSUSUSCSOSOSOSOSOSUSUSOSOSOSOSOSOSUSOSOSOSOSUSUSOSOSOSOSOSOSOSOSOSOSOSOSUSOsOSOSOSOSOS0S0R0R(

\_ J
Présenté par: Proposé par :
-Mr. DJIDO ABOUBACAR Abdoul Karim Bureau d’étude Médina
-Mlle BATTACHE Rachida Concept a Bou-Saada

Dirigé par:
-Mr. TALLAH Naoui

Promotion : Juin 2014

SOSUSOSOSUSUSUSUSUSOSUSUSOSOSOSUSOSOSOSOSOSUSUSUSOSOSUSUSOSOSUSOSOSUSUSOSOSOSUSOSOSOSOSUSOSOSOSOSOSOSOSOSOSOSOSOSOSOSOSOSOSOSOSOSOSOSOSOSOSOSOSO0NG



Sommaire

RESUME ..ot I

Remerciements .........cooviiiiiiiiiii i
DICACE. .. ettt 111
Liste des tableauX.......oourei i e 1AY
LiSte AES FIQUIES ..ot e e e \Y%
A0 71510 ) s VI

0 0T 13 Tod 1 o o TP 1
L2, SIUALION ..o e e 1
1.3. caractéristiques géométriques de ’ouvrage .........ccccoevveriiniiiiiiiiiiiiiaene. 1
I.4. Caractéristiques mécaniques des MatériauX..........o.oveueieeniiriirieiniiriirannnsn. 2

L4, L, L DELOM. ..ttt 2

L., ACIET Lot 4
I.5. Principe de calcul du CBA 93..... o 5
1.6. Les caractéristiques du SOl..... ... 8

Chapitre Il : Prédimensionnement.

I T oo 1 o 9
I1.2. Prédimensionnement des planchers ................ccoviiinieiiiiniiiiiiiieeees 9
[1.2.8- Plancher & COrps CreUX......ovuiiniiti ittt e e 9
[1.2.0. Dalle pleine. ........oovineinii e e 10
11.3. Evaluation des charges permanentes et charges d’exploitations .................... 11
| B\ FTele 11 1S o (TSR 11
I1.3.2. Plancher terrasse. ... ...ouuiuiiiii e 12
I1.3.2.a. Charges permanentes. ........c.vvuuterneeernteeteeieeaeeeneeaeeenneeaneenns 12
11.3.2.b. Charges d’exploitation...........c.ooeviiiiiiiiiii e e 13
I1.3.3. Plancher Courant.............oouoiiuinuiniiii e 13
I1.3.3..a.charges permanentes. ..........c.oviueeiniiiine e ee e 13
11.3.3.b.charges d’exploitation............c.oooeiiiiiiiiii i e 14
IL3.4.Dalle PIeINE. .....eiei it e 14
[1.4. Prédimensionnement des POULIES. .......ovieriiiee e 15
[1.5. Prédimensionnement des pOteaux ...........ooviveeieieireretaiateiaeteiieeeenean 16
11.5.1. Choix du poteau le plus sOlCIté. ..........oeveieiiiiiiiiiia, 16
I1.5.2. DImensions des POtEaAUX. ....c.uuenreeeteente et eeteeaeeeieeenneeaneeennanns 16
11.5.3. Calcul de la longueur de flambement Lf.....................coiiinil, 16
I1.5.4. Calcul de Peffort Nu.......oooiii i 17
I1.5.5.Détermination des charges et surcharges................oevvvviiiiieniinann... 18
I15.6.Surcharge d’exploitation.............oeiiiiiiiii i e 19

I1.5.7.101 de d€gresSSION. .. ..uunei ettt et e e et e e et e e e 19



11.5.8.Vérification vis-a-Vvis du RPA 9. .. .o e, 20

I1.6. Prédimensionnement des VOIles ...........coeviiiiiiiiiii i 20
Chapitre 111 : Calculs des éléments secondaires.

|0 8 D Vs (' 1< (S 22
[11.1.1.Charges et SUrCharges ...........cooiiriiriiei e, 22

I1.1.2. Calcul des efforts .........ooeiiiiiii e 22
I1.1.3.Calcul du ferraillage ..o 22

TML1.3.2 AB LU oo 23

11.1.3.b. Vérification A 1I'E.L.S ... 24

[11.1.4. Vérification de l'effort tranchant......................ococoiiiiiniiinn., 26
I11.1.5.Vérification de la contrainte de cisaillement du béton....................... 26
I11.1.6.Vérification de I'acrotére au SEISME .............ccoviviiiinineinianiinienes. 26

II1.2. Plancher @ COTPS CIEUX ....uviitiiitt ittt e e e eee e eaeereee e aaaas 27
[11.2.1. La dalle de compresSion .......o.ceeviuiiiiiiiiiie i eee e eeeiie e eaeean 27

I3 LeS POULIElIES ... e e 28
II.3.1.a. avant coulage ..........cooiuiimiieiii e, 28

IL3.1.b. Apreés coulage ......o.ovvveiiiiiii i, 30

111.3.2. Sollicitations de calcul ............oooeiiiiiiiiii e 33
HL.4.RECapitulations ..........oiiiii e 36

L9/ A LTELU Lo e 37

2°/ Veérification A P'ELS. ... ..o 40

3°/ Etat limite de déformation ...............coooeiiiiiiniii e 42
[11.5.Calculs des dalles pleines. .........ooviriiiei e 43
ITLS. 1. DEfINItioN. ..ouet e e e e 43

I1.5.2. Méthode de calcul..........ooiuiiiiiii e, 43
IL5.2.1. Principe de calcul.........ooooiiii e 44

A) travail EXteINE ..ottt e 44

b) Travail INterNe .......oovviiiii i e e e 44

c) Calcul de lachargetotale ..........coovieiiiiniiiiii e, 44

111.5.2.2. Calcul de la dalle rectangulaire (méthode forfaitaire)......................45

@) Charge et SUIChare ........oiviei it e 45
b) Détermination des MOMENTS .........uvirinieirieit ettt et eeereeaeenenenss 45
C) Ferraillage .......oooinintit i 45
d) VEMTICatiON. . ..., 46
€) ESPaCEMENT ...ttt 46
IT1.6.1ES @SCAIIEIS. ...t 47
ITL6.1. INtrodUCtion ........uiieiii e e e e 47

111.6.2. Définition des éléments d’un escalier ................coeviiiiiieininnnnn, 47

[I1.6.3. Prédimensionnement .............ooouieiiieeinieeiiieiieenineennnanns 47
I11.6.4.Détermination de 1’épaisseur de | escalier ............................ 48

111.6.4.1-Dimensionnement



111.6.4.2- Evaluation des charges et surcharges.............c.cooooviiiinnnn.. 48

I11.6.5. Ferraillage des €scaliers ...........ccoviiiiiiiiiiiii i 50
111.6.5.a. Condition de non fragilit€ ................coooiiiiiiiiiiiiii e 50
111.6.5.b. Les armatures de répartition ..............coivriiiiiieiininianennnnn, ol
I11.6.5.c. Vérification de l'espacement ..............ccoviiiiiiiiiiiininneennnnn. ol

IL7. Vérification A 'E.L.S... ..o e o1

I11.7.1- Vérification de l'effort tranchant.......................ocoiiiiiiiin, 53

I11.7.2- Vérification de la fleche.......... ..o, 53

Chapitre 1V : Etude sismique.

IV L INErOdUCTION ..o e 56
IV.2.Caractéristiques géometriques de la structure ...............ocooeiviiiiiiiiininnnn.. 56
IV.2.1.Centre de MaSSe ... ...ouiniei i 56
IV.2.2.Centre de rigidité ... .. ..o 55
IV.2.3.Calcul de la rigidité des éléments résistants..............ccccceevvenininnnnn.n. 57
[V-2-3.8. LeS POtCAUX. .. \tintitieieie ettt et e 57

IV-2-3.b. Les refends pleins...........coeeeiiiiniiiiiiii i 58
IV.2.4.Excentricité statique (théorique)..........oovveiiniiiiiiii i, 59
IV.2.5.Excentricité accidentelle.............coooiiiiiii i 59

IV. 3.Chois de la méthode du calcul ..., 59
IV. 3.1 Introduction ........couiiiiii i e 59
IV.3.2. Méthode dynamique modale spectrale .............ccoevviiiiiiiiinninnnn 59

IV 3.2, 1. PrINCIPR. . oottt et et e e e er e e e ee s 59
IV.3.3.Modélisation de la Structure .............coooiiiiiiiiiiii e, 60

IV. 3.3 1. INtrodUCtION. .. c.ve ettt et et e e 60
IV.3.3. 2. MOdEIISatiON. ....uvieteetie et et 60
V1.3.3.2.a.Caracteéristiques géométriques du modeéle..................coveevinennn. 63
IV.3.3.3 Le spectre de réponse de calcul .............coooiiiiiiiiiiiiieeee 64
IV.4. Résultats de I’analyse dynamique ..............oooeiiiiiiimiininiiiiieeeeenen. 65
IV.4.1. vérification de participation Massique ..............o.eveeereriinerenenannnnns 67
IV.4.2. Vérification des periodes. ...........ooevuiiuiiiiiiiiiiiiiii e 68
IV.4.3. Vérification de la résultante des forces sismiques de calcul............... 68
IV.4.4. Vérification de la stabilité au renversement .....................coovvneen.. 69
IV.4.5. Vérification des déplacements ..............ooevviiiiiiiiiiiiiiiiiiininnnn 72

IV.4.6. Vérification vis a vis de I’effet P- A ..., 73



Chapitre V : Les éléments structuraux.

AV 1 (oo [1 o £ o] D 74
V.2.Les combinaisons des Charges. .........ovviieiineii e e 74
V.3.Recommandations des réglements ............coooviiiriin i 74
V.4.Ferraillage des POULIES ......ouiti it 75
V.4.1.Vérification des coNtraintes ...........c.cooviiiiiniie e 76
V.4.2. Veérification des poutres selon les conditions RPAetCBA ................. 80
V.4.3.Veérification des contraintes de cisaillement....................cooooiiin .l 82
V.4.4.Calcul des armatures transversales. ...........coovviieiiiiiiiii e, 83
V.45 Vérificationde lafleche. ... ... 84
V.6.Ferraillage des POtEAUX. ........oviueieiiiit et 85
V6.1 INtrodUCHION. ... 85
V.6.2.Etat limite ultime de stabilité de forme................ooiiiiiiiiiiin.nn. 85
V.6.3.Recommandations des réglements.....................ceeeevciviieiiennne......86
V.6.4.Détermination des sections d'aCier............ovuiiieiiiniiiii i 86
V.6.5.Verification a I'E.L.S. ... i, 87
V.6.6.Justification des poteaux sous sollicitations d'effort tranchant.............. 88
V.6.7. Armatures transSversales. .. .o..vvviiiiiiiii e 89
V.7.Ferraillage deS VOIIES. ... ..o e 91
V.7.1.Les VOIles PIOINS. ....oouiitiit ittt 91
V.7.2.Traitement du " SAP 2000 ... ...t 91
V.7.3.Calcul des armatures horizontales...............c.ccooeiiiiiiiiiiiiiiii e, 95
V.7.4.Vérification A IELS . ... 96

Chapitre VI : Les fondations.

VELINrOAUCTION ..o e e e e 97
VI .2.Reconnaissance du sol (Contrainte admissible) ...............cocooviiiiiiiiiiinn, 97
V1.3.Choix du type de fondation .............ccooiiiiiiii e 97
VI1.4. Calculs des semelles filantes ............ccooiiiiiiiii e 98
V1.4.1.Semelles filantes SOUS VOIl€S..........ooviiiiiiiiiiiii i 99
VI.4.1.a. DIMENSIONNEMENT. ... ..ottt ittt it eie et eeeiie e eanaas 99

VI4.1.b. Ferraillage........cooovviiiii e 100

V1.4.2. Semelles filantes SOUS POtEAUX.......ovveieeriiiieiieiiieeieeeniiaeans 101
VI1.4.2.a. DIMENSIONNEMENT ..ottt 102

VI1.4.2.b. Ferraillage transversale..............ccooooiiiiiiiiiiiiiinnen.. 102

V1.4.3. Ferraillage Longitudinale «La poutre de libage »......... .....ccccennne.. 103
VI1.4.3.a. DIMENSIONNEMENT. ...t 103

V1.4.3.b. Ferraillage de la poutre de libage a I'ELU.......................eee 104
V1.4.4.Calcul des semelles 1S0I€eS .........c.eiiiiiiiiiii e e, 105
V1.4.4.a.Dimensionnement des semelles isolées.............cccceeevvininnn. 106
V1.4.4.b.Ferraillage des semelles isolées...............ccooviiiiiiiiiinn. 107

V.5.Ferraillage des voiles periphériques ............coeoviiriiiiiiiiiieiiei e 108



V.5.1.Hypothese de calcul .............coooii i 108

V.5.2.Méthode decalcul ... 108
VI1.5.2.a. Vérification des contraintes a PELS ......................... 106
V1.5.2.b. Veérification de la contrainte de cisaillement ........................ 106
V6. LeSIONQIINES ..ottt e e 106
VEG.L.INtroduCtion ... ..o 106
VI1.6.2.Prédimensionnement ............coooeiiiiiiiiiii e 106
VI1.6.3. SOIICITAtIONS ...t e 106
VELO6.AFerraillage........ccooviiniiiii e e 111
a) A l'état limite ultime. ... 111

b) condition de non fragilité: (CBA93) ........coviiiiiiiiiieeeea 111

c) Etat limite de service: (CBA93) ..o 111

d) Section minimale donnée par le RPA 99...............ooiiiiiiiinnnn, 111

€) RESultats. .....ooeii 111

f) Armatures transversales. ..........o.ooeiiiiiriiiii i 112

€) ESpacement........o.oviiinii i 112

Chapitre VII : Etude comparative.

VILLINErOQUCTION. ... ot e 113
VIL.2.Principe d’isolation parasiSmMiquUe ..........co.eevureenneenneeeieenneennneanneennn 113
VIL3.TYPES A APPULS ..ttt et e e e e e e e e e et e e e e e e e e 114
VLA, COMPATAISON. ...ttt e e et e e e e e e 115
VILALIMOUEIISAtION. ... ettt e e e 115
VI1.4.2.section de élements frames et shells.....................ooo, 116
ALSTIUCIUrE ISOIEE ..o 116

B.Structure abase fiXe.........cooveriiii 117
VI1.4.3.disposition des 1Solateurs. ........oouviviiiiii i 118
VIL4.4.Reponse Spectrale .........ccovieiiiiii e 119
A.Strucure abase 1S0I€e. ... ..o.oviiii i 119

B. StrUCTUre @ DASE .. ..veveiiee e 120
VIl.4.5.comportement de la Structure ............oooiiiiiiiiii e 120

A. Structure abase isolée. ... ..ot 120

B. Structure @abase fiXe .........oooviiiiiiiii 121
VII1.4.6.Férraillage des €léments. ... ..o 122
ALSITUCTUIE 1SOLEC. . .ot e 122

B. Structure encastrée alabase...........cccocoviiiiiiiiiiiii 123
VIL7.Efforts dans 1€S appuiS........cvoniriii e 125
VI1.8.Mise en ceuvIe deS apPUIS ....evrinritt ittt et eieee et e aeeeenns 126
VI1.9.Avantages des appuis paraSiSMIQUES ........c.oeereeriirineaneiiarieeneaeiieaens. 126
VI11.10.Inconvénients des appuis parasiSMiQUES. ........overerenieerenineeenienenenanns 127

VILLL.INCIAENCE SUN 1€ COUL. ..ottt 127



Liste des tableaux.

Chapitre |.

Tableau 1.1 .Les types d’aciers utilisés et leurs nuances.................cc.oceevievennnn.n 4
Tableau 1.2. Caractéristique du beton.............cooiiiiii e 7
Chapitre I1I.

Tableau I1.1 . Charge permanent du mur simple cloison...................cccooeevinnn.. 11
Tableau 11.2 .Charge permanente du mur double cloison.....................oenean. 11
Tableau 11.3.Charge permanente du plancher terrasse inaccessible..................... 12
Tableau I11.4.Charge permanente du plancher terrasse accessible....................... 12
Tableau 11.5.Charge permanente du plancher courant........................ooenen... 13
Tableau 11.6.Surcharges d’exploitation du plancher courant............................. 13
Tableau I11.7.Charge permanente due aux balcons de la terrasse......................... 14
Tableau 11.8.Charge permanente due aux balcons d’étage..................cceevvennnn.. 14
Tableau 11.9.Prédimensionnement des pOULIeS..........c.oviiririiiriiriieeeineananannn, 16
Tableau 11.10.Prédimensionnement des poteauX...........o.euviriirinrineenianinannnn.. 16
Tableau I1.11.Détermination de 1’effort normal ultime Nu de chaque niveau.........19
Tableau 11.12.Détermination de la section du poteau carré de chaque niveau.........19

Chapitre I11.

Tableau TT1.1.LeS données. .......o.ouinieieiiit i, 22
Tableau I11.2.1es charges de la poutrelle avant collage...............cooeviiiininnnannnn. 29
Tableau 111.3.Calcul des MOMENTS. ... ....ouiiit e 29
Tableau I11.4.Actions de calcul des poutrelles aprés coulage...............c.oevenenn... 30
Tableau 11.5. LeS efforts. ... ...ooueeinieii e 33
Tableau 111.6. LeS €ffOrtS. .......ovieii e 34
Tableau H1.7.LeS effOrtS. ... e 34
Tableau I11.8.Différentes sollicitations dans la poutrelle a trois travées

0 5P 35
Tableau 111.9. Différentes sollicitations dans la poutrelle a trois travées (ELS).....35
Tableau H1.10. Les efforts. ........ouuiriiei e 36
Tableau 111.11. Récapitulations des efforts internes.................cccooooiiiiiiinnn 36
Tableaulll.12. Vérification a I'E.L.S aux appuiS..........ccovviriiieiiiiieenianieanennnns 41
Tableau 111.13.Récapitulation des résultats de la fleche.........................n 43
Tableau I111.14.Calcul de ferraillage de la dallé pleine...................ooviiiinini. 46
Tableau 111.15.Veérification A PELS.........ccoiiiiiiiii e 46
Tableau 111.16. Evaluation des charges permanentes de la paillasse.................... 48
Tableau HT.17.Les dONnEes. .........ouviiniiniiii i e, 50
Tableau 111.18. Calcul des sections d'acier de I'escalier.................ccoeeviveeeennnn. 50
Tableau 111.19. Récapitulation des résultats de la fleche du 1 type d'escalier........ 55

Chapitre V.




Tableau 1V.1.Récapitulation des résultats du 1* modéle................................. 61

Tableau 1V.2.Récapitulation des résultats du 1* modéle................................. 61
Tableau 1V.3. Périodes et coefficients de participation massique (1 modéle)....... 61
Tableau 1V.4.Centre de MASSE.........coiiiiiiiiieieieere e 63
Tableau 1V.5.Centre de torsioN. ... .....o.vuiiniiir e 63
Tableau 1V.6.EXCeNtriCité thEOrique. .. ... .ccoceeviniiriiii e 63
Tableau 1V.7.Excentricité accidentelle.............oooeviiiiiiiiiiiiiin 63
Tableau IV.8.Excentricité total.............coiiiiiiiiii e, 64
Tableau 1V.9.Le comportement des trois premiers modes....................c.eueenn... 66
Tableau 1V.10.Coefficient de participation massique...............oeeueeeririieenennnnns 67
Tableau I1V.11.Vérification des périodes............oouveiiriiiiiiiiiiiiiiiie e, 68
Tableau IV.12.FOrce SiSMIQUE. ... ....ouiuieentint et eteatee ettt eieeeeeereeeeeanan, 69
Tableau 1V.13.Vérification de la force SiSMique.........ccccovvevinieriniiininiinannnsn. 69
Tableau 1V.14.Forces sismiques selon la hauteur suivant X...............cccccvevenn.n. 70
Tableau 1V.15. Forces sismiques selon la hauteur suivant Y................cc.oceeeeee. 71
Tableau IV.16.Moment de stabilité..................ooiiiiiiiii e, 71
Tableau 1V.17.Moment de renversement. ..............coeeuieriirieaniinieriiiiieanennnn. 71
Tableau 1V.18.Déplacement inter-étage sous I’effet de VX..........cooeviiiiiinnnn.n. 72
Tableau 1V.19.Déplacement inter-étage sous ’effet de Vy..........ooooviiiiiini 70
Tableau 1V.20.Vérification I’effet P-A.......cccooiiieiiiiieese e 70
Chapitre V:

Tableau.V.1 Ferraillage longitudinal des poutres principales...............cccceuenvnn.e. 75
Tableau.V.2 Ferraillage longitudinal des poutres secondaires ........................... 76
Tableau.V.3.Veérification a I’ELS pour les poutres principales.......................... 77
Tableau.V.4.Vérification a I’ELS pour les poutres secondaires......................... 77
Tableau.V.5.Vérification des poutres principales selon le CBA.......................... 81
Tableau.V.6.Vérification des poutres principales selon le RPA.......................... 81
Tableau.V.7.Vérification des poutres secondaires selon le RPA......................... 81
Tableau.V.8.Vérification des poutres secondaires selon le CBA........................ 82
Tableau .V.9.Vérification des contraintes de cisaillement pour les poutres

PIINCIPALCS . ..ttt e 83
Tableau.V.10.Vérification des contraintes de cisaillement pour les poutres

SECOMAAITES . . ..ttt ettt et ettt et e e e e 83
Tableau.V.11.Armatures transversales..............cooooiiiiiiiiiiiiini e 84
TableauV.12.Vérification de la fléche des poutres.............ooeveiiiiiiiiiiiiinenennns 84
Tableau.V.13.Déterminations des armatures a PELU................cooiiiiiiiiinnnn.n. 87
Tableau.V.14.Vérification des armatures a ELS des poteaux.....................oven... 88

Tableau.V.15.Vérification des contraintes de cisaillement dans les poteaux...........89
Tableau.V.16.Choix des armatures et leurs espacements des poteaux carrés...........90
Tableau.V.17.Section des armatures verticales dans les voiles...................cco.e... 94
Tableau.V.18.Armatures verticales dans les voiles..............ccooiiiiiiiiiiiiiiiienenn, 94
Tableau V.19. Calcul des armatures horizontales..................cooeeveiiniieinen..n. 95



Tableau.V.20. Verification a IE LS. ..o e e 96

Chapitre V1.

Tableau .VI.1. Dimensions des semelles filantes.................cooviiiiiiiniiinn.n.. 99
Tableau.V1.2. Armatures principales des semelles filantes a ’ELS.................... 100
Tableau.V1.3.armatures de répartition des semelles filantes a ’ELU.................. 100
Tableau.V1.4.armatures de répartition des semelles filantes............................ 100
TableauV1.5.vérification de la longueur de scellement......................ooeenenn.. 101
Tableau .VI1.6. Dimensions des semelles filantes.................cooooiiiiiiini.. 102
Tableau .VI.7.Armatures transversale des semelles filantes............................. 103
Tableau.V1.8. Armatures de répartition des semelles filantes........................... 103
Tableau.V1.9.Détermination des valeurs de q de la poutre de libage....................104
Tableau.V1.10.Calcul des armatures longitudinales de la poutre de libage............104
Tableau.V1.11.Veérifications des armatures longitudinales de la poutre de libage a

DB LS .o 105
Tableau.V1.12.Récapitulation de la méthode de calcul des semelles isolées.........106
Tableau.V1.13.Dimensionnement des semelles isolées...............cccooviiiinnane. 106
TableauV1.14.Vérification de la contrainte................cooeiiiiiiiniiininiinin, 107
TableauV1.15.Ferraillage de semelles isolées a ’ELS..............oooiiiiiiinnnnn 107
TableauV1.16.Ferraillage de semelles isolées a P’ELU............c.ccoeviiviniininnnn... 107
TableauV1.17.Ferraillage de semelles isolées er leur espacement..................... 107
TableauV1.18.Vérification de la longueur de scellement......................ceeeneees 108
Tableau.V1.19.Calcul des armatures du voile périphérique a ’ELU.................. 109
Tableau.V1.20.Vérifications des armatures du voile périphérique a I’ELS............ 110

Chapitre VII.

Tableau.VI1.1.ferraillage des poteaux pour chaque niveau.......................o.eee. 122
Tableau.VI1.2. férraillage des poteauX........c.oviiiniiriiiiie e, 123
Tableau.VI1.3.Ferraillage des poutres principales..............c.oveiriiriieeaninnnnn. 124
Tableau.VI1.4.Ferraillage des poutres secondaires..............c.coevvivrenineeennnns.n. 125
Tableau.V11.5.efforts et déplacements dans les appuis a élastomeére................... 125
Tableau.V11.6.rotation des appuis €1astiques............ouvuininiiiininininiiieeiienn. 125
Tableau.VI1.7.moments des appuis €lastiques............cc.eueueriniiiiiiiiniiieenn, 125
Tableau.V11.8.déplacements des appuis glissants..............cocoeveiiiiiiiiiniiiinnenn 125
Tableau.V11.9.efforts et moments dans les appuis glissants.....................cccee.. 125

Les figures .




Chapitre | :

Fig. 1.1 : Déformation d’une €prouvette. ... .....o.ovviuiiriiriniiiiiet et eiieieieieeeanas 3
Fig. 1.2 : Diagramme contrainte déformation du béton...........................ooel. 5
Fig. 1.3 : Diagramme contrainte-déformation de 1’acier..................cccoeeeiiininnnn. 6

Chapitre Il :

Fig I1.1:Dimensionnement du plancher Corps CreuX...........coovvveiiniinininnnnnnn. 10
Fig 11.2: DIMensions dU COMPS CIEUX ... .uvurntneettntetenenteneneeereneeeseneneenennnns 10
Fig 11.3:Mur double CloiSOMS. ......ouvitit it 12
Fig 11.4 :Mur cloison SIMPIe........oouiuiiniitiiii e e 12
Fig 11.5 :Composants d’un plancher terrasse..........c.ooovviviiiiiiiiiniiiiiie e, 13
Fig 11.6 :Dimensionnement de 1a POULre. ........cooiiiiriiie e 15
Fig 1.7 :Section réduite du POtEaU. ...........ivirieii e 17
Fig 11.8 :Coupe de VOIIE. .. ..eee e 21
Chapitre 111 :
FIQ TTEL T ACTOtETC .. ot et ettt et et et et et et e et e e e e e aae e 22
Fig 1.2 :Sectionde B AATELU.....ooiiiiiii i 23
Fig 111.3 :Ferraillage de 1’acrotere. .........oovvuiriiiiriie e eeee e 27
Fig 111.4 :Disposition constructive des armatures de la table de compression .........28
Fig 111.5 :Poutrelle avant coulage. .............coooeiiiiiii e 29
Fig 111.6 :Diagramme des MOMENTS. ........uvuiniiit i 35
Fig 111.7 :Diagramme des efforts tranchants.................ccooviiiiiiiiiiiiin e, 35
FIg T8 tSBCHION. ...t e 37
Fig 111.9 :Ferraillage des poutrelles. ..o 38
Fig 111.10 :Escaliers hélicoidal..............cooiiiiiiii e, 48
Fig 11,11 :Schéma €SCalier .....ovvivieit i e e 49
Fig HL12 tFerraillage. ......oooviniei e e e 50
Chapitre IV :
Fig V.1 Rigidité dun poteau. .........ocvuiiieieiiit i 57
Fig IV.2 Rigidité d'unrefend. ... 58
Fig. 1V.3.Disposition des voilesau RDC............cccooiiiiiiiiiiiece e, 62
Fig V.4 :Le comportement des trois premiers modes pour le Bloc...................... 66
Fig IV.5 :Les forces agissent sur la stabilité au renversement............................. 70
Fig IV.6 :Distributions des fOrces SiSMIiqUES. ..........ccovvvririiiiriiiiieieeiiieenne 70
Chapitre V:
Fig V.1 :Disposition des armatures pour 1eS poutres. ............ooovvviiiiiiiniinennn. 77
Fig V.2 :Poutre principale intermédiaire et rive terrasse appui et travée................ 78
Fig V.3 :Poutre principale intermédiaire et rive étage..............coooeiiiiiiinnnn.. 79
Fig V.4 :Poutre secondaire intermédiaire terrasse et étage.............ccoeeveviinieennnn. 79

Fig V.5 :Poutre secondaire rive terrasse et étage appui et travee.......................... 80



Fig V.6 :Ferraillage des poteaux du SOUS-SOl.............coiiiiiiiiiiii e 90

Fig V.7 :Ferraillage RDCH+1® @tage.........coovivinii i, 91
Fig V.8 :Ferraillage 25 M Etage. ... ... v, 91
Fig V.9 :Disposition des armatures dans les voiles..................coooiiiiiiiiiiii, 95

Chapitre VI :

Fig V1.1 :Disposition des semelles. ..........coooiiiiiiiiii e, 98
Fig V1.2 :Semelle filante SOUS VOIIE.........cooiuiiiii e 99
Fig V1.3 :Semelle filante SOUS POtEAUX. ... ..c.vvviiriiii e 101
Fig V1.4 :Moment et effort tranchant de la poutre de libage a ’ELU.................. 104
Fig V1.5 : les bulles de preSsions. ........oouiueiniiniirit it e, 105
FigV1.6.Semelle iSOI€e SOUS POLEAUX. .......viueineii ittt e 105
Fig.V1.7.Ferraillage de lalongrine.............ccoooiiiiiii e, 112

Chapitre VII :

Fig.VI11.1.Différentes localisations des appuis parasiSmiques............ccccevevenn.... 114
Fig.VI1.2.Appuis ¢lastique hors et SOUS SEISME. ... ..ovvivreriiieeierireeaneanannnn 114
Fig.VI1.3.Appuis glissant hors et SOUS SEISME. ..........eeviiriiirerienirieeniirinannns 114
Fig.VI1.4.Modéle 3d de la structure isolée...........ocovviiiiiiiiiiiiiiiie e, 115
Fig.VI1.5.modéle 3d de la structure a base fixe.........ccooviviiiiiiiiiiii i, 116
Fig.VI1.6.56CtioNS deS POULIES. .. .evtite it 117
Figll.7.disposition des apuis €lastiques...........ovviiriiiiiniiiiiiieeieeiie e, 118
Fig.11.8.dispostion des apuis glisSants.............oeevriiriiiiiniiniiitiie et eiiiieeaanss 119
Fig.VI11.9.Réponse spectrale de la structure isolée..............ccooeiiiiiiiiiininnn.nn. 119
Fig.VI11.10.Réponse spectrale de la structure a base fixe................oooiiviienenn.n. 120
Fig.VI11.11.comportement d’une structure isolée lors d’un séisme..................... 121
Fig.VI11.12.comportement d’une structure a base fixe lors d’un séisme................ 121
Fig.VI11.13.Ferraillage des poutres aux appuis...........ccevevreneenieninreneeneanennnnns. 123
Fig.VI11.14 Ferraillage des poutres en travee. ............veveeeveirererininanaianininennn, 123

LISTE DES NOTATIONS.




» Majuscules romaines :
A : Section d'acier tendu.
A': Section d'acier comprime.
A max, Amin: : Section d'acier maximale et minimale
B : Aire du béton.
Br : Section réduite du béton d'un poteau.
Bt : Section de la partie tendue.
Lt : Largeur de la section tendue.
Mt : Masse torsionnelle.
E.L.S : Etat Limite de Service.
E.L.U : Etat Limite Ultime.
Ev : Module de déformation longitudinale différée du béton.
Ei : Module de déformation longitudinale instantanée du béton.
Es : Module de déformation longitudinale de I'acier.
| : Moment d'inertie.
le : Moment d'inertie équivalent.
M : Moment fléchissant.
Mt : Moment fléchissant en travée d'une poutre.
Ma : Moment fléchissant en appui d'une poutre.
Mu : Moment fléchissant a I'E.L.U.
Mser : Moment fléchissanta I'E.L.S "
N : Effort normal.
Nser : Effort normal de service.
NU : Effort normal ultime.
Tu : Effort tranchant ultime.
G : Charge permanente.
Q : Charge d'exploitation.
E : Charge sismique.
» Minuscules romaines :
h: Hauteur de la section du béton.
b : Largeur de la section du béton.
b0 : Largeur de la nervure du béton (section en Te).
c, ' : Enrobage supérieur et inferieur.

d : Hauteur utile d'une section.



f : Fleche.
fcj : Resistance caractéristique du béton a la compression a < j > jours.
fc28 : Resistance caractéristique du béton a la compression a « 28 » jours.
fe : Limite d'élasticité de I'acier.
ftj : Reésistance conventionnelle de la traction du béton a « j » jours.
ft28 : Résistance conventionnelle de la traction de béton a «28 » jours.
i : Rayon de giration.
If : Longueur de flambement,
St : Espacement de cours d'armature transversale.
» Majuscules grecques :
A : Variation.
X : sommation.
®: Diamétre nominal d'une barre d'aciers.
W : poids.

» Minuscules grecques :

=]

: Angle.

: Coefficient de sécurité.

<2

: Déformation relative.

m

n: Coefficient de fissuration.

A:: Elancement mécanique.

w: Coefficient de frottement.

v: Coefficient de POISSON.

p : Rapport de deux dimensions.
o : Contrainte normale.

7 : Contrainte tangentielle.

3

: Déplacement d'un niveau.
» Autres notations :

A.N : Axe neutre.

C.V : Condition verifiée.

C.N.V : Condition non vérifiée.
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Résume:

Ce projet est une étude d’une structure en béton armé (R+2+sous-sol) a usage administratif qui sera
implanté & Ain-defla classée en zone sismique Ilb. Ensuite on procédera a une comparaison du

méme projet réalisé sur des appuis parasismiques.

La résistance de la structure réalisée sans appuis élastiques aux charges horizontales et verticales est

assurée par un systéme de portiques contreventé par des voiles.

Le dimensionnement et le calcul du ferraillage de tous les éléments résistants ont été établis
conformément aux reglements algériens en vigueur (CBA93 et RPA99, version 2003). L’étude

dynamique a été menée suivant la méthode numérique moyennant le logiciel «<SAP2000 version16»
Abstract:

This project is a study of a concrete structure armed (equipped) (R+2+basement) with
administrative use which will be implanted in Ain-defla classified in seismic zone Ilb. Then we
shall proceed to a comparison of the same project realized on earthquake-resistant supports

(elastics).

The resistance of the structure realized without elastic supports for the horizontal and vertical load

is assured by a frame system with shear walls.

The sizing and the calculation of the iron framework of all the resistant elements were established
according to the current Algerian regulation (CBA, RPA99 version 2003.) The dynamic study in
summer led according to the digital method for the software «SAP2000 version16».
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Introductionfgenerale

Un séisme est un événement violent et imprévisible qui sollicite les structures de maniére trés
differente de celle des actions usuelles. Si les structures n’ont pas été congues pour cette éventualité
et construites correctement, des sollicitations sismiques importantes peuvent les endommager
fortement jusqu'a entrainer leur ruine. Les conséquences sont souvent catastrophiques, pertes
humaines et économiques donc il est impératif de construire parasismique afin d’alléger toutes ces

pertes.

Le présent travail est une étude conventionnelle d’une structure R+2+sous sol a usage administratif
implantée a Ain-defla, et une étude comparative du méme projet réalisé sur des appuis
parasismiques afin de voir quel est le meilleur systeme de protection en vue de diminuer les

catastrophes du aux séismes. L’étude conventionnelle sera menée suivant les étapes suivantes :

-Présentation de I'ouvrage avec précision des caractéristiques mécaniques des matériaux utilisés et
la conception de contreventement du batiment, ainsi que le calcul des éléments secondaires

(planchers, escaliers, ...); cette étape fait 1'objet des chapitres I, 11 et I11.

-Pour I'étude dynamique, on a opté pour le logiciel SAP2000 V16 comme outil de conception. La
Détermination des caractéristiques géométriques et mécaniques de la structure (centre de masse,

centre de torsion, I'excentricité,) seront effectués dans le chapitre 1V.

-Etude des portiques et voiles sous I'action des différentes combinaisons des efforts verticaux et

horizontaux et I'adoption du ferraillage de la structure; cette étape fait I'objet du chapitre V.

- Estimation des sollicitations envisagées au niveau de l'infrastructure, choix de type de fondation le
plus convenable, calcul et ferraillage de 1’ensemble des éléments qui assurent la stabilité de
superstructure, c’est I'objet du chapitre V1.

La derniere partie concerne notamment la comparaison entre les deux projets a savoir celui réalisé
conventionnellement et celui réalisé sur des appuis parasismiques d’un point de vue conception,
comportement, stabilité et economie. On mettra aussi en exergue les avantages et les inconvénients

des constructions parasismiques.

-On terminera le travail par une conclusion générale ce qui va nous permettre de déduire le quel des

systemes est mieux adapté en zone sismique



Chapitre | Présentation du projet

I.1. Introduction

Le travail dans le cadre de notre projet de fin d’étude consiste a une étude conventionnelle d’une
structure R+2+sous sol a usage administratif, et une étude comparative du méme projet réalisé sur

des appuis parasismiques.

1.2. situation :

Le projet est implanté a AIN-DEFLA et sera le siege du C.T.C. AIN-DEFLA est classé selon le
reglement parasismique algérien (RPA99 version 2003) comme zone de moyenne sismicité (zone

I1b). Notre étude sera conforme aux exigences des réglements algériens en vigueur a savoir :

> Le Code Béton Armé (CBA93).
> Le réglement parasismique algérien (RPA99 version 2003).
» Le réglement charge permanente et charge d’exploitation.

1.3. caractéristiques géométriques de ’ouvrage :

1.3.1. Dimensions en plan du batiment:

v" Longueur totale du batiment : Lo=20.40m.
v' Largueur du batiment : La=17.50m.

1.3.2 Dimensions en élévation du batiment :

v" Hauteur du sous sol : 3.40m.

v Hauteur du RDC : 3.40m.

v Hauteur d’étage : 3.40m.

v’ Hauteur totale du batiment : 13.60m.

1.3.3 .Systéme de contreventement :

Le systeme de contreventement adopté pour notre projet est celui des portiques contreventés par des
voiles en béton armé avec remplissage en magonnerie rigide.

1.3.4 Planchers:

Les planchers étant considérés comme des diaphragmes rigides d’épaisseur relativement faible par

rapport aux autres dimensions de la structure, dont le rGle est de résister aux charges verticales et les
transmettre aux éléments porteurs de la structure, ils ont également un role d’isolation thermique et
phonique. Notre batiment comporte deux types de planchers sont le plancher a corps creux et

plancher a dalle pleine.
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1.3.5. Maconnerie:

La maconnerie du batiment sera exécutée en briques creuses.

v' Murs extérieurs (double cloison) : deux (02) cloisons en briques creuses de 10cm
d’épaisseurs séparées par une lame d’air de 10cm.

v Murs intérieurs (simple cloison) : sont des cloisons de séparations de 10cm d’épaisseur.

1.3.6. L’acroteére:

Au niveau de la terrasse, la structure est entourée d’un acrotére élément secondaire congu en béton
armé de 90 cm de hauteur et de 10 cm d’épaisseur. Son réle principal est d’éviter le débordement
des eaux pluviales sur les murs extérieurs (empécher leur ruissellement par le larmier).

1.3.7. Escaliers :

La circulation entre les étages de notre batiment est assurée par un type d’escalier :

Escalier Hélicoidal.

1.3.8.infrastructure:

C’est la partie d’interaction structure—sol, qui forme un ensemble rigide assurent I’encastrement de
la structure dans le terrain ainsi que la transmission des efforts apportés par la structure au bon sol.

1.4. Caractéristiques mécaniqgues des matériaux:

Les caractéristiques mécaniques des matériaux utilisés dans la construction seront conformes aux
regles techniques de conception et de calcul des ouvrages en béton armé (CBA 93).
1.4.1. Le béton:

Le Béton est constitué par un mélange hétérogene des matériaux inertes appelés « granulats »

(sable, gravier, avec du ciment) et de 1’eau. Le ciment utilisé est le CPJ 42,5 (ciment portland avec
ajouts classe 42,5) pour un dosage de 350 kg /m? de ciment on a une résistance fc28 = 25MPA.

1.4.1.a. Résistance du béton:

C’est le pouvoir d’un matériau de résister a la rupture sous I’action de contraintes dues a un
chargement de compression ou de traction.

1.4.1.b. Résistance caractéristigue a la compression :

Dans le cas courant, le béton est défini au point de vue mécanique par sa résistance a la
compression a vingt-huit (28) jours d’age ; cette résistance est mesurée sur des cylindres droits de

révolution de 200cm? de section (¢ = 16cm) et ayant une hauteur double de leur diamétre
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(H=32cm). Pour des bétons d’un age «J » inférieur a 28 jours, la résistance caractéristique a la

compression est donnée par les formules suivantes :

J
FcJ =
476+ 0,83]

J
FcJ =
1,4+ 0,95J
CBA93 > Art [A.2.1.1.1.] <

x foogPour f g <40 Mpa

x f.g Pour f g >40 Mpa

Lorsque I’age du béton dépasse les 28 jours, on peut admettre une résistance au plus égale a
1.10 fczs a condition que le béton ne soit pas traité thermiquement.

1.4.1.c. Résistance caractéristique a la traction :

La résistance a la traction du béton a "J" jours, désignée par " ftj " est déterminée par trois essais :

1. En traction directe ;
2. Entraction par fendage ;

3. En traction par flexion.

La résistance a la traction du béton ftj est déduite de celle a la compression par le biais de la
relation:

f, =0,6+006f,;  Avec:f, et f; en MPaCBA93 b Art [A.2.1.1.2.] <«

1.4.1.d. Coefficient de POISSON (v) :

Allongement dans le sens transversal Aa/a

Raccourcissement longitidunal - Al/ 3
l D

Pour les pieces courtes sollicitées en flexion simple

(Flambement transversal " A, " raccourcissement longitudinal " A, "), )

Le coefficient de POISSON est pris égal a F
v=0,2 pour le calcul des déformations (ELS); Fig. 1.1 : Déformation d’une
vy=0  pour le calcul des sollicitations (ELU). eprouvette.

1.4.1.e. Module de déformation longitudinale:

Pour un chargement d’une durée d’application inférieure a 24 heures, le module de déformation

instantanée E; du béton est pris égal a:
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Ou: f représente la résistance caracteristique a la compression a "J" jours exprimée en MPa..

Pour des charges de longue durée d’application, le module de déformation EV 3 estpris égal a:

E,,[MPa]= E—; soit: E,,; =3700( f_, )% MPa

1.4.2. Acier :

L’acier utilisé en béton armé se distingue du reste des aciers par sa forme géométrique et sa
nuance ; I’acier du béton armé est sous forme de barre circulaire d’une longueur trés considérable
par rapport a son diameétre. Sa surface externe (surface de contact avec le béton) présente deux types

distincts : une surface lisse et une surface rugueuse, chacune ayant sa propre utilité.

1.4.2.a. Types d’acier :

Les aciers utilisés sont résumés dans le tableau suivant :

Tableau. 1.1 : Les types d’aciers utilisés et leurs nuances

Nature Utilisation Nuance Diameétre Fe
(mm) (MPa)

Rond lisse Armatures transversales FeE235 @6 etd8 235

Barre a haute | Armatures longitudinales | FeE400 HA>10 400

adhérence

Treillis soudé | Table de compression TLES520 0<0<6 520

1.4.2.b. Module d’élasticité longitudinale de acier :

Expérimentalement, le reéglement (CBA93) prévoit que la valeur du module d’élasticité

longitudinale de I’acier est pratiquement constante quelque soit la nuance de ’acier utilisé : [

E, =2.10°MPa]. Art2.2.1.
N.B :

Fe ; Les armatures doivent étre conformes aux textes réglementaires en vigueur.

Le caractére mécanique servant de base aux justifications est la limite d’¢élasticité garantie
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1.5. Principe de calcul du CBA 93 :

Il existe deux états limites :
> Etat limite ultime (E.L.U) basé sur:
e Equilibre statique.
e L’ouverture des fissures.
e Lastabilité de forme.
> Etat limite de service (E.L.S) basé sur :
e La compression du béton.
e L’ouverture des fissures.
e Ladéformation.

> E.L.U de résistance.

1. Contrainte du béton en compression

Obc

2%o0 3.5%o0 Sbc%o

. 0/

Fig. 1.2 : Diagramme contrainte déformation du béton.

La contrainte ultime du béton en compression O, est donnée par la formule:

—  0,85f
Ope = p ch
/b

Avec }y, : coefficient de sécurite, tel que :
7, =15 Pour une combinaison fondamentale ;

7, =115 Pour une combinaison accidentelle.
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60=1 Lorsque la durée probable d’application des charges est supérieure a 24 heures

6 =0.9 Lorsque cette durée est comprise entre 1 heure et 2 heures

0=0.85 Lorsqu’elle est inférieure a 1 heure

2. Contrainte ultime de cisaillement :

La contrainte ultime de cisaillement est donnée

Fissuration peu nuisible :

Tu =min(0’2f“ 5 MPa]
7b

Fissuration préjudiciable ou tres-préjudiciable :

. :minL%, 4 MPaJ
7b

3. Contrainte limite de P’acier:

A LE. L.U, la contrainte limite de I’acier est:

- _ Fe
o, = .
Vs -10%o

par :

4 Gs(MPa)

Fe/Ys |..

[
»

Avec :

& 10%o0

-Fe/vs

O - Contrainte de I’acier .

Fe : Contrainte limite

d’¢élasticité garantie de I’acier. Fig.

1.15

Vs : Coefficient de sécurite 4 = {l

1.3 : Diagramme contrainte-déformation

de 1’acier.

situation durable
situation accidentel le

&5 : Allongement ou raccourcissement de I’acier.

&) : Allongement ou raccourcissement limite.

e =sFely,.Eq  Dou: &,=AL/L

85%0
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> APE.LS:

a. E.L.S de compression de béton :

La contrainte de compression du béton est limitée a : 0, =0.6 fcj

A I’¢état ultime de service, O} doit étre inférieure a oy, .

b. E.L.S de contrainte limite de Pacier:

Contrainte limite de ’acier :

e Fissuration peu nuisible : Aucune vérification a effectuer
Min|2 f, /3110, i, | mPal
e Fissuration tres préjudiciable : ;s = Min[fe /2;90, /Uftj J [MPa]

Avec :

e Fissuration prejudiciable : O'_S

n . Coefficient de fissuration tel que :

1 pour lesronds lisseset lestreillis soudés.
g 1.6 pour lesarmatures a haute adhérance.

FeE400, Fe = 400MPa : Pour les armatures longitudinales.
FeE235, Fe = 235MPa : Pour les armatures transversales.
O ¢ =202MPa : Fissuration préjudiciable pour les H.A.

Pour notre projet les valeurs standard a utilisé sont :

Fc28(MPA)
Fi28(MPA) 2.1
Ei28(MPA) 32164.2
Ev28(MPA) 10819
Oy ultime(MPA) S!tuat!on dur{ible 14.2
Situation accidentelle 18.5
O MPA) service 15
e —

Tableau. 1.2. caractéristique du béton.
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1.6. Les caractéristiques du sol :

Selon le rapport du sol on a une contrainte admissible O30l = 2 bars
» Une profondeur d’ancrage d’au moins 2m a partir de cote du terrain naturel est nécessaire.

» Des fondations superficielles de types semelles filantes.
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11.1. Introduction :

Le but du prédimensionnement est de définir les dimensions des différents éléments de la structure.
Ces dimensions sont choisies selon les préconisations du RPA99 Version 2003 et du CBA93. Les
résultats obtenus ne sont pas définitifs, ils peuvent étre modifiés apres vérifications dans la phase de
calcul. Le calcul de prédimensionnement se base sur le principe de la descente des charges qui
agissent directement sur la stabilité¢, de la résistance de 1’ouvrage, et des formules empiriques
utilisées par les reglements en vigueur. Avant de procéder a la descente de charges permettant le
dimensionnement des fondations qui sont les premiers éléments & construire, il convient de
dimensionner les éléments de la superstructure du batiment :

> Les planchers.
» Les poutres.
» Les poteaux.
» Lesvoiles.

11 .2. Prédimensionnement des planchers :

Les planchers sont des aires planes horizontales limitant les étages, ils sont caractérisés par une
faible épaisseur par rapport aux dimensions en plan, ils ont pour fonction :

» La séparation des différents niveaux.
» Reprendre les charges afin de les transmettre aux éléments porteurs.
» Assurer I’isolation thermique et phonique entre les différents niveaux.

» La sécurité contre I’incendie.
Pour notre batiment, deux types de planchers sont utilisés :

» Plancher a corps creux.
> Dalle pleine.

11.2.a.Plancher a corps creux:

Les planchers sont constitués de poutrelles préfabriquées associés aux corps creux la hauteur des
poutrelles est déterminée par la formule empirique suivante :
v (L/25) < ht < (L/20)

Avec L: longueur max de poutrelle d’axe en axe.
L=5m d’oualors 20cm <ht < 25cm

Et ht>500/22.5 ht>22.22 cm
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On adoptera ht=25cm telleque: hi= d+e
d=20cm (hauteur de corps creux).
e= 5cm  (hauteur de la dalle de compression).

Donc ht = (20 +5) cm.

e=5cm

25cm I I d=20cm

Fig. 11.1 dimensionnement du plancher corps creux.

A 53

Fig. 11.2: Dimensions du corps creux.

11.2.b. Dalle pleine:

Le prédimensionnement de 1’épaisseur des dalles pleines dépend des critéres suivants:

v" Critére de résistance:

Dalle reposant sur 3 ou 4 appuis:
L : la plus grande portée mesurée entre nus des appuis
(Lx/50) <ep<(Lx /40) ; L=4.4m — 10cm <ep < 11cm

v" Sécurité contre ’incendie :

» h=7cm: peut assurer un coupe-feu d’une heure.

» h=11cm : peut assurer un coupe-feu de deux heures.

On choisit ; h=15cm

10
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v" Condition de la fléche :

Si L<5m > f<—.
500

Si L>5m = fsi+0.05
1000

I1.3. Evaluation des charges permanentes et charges d’exploitations :

11.3.1. Maconnerie :

11.3.1.a. Murs intérieurs (simple cloison) :

] Poids Poids
N Composant Epaisseur (m) ) .
volumique (kN/m®)  |surfacique (KN/m?)
01 Enduit en ciment | 0.02 18 0.36
02 Brique creuse 0.10 9 0.9
02 Enduit en ciment | 0.02 18 0.36
Charge permanente G 1.62

Tableau I1.1. Charge permanent du mur simple cloison.

11.3.1.b. Murs extérieurs (double-cloison) :

N Composant Epaisseur (m) Poids Poids
volumique (kN/m?)  |surfacique (KN/m?)

01 Enduit en ciment | 0.02 18 2x0.36

02 Brique creuse 0.10 / 2x0.90

03 Lame d'aire 0.10 / /

Charge permanente G 2.52

Tableau 11.2 .Charge permanente du mur double cloison.

11
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11.3.2. Plancher terrasse:

11.3.2.a. Charges permanentes :

2 &

;
it

Fig. 11.4.Mur cloison simple

NO Composants Epaisseur (m) (PISI{IO/I;S;)J rfacique
1 | Gravier roulé 0.04 0.72
2 | Etanchéité multicouche 0.02 0.12
3 | Papier kraft - 0.05
4 | Forme de pente 0.10 2.20
5 | Film polyane - 0.01
6 | Liége (isolant) 0.04 0.16
7 | Pare vapeur 0.01 0.06
8 | Plancher (20+5) 0.20+0.05 3.20
9 | Enduit platre 0.02 0.20
Charge permanente G 6.72

Tableau 11.3.Charge permanente du plancher terrasse inaccessible.

Composants Epaisseur | Poids volumique (kN/m?3) Poids surfacique
NO (m) (KN/m?)
1 | Carrelage 0.02 22 0.44
2 | Mortier de pose 0.02 20 0.40
3 | Litdesable 0.03 18 0.54
4 | Etanchéité multicouche 0.02 6 0.12
5 | Papier kraft - - 0.05
6 | Forme de pente 0.10 22 2.20
7 | Film polyane - - 0.01
8 | Liege (isolant) 0.04 4 0.16
9 | Pare vapeur 0.01 6 0.06
10 | Plancher (20+5) 0.20+0.05 - 3.2
11 | Enduit platre 0.02 10 0.20
Charge permanente G 7.38

Tableau. 11.4.Charge permanente du plancher terrasse accessible.

12
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Fig. 11.5.Composants d’un plancher terrasse.

11.3.2.b. Charges d’exploitation :

Le plancher terrasse est inaccessible : Q = 1kN/m?

Le plancher terrasse est accessible : Q = 1.5kN/m?

11.3.3. Plancher courant :

11.3.3.a. Charges permanentes :

N Composante Epaisseur (m) Poids surfacique (KN/m?)
1 Carrelage 0.02 0.44

2 Mortier de pose 0.02 0.40

3 Lit de sable 0.30 0.54

4 Plancher (20+5) 0.20+0.05 3.20

5 Enduit en platre 0.02 0.20

6 Cloison légére 0.10 1.62

Charge permanente G 6.40

Tableau. 11.5.Charge permanente du plancher courant.

11.3.3.b. charges d’exploitation :

Bureau 2.5 (KN/m?)
Hall de réception 2.5 (KN/m?)
Foyer 2.5 (kN/m?)
Archives 3.5 (KN/m?)

Tableau 11.6.Surcharges d’exploitation du plancher courant.

13
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11.3.4. Dalle pleine :

11 .3.4.a. Balcons de la terrasse :

N Composants Epaisseur (m) | Poids surfacique (KN/m2)
1 Gravillon roule (25/40) 0.05 1
5 Etanchéité multicouche 0.02 0.12
3 Papier Kraft 0.05
4 Forme de pente 0.15 3.30
5 Film polyane 0.01
6 Liege (isolant thermique) 0.04 0.16
7 Pare vapeur 0.01 0.02
8 Dalle pleine 0.15 3.75
9 Enduit de ciment 0.02 0.36
TOTAL 8.77

Tableau. 11.7.Charge permanente due aux balcons de la terrasse.

11.3.4.b. Balcons de I’étage :

N Composants Epaisseur (m) | Poids surfacique (KN/m2)
1 Carrelage 0.02 0.44
5 Mortier de pose 0.04 0.4
3 Lit de sable 0.03 0.54
4 Etanchéité 0.02 0.12
5 Dalle pleine 0.15 3.75
6 Enduit de ciment 0.02 0.36
Total 5.61

Tableau .11.8.Charge permanente due aux balcons d’étage.

14
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11.4. Prédimensionnement des poutres:

Les poutres sont des eléments linéaires dont leur section est rectangulaire ou en T, leur portée est
largement supérieure aux dimensions de la section. Les poutres sont des éléments structuraux
horizontaux chargés de la transmission des charges verticales et horizontales aux éléments porteurs

(poteaux et voiles). Elles sont dimensionnées d’aprés les conditions de résistance et de la fleéche,

|

imposées par les regles (CBA 93).

€1 . L —

|
|
Fig. 11.6.Dimensionnement de la poutre.

b: largeur de la base de la poutre.
h: hauteur totale de la poutre.

L : la plus grande portée mesurée a nu d’appuis.

Le prédimensionnement des poutres est donné par les formules empiriques suivantes :
» (portée max)/15 <h < (portée max)/10
» 03h<b<0.7h
Les dimensions minimales de poutres exigées par le Réglement RPA99 Version 2003 en zone llb
sont:
» h>30cm
» b>20cm
» hb<4
» bmax < 1.5h+bl

Nous choisissons le sens Y-Y comme sens porteur. Les poutrelles des planchers a corps creux sont

paralleles a X-X

15
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Poutre principale Poutre secondaire
Conditions de | Lmax=6.51m 43.73<h<65.6 on|Lmax=4.4m 29.66<h<44.5
résistance adopte h=50cm=> 15<b<35 on|On adopte h=40 cm =>12<b<28

adopte b=30cm On adopte b=30cm
Vérification | h=50cm>30cm b=30cm>20cm | h=40cm>30cm b=30cm>20cm
selon le RPA | h/b=1.66<4 h/b=1.33<4
conclusion h=50cm;b=30cm h=40cm ;b =30cm

Tableau. 11.9.Prédimensionnement des poutres.

11.5. Prédimensionnement des poteaux :

Ce sont des ¢léments porteurs verticaux en béton armé, ils constituent les points d’appuis pour
transmettre les charges aux fondations, on peut prédimensionner les poteaux, en utilisant un calcul
basé sur la descente des charges permanentes et d’exploitation a I1’état limite ultime
(NU=1,35G+1,5Q).

11.5.1. Choix du poteau le plus sollicité:

Le poteau le plus sollicité est (D-2).

11.5.2. Dimensions des poteaux :

Les dimensions de la section transversale des poteaux doivent répondre aux conditions du RPA.99
version 2003 :
» Min (a, b) > 30cm

Niveau d’étage Sous-sol RDC 1% étage | 2°™ étage
Dimension du poteau a (cm) 55 40 40 30
b (cm) 55 40 40 30

Tableau 11.10.Prédimensionnement des poteaux.

11.5.3. Calcul de la longueur de flambement Lf :

Le reglement CBA93 définie la longueur de flambement Lf comme suit :
» 0.7*L0 : si le poteau est a ses extrémités :
e Soit encastré dans un massif de fondation.
e Soit assemble a des poutres de plancher ayant au moins la méme raideur que lui dans le sens
considéré et le traversant de part en part.

> LO : dans les autres cas.

16
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Avec L0 =3.40m: est comptée entre face supérieure de deux planchers consécutifs ou de sa jonction
avec la fondation a la face supérieure du plancher. Pour cela on va procéder a la vérification

suivante pour 1’en tirer :

11.5.4. Calcul de DPeffort Nu:

L’effort normal admissible est :
Br * fc28 fe
Nu=ccp [( O.9*yb>+ AS}/_S
Avec :
N u : Effort normal admissible a ’ELU.
B=1.1: plus de la moitie des charges est appliquée avant 90 jour.
Br : Section réduite du poteau obtenue en déduisant de sa section réelle 1cm d’épaisseur sur toute sa
périphérie.
vb =1,50 & ys = 1,15 : Coefficients de sécurité du béton et de I’acier (situation durable).
fc28 et fe : Résistances caractéristiques du béton et de ’acier.
As : Section d’armatures dans le poteau prise égale a 0,1% de la section réelle du poteau.

a : Coefficient fonction de 1’élancement du poteau a calculé:

0.85
a= > pour A < 50

1+40.2 (%)

50\
a=0.6(7> pour 50 <A <70

A =—; i = —=(section rectangulaire)

V12

4 1ot

lera| [l

Fig. 11.7.Section réduite du poteau.
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11.5.5.Détermination des charges et surcharges :

Surface du plancher revenant au poteau
Sp=(5-0.3)(5-0.3)=22.09m?
St=5*5=25m?

> Niveau (2°™ étage) :
Gplancher : 7.38x22.09=146.124kN
Gpoteau=0.3x0.3x25x3.40=7.65kN
Gpoutres=25[(4.7%0.3%0.5) + (4.7x0.3x0.4)]=31.725kN

G= Gplancher+Gpoteau +Gpoutres:185-495 KN

> Niveau (1°" étage,RDC) :
Gplancher=6.4%22.09=141.37kN
Gpoteau=0.4x0.4x25x3.40=13.6kN
Gpoutres=31.725kN
G= Gplancher+Gpoteau +Gpoutres=186.7KN
> Niveau sous sol :
Gplancher=141.37kN
Gpoteau=0.55x0.55x3.40x25=25.71kN
Gpoutres=31.725kN
G= GplanchertGpoteau +Gpoutres=198.80kN

11.5.6.Surcharge d’exploitation :

Qterrasse:QXSt: 1x25=25kN

Q=2.5x25=62.5kN

18
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QRDC=2.5x25=62.5kN

Qsous-sol=62.5kN

11.5.7.Loi de dégression:

Plancher terrasse

ZQo

Plancher 1°™ étage : Qo+Q1

Plancher RDC: Qo+0.95 (Q1+Q2)

Plancher sous sol : Q0+0.90 (Q1+Q2+Q3)

Effort normal de résistance :

N, =135G6+15Q

N, =N, +10%N,

Section | ,_ B N
Niv carrée 1000 |Lf B N ~T
(cm?) |(em?) i > r u Ny M=
2¢me 30x30 |0.9 238 (2748 |0.75 |784 27546 |1112.36 |(C.V
1er 40x40 |1.6 2.38 (20.61 |0.79 |1444 |1358.47 |2156.48 |C.V
RDC 40x40 |1.6 2.38 (20.61 |0.79 |1444 |1665.5 |2156.48 |C.V
Sous-sol [55x55 | 3.025 2.38 (1499 |0.81 |2809 |2093.85 {4346.48 |C.V
Tableau. 11.11.Détermination de I’effort normal ultime Nu de chaque niveau.
G (kN) Q (kN)
Qetage xSt 1.1Nu
Niv G (dU niv) Geumulée (du niv) Qcumulée Nu (kN) (kN)
Terrasse |185.5 185.5 25 25 287.925 316.7175
1 186.7 372.2 62.5 87.5 633.72 697.092
RDC 186.7 558.9 62.5 143.75 1514.09 1665.499
sous-sol 141.37 700.27 62.5 193.75 1903.5 2093.85

Tableau. 11.12.Détermination de la section du poteau carré de chaque niveau.
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11.5.8.Vérification vis-a-vis du RPA 99:

On doit vérifier les conditions suivantes:
» Min (b, hy) > 30 cm. En zone Ilb
> Min (b1, h1) > he/20
» 1/4 < bi/hy <4

Donc, pour le poteau carre (30x30) on a :

Min (30, 30) =30cm > 30 cm. (C.V)

Min (30, 30) =30 cm > 340/20 =17cm (C.V)

1/4 < 30/30=1 < 4 (C.V)
Conclusion :

Toutes les conditions de RPA99 vERSION 2003 sont vérifiées.

11.6. Prédimensionnement des voiles :

Les voiles sont des murs réalisés en béton arme, ils auront pour role le contreventement du batiment
et éventuellement supporter une fraction des charges verticales. On considere comme voiles les
¢éléments satisfaisant la condition L > 4a. Dans le cas contraire, ces éléments sont considérés comme
des éléments linéaires. Le RPA99 version 2003, exige une épaisseur minimale de 15 cm, de plus,
I’épaisseur doit €tre déterminée en fonction de la hauteur libre d’étage he et des conditions de
rigidité aux extrémités. Pour notre structure les voiles périphériques jouent le rble de mur de

souténement.

20
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AT a2 hel20

>22a

- H 2 > hel28
F a> he/22

P —

>2a

Fig. 11.8.Coupe de voile.
He=3.40-0.5=2.90m.
a>He/25=11.6cm on prend le minimum 15cm.

e=15cm.
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111 .1.1.>acrotere:

L’acrotére est considéré comme étant une console encastrée au plancher terrasse, soumis a son poids propre

et une surcharge de 1 kN/ml due & la main courante.

Le calcul se fait par une bande de 1m.

20cm  10cm
5cm i ' >4 »

S5cm ¢

90cm
G
| i

I
_ 7 v
' L

I

Fig.l11.1.L acrotére.

111.1.1.Charqges et surcharges :

charge permanente G ( KN /ml)

Charge d’exploitation Q (kN /ml)
G=[(0.9x0.1)+(0.2x0.05)+(0.2x0.05)/2]x25=2.625
Q=1

111.1.2. Calcul des efforts :

Effort normal : Nu (kN) Effort tranchant : Tu (kN) Moment d’encastrement

ELU

: Mu(kN.m)

Nu=1.35*G=1.35x2.625=3.54 kN ; Tu=1.5*Q=1.5x1=1.5 kKN ;Mu=1.5*Q*h=1.5x1x0.9=1.35 kN.m

ELS
Nu=G =2.625 kN Tu=Q=1kN Mu=Q*h=0.9 kN.m

111.1.3.Calcul du ferraillage :

Le calcul du ferraillage se fera en flexion composée et en situation durable

Donnees
Fc28 25 Mpa h 10cm
Ft28 2.1 Mpa d 7.5cm
Fe 400 Mpa c 2.5cm
ob 14.2 Mpa ¢’ 2.5cm
S 348 Mpa b 100cm

Tableau.ll1.1.Les données de calcul du ferraillage.
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.13 AELU:

> Calcul de I'excentricité :

1.35
€ = ﬂ: —=38.14cm.
Nu 3.54

h
o> > c=2.5cm.

Donc le centre de pression se trouve a I'extérieur du segment limité par les armatures.

Alors on a une section partiellement comprimée.

» Calcul du moment de flexion composée :

e: distance entre le point d’application de N et le centre des armatures tendues.

N—>

L P

A

Fig.111.2.Section de B.A a I’ELU.

h
e=eo + (E — €)=0.406m

M1=N*e M1=1.43kN.m

> Calcul des armatures verticales :

Le calcul se fait en flexion simple :

Mf
bd’c

ﬂ:
bc

Donc : R =0,991

f

= A]_: 05520m2
Al ﬁ -d- O

d=75cm

c=25cm

=0.179 ©=0,0179 < w=0,392 = A1 = 0.

23
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N : effort de compression, alors: A =A; - = A =0.450 cm?

000

A’=A1= A’=0 etA=0.450cm?

» Condition de non fragilité :

Amin:ﬁzlcmzAmin =1 cm2> A =0.450 cm? donc A = Amin = 1.00 cm?

On adoptera: As =4 HA 8 = 2.01 cm?

» Armatures de répartition :

Ona :2<Ar<s =>0.50 < Ar<1.005
Donc, on prendra : Ar =3 HA 8 = 1.50 cm?
» Espacement :

St=25 cm < Smin =min [3h=30 cm; 33 cm] =30 cm.
Srép=30 cm < Smin =min [4h=40 cm ; 45 cm]=40 cm.

111.1.3.b. Vérification a I'E.L.S :

Nser=2.625kN Mser=0.9kN.m.

M h
e0=——1=32.28cm (= — ¢)=2.5cm<eo.
Nser 2
. T Is
Par ailleurs, on doit vérifier I'inégalité ci-contre :  eg>

Ou: Bo=b.h+15(A+A’) = Bo=1030.15cm>.

2
[b%+15(A'C+Asd)]:> v1= 5,073 cm.

v 1
1= —
B,

v2=h-v1i=v2=4,927 cm.

== (013+v23) +15[A (v2- ¢ )+A'(11-c)?] = | = 8516.25 cm2,

w| T

| | )
Alors: S _=167cm. Donc: e= 32,28 cm> S =1,680 cm =>Alors, on a une section
v, Ly

(0] o]

partiellement comprimée. 1l faut vérifier que:
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<=
{Gb Sb (Fissuration préjudiciable) Ou ¢, = Ky,

G.< 0,

Avec k = Izser o, =15k(d-y,)

.
On va calculer y2 a l'aide de I'équation suivante:

y22+ py2 + g = 0 tels que:

p=-3c2+ % (d-c) = p =-2169.67 cm?

Et q=-2c3- % (d - c)2 = q = 38415.21 cm2.

Ou c: La distance entre la fibre la plus comprimée du béton et le point "c" et puisque "N" est un

effort de compression donc " c=h/2 —e =-27.28cm < 0",

D’ou I’équation devient : Y23+ (-2169.67) y2+ 38415.21 =0

On va résoudre I'équation précédente, tout en respectant la condition suivante :
O<yi=y>+c<h

y1: distance entre la fibre comprimée de béton la plus éloignée et I'axe neutre

Finalement, on trouve :

y2 =29.30 cm
y, = -53.70 cm rejetée comme valeur (y2+c < 0)
y2 =24.40cm rejetée comme valeur (< 0)

D’ou alors : 0 <y1=29.3 +(-27.28) =2.02cm < h =10 cm

Donc on prend : y2 = 29.3 cm.

Enrevancheona: k= % AveC ; Sxx= PY1® + 15 [A’ (Y1 - ¢’) - As (d- y1)]. = Sxx=38.8 cm®
2

D’ou alors : k=2625/38800 = k=67.65 x 103 N/mm3
Donc : op =ky1=(67.65 x 10%) x 20.2 = ob = 1.36 MPa

Et :os =15k (d-y1)=15x%67.65.78 x 10°3(75 - 20.2) = o5 = 55.60 MPa
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Donc, on obtient : 6= 0.85 MPa < o v= 0,6 f.2s = 15 MPa (cv).

65s=55.60MPa< 5 = |v|inEfe = 266.66MPa ;110 /nfj = 201.633MPa} = 201.633MPa (CV)

Donc on adoptera la section calculée a I'E.L.U.

111.1.4. Vérification de I'effort tranchant:

La section d'armature tendue doit étre capable d'équilibrer I'effort de traction "F" qui est égale a:

T=Vy- Mu 45135 _1_ 18540
0.9-d 0.9-0.075

Alors les armatures tendues ne sont pas soumises a aucun effort de traction, donc pas de verification
a faire.

I111.1.5.Vérification de la contrainte de cisaillement du béton:

On doit vérifier que: tu < T telles que:

V, 15x10°

u

To™ hd ~ 1000x75

=0.02MPa
Et: T=min [0,15 %3 ;4 Mpa ] =2,5Mpa (la fissuration est préjudiciable)
Y

D’ou alors : T, = 0.02 MPa < T, = 2.5MPa

Donc le béton seul reprend I'effort de cisaillement et les armatures transversales ne sont pas

nécessaires.

111.1.6.Vérification de I'acrotére au séisme :

Les éléments secondaires de la structure doivent étre calculés sous l'action des forces, suivant la
formule: Fp = 4. A.Cp.Wp. (Art.6.2.3)

A: coefficient d'accélération; A = 0.2 [Modificatifs et compléments aux RPA99 (groupe d'usage 2,
zone 11b)]

Cyp: facteur de force horizontal; Cp = 0.8 (R.P.A 99 page 43 tab. 6.1)
Wp: poids propre de I'élément Wp= 2.325 kN.
D’ou alors : Fp =4 x0.2x 0.8 x2.325 = Fp = 1.48 kN < Q = 1.5kN......... (C.V)

Donc l'acrotére résiste a la force horizontale.
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S

S ® @ o @

g O W

\‘.‘ 2x4HAB ESP Eﬁcmhh
B 4HAB ESP 30cm " o b

& - & & &
2x4HAS ESP 25cm i

] o

Fig.111.3.Ferraillage de 1’acrotére.

I11.2. Plancher a corps creux :

Le type de plancher est constitué de:

» Poutrelles préfabriquées en béton armé, disposées parallelement de 65 cm d’espacement.
» Entrevous (corps creux) en béton de forme adaptée aux poutrelles.

» Une dalle de compression supérieure en béton de 5 cm d’épaisseur, coulée sur I’ensemble

poutrelles entrevous qui tient lieu de coffrage (coulé sur place).

Le calcul des planchers se fait exclusivement sous I’action des charges verticales, et pour les
planchers a corps creux, le calcul se fera pour deux éléments :
> Ladalle de compression.

> Les poutrelles.

111.2.1. La dalle de compression :

Pour limiter le risque de fissuration de la dalle de compression par retrait du béton, ainsi que pour
résister aux efforts appliquées sur la dalle ; on prévoit un ferraillage en quadrillage. La table de
compression a une épaisseur de 5 cm avec un espacement de 65 cm entre poutrelles. La section
d’armature a prévoir doit satisfaire aux conditions suivantes:

» Espacement pour les armatures perpendiculaires aux nervures au plus égale a : 20 cm

» Espacement pour les armatures paralléles aux nervures au plus égale a : 33 cm

» La section d’armatures dans le sens perpendiculaire aux nervures est donnée par :
200_ 4L
At>0.02*L* —= — Avec :
FE FE
L : espacements entre axes des nervures (65 cm dans notre ouvrage).

fe : nuance de I’acier FeE520 (fe=520), le treillis soudé qui sera utilisé¢ sera a maillage carré¢ de

20cm x 20 cm.

At : Section d'armatures perpendiculaires aux nervures.
50cm < (L=65cm) < 65cm = At>0.5 cm? /m.1
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La section d’armatures dans le sens paralléle aux nervures est donnée par :
At A - N . .
Al> Y =0.25 cm#m.l On garde le méme ferraillage pour les armatures paralléles et perpendiculaires

aux nervures. On choisit un treillis soudé : TLE520 : de nuance FeE520 avec des armatures de

@5.et un espacement 20cm x 20 cm.

TS @5

100an

100an

Fig.111.4.disposition constructive des armatures de la table de compression.

111.3. Les poutrelles :

Les poutrelles sont préfabriquées, elles sont calculées par les sollicitations (G, Q), la surface revenant a
chaque poutrelle est S = 0,65*L, on dispose les poutrelles dans le sens de la petite portée, le calcul des
poutrelles se fait en deux étapes :

» Auvant coulage.

» Apres coulage.

111.3.1.a. avant coulage :

La poutrelle avant coulage est une poutre isostatique ayant les charges suivantes:
» son poids propre.
» le poids de corps creux (entrevous).
» une charge concentrée a son milieu dont I’intensité est la plus grande de 1 kN ou (0.5*L)

kN, qui représente le poids d’un ouvrier.
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a. Calcul des charges permanentes et surcharges d’exploitation:

Charges permanentes G G (kKN/ml)
Poids poutrelles=0.12x0.04x25=0.12

Poids corps creux=0.65x1=0.65 0.77
Surcharges d’exploitation Q

Poids de I’ouvrier et les matériaux 2.2

Q ={1 KN; 0,5 KN/m de portée} =4.4x0.5=2.2

Tableau.l11.2.les charges de la poutrelle avant collage.

Q
G
A /}
T 0.04
0.03
VvV V VYV V V¥V V¥V vV vV vV vV vYYVyYyYy
0.12 < L=4.4m >
Fig.111.5.Poutrelle avant coulage.
Le calcul en flexion simple nous octroie :
Ma(KN.m) Mo(KN.m) Mu(KN.m)
2 L . +1. =0.
%: 186 %:2.42 1.35MG+1.5MQ=6.14

Tableau I11.3.Calcul des moments.

MU

= = > = ?
== 7.68> ul = 0.392 Donc A’£0

Cette valeur de p=11.62 sort du domaine de la flexion simple ; en plus la poutrelle dans cette étape
accusera une grande déformation (fléche) d’ou : instabilité de la poutrelle, il faut prévoir des

étaiements (pied droits) dont le nombre est déterminé de fagon a éliminer le risque de déformation.
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111.3.1.b. Apres coulage :

a. Calcul des charges permanentes et surcharges d’exploitation :

Niveau G (kN/m) Q (kN/m) qu (KN/m) gser (kN/m)
Plancher 6.72x0.65=4.36 | 1x0.65=0.65 6.861 5.01
Terrasse 7.38x0.65=4.79 | 1.5x0.65=0.97 7.92 5.76
Plancher 6.4x0.65=4.16 2.5x0.65=1.62 8.046 5.78
courant 3.5x0.65=2.275 | 9.0285 13.18

Tableau.l11.4.Actions de calcul des poutrelles aprés coulage.

Les calculs sont fait pour les poutrelles de plancher de RDC ayant la plus grande sollicitation, et on
adopte le méme ferraillage pour toutes les poutrelles. Notre structure comporte deux (04) types de
poutrelles :

> Poutrelle a 1 travée.

> Poutrelle a 2 travées.

> Poutrelle a 3 travées.

» Poutrelle a 4 travées.

e Meéthodes de calcul :

a) La méthode forfaitaire :

On utilise la méthode forfaitaire pour les éléments remplissant les conditions suivantes :
- La surcharge d'exploitation Q ne doit pas dépasser le double des charges permanentes ou bien

2G
5000 N/mmz2. Q <
5000N / mm?

- Les moments d'inertie de toutes les travées doivent étre égaux et le rapport entre les travées

successives doit étre compris entre 0.8 et 1.25
- La fissuration est peu nuisible.

e Exposé de la méthode :

Q

On désigne chaque travée par: o =
g q p G+0
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Mo+ M, 1.05M,
———— 2 My,
2 (1+0.3)M,

(L,2+0.3x)

HM, +

M, Si la travée est de rive

M2 My 1+ 0.3

M, Si la travée est intermediaire

3) Pour les appuis:

M, 206Mg----veeeeenens Poutre & deux travées
M, 205M;--coveeennnns Appuis voisin des appuis de rive.
M, 204Mg----eoeereenens Appuis intermédiaires.

_Ma ZO.ZMO ................ Appu|d de rive

Avec:

Mt : Moment en travée.
Mo : Moment max sur l'appui gauche.
Me : Moment max sur I'appui droit.

Ma : Moment a I'appui.

2
Mo : Moment isostatique= % (KN.m)

M,-M, PL M, —-M,

Tm:TO+ +
2 L

M, —M
Te=Tor ===+

Avec : T, : effort tranchant a gauche de la travée.

Te : effort tranchant & droite de la travée.

Remargue :

Si la méthode forfaitaire n'est pas applicable, on fait appel a la méthode de Caquot.

31



Chapitre 111 Calculs des éléments secondaires

e Exposé de la méthode :

b) Méthode de Caquot : (pour les poutres):

Cette méthode est applicable pour les charges élevees et quand la méthode forfaitaire n'est pas
applicable. Elle consiste a calculer les moments aux appuis sous l'effet des charges (uniformes et

concentrées) appliquées aux travées voisines de I'appui, puis de déterminer les moments en travée.

A/ portée fictive:

Pour toutes les travées on déterminera la longueur fictive.

~|L pourune travee de rive avec appui simple de rive.
~los-L pour une travée intermediaire

B/ Coefficient de rigidité :

On désigne par vy le coefficient de rigidité qui sera le rapport des raideurs des 2 travées a gauche et

a droite d'un appui considére.

k
ou Y=yk =2 etk =-%
k,

I, I
Donc: y= T

e w

e

Cas particulier:

Pour une poutre continue de mémes hauteur et largeur, donc a inertie constante et en cas d'absence

de charge concentrée; on a :

% Le coefficient de rigidité:

f— Ile
(s

+* Le moment aux appuis:

M
g5 (I, +)
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% Le moment en travée:

La méthode de Caquot nous permet de prendre le moment a mi-travée (x =L/2) comme moment

maximum en travée:

e Vérification des conditions de la méthode forfaitaire :

La méthode n’est pas applicable car le rapport entre les travées n’est pas compris entre 0.8 et 1.25
on appliguera la méthode Caquot.

111.3.2. Sollicitations de calcul :

e Poutrelle a une seule travée :

3.3m
Etat Sollicitations Valeur
ELU Moment d’appuis kN.m -2.51 -2.51
Moment en travée kN.m 10.06

Diagramme de moment

AN A
AN AN

Effort tranchant kN -153 | | 15.3
Diagramme d’effort tranchant |

AE’/,/" JZAN
ELS Moment d’appuis kN.m -1.81 -1.81
Moment en travée KN.m 7.25

Diagramme de moment N y
AN S AN

Tableau.l11.5.diagrammes de moment et effort tranchant.

e Poutrelles a 2 traveées :

; Sm % Sm 4_3

- Ld
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Etat Sollicitations Valeur
ELU Moment d’appuis kN.m -5.03 -15.09 -5.03
Moment en travée KN.m 16.15 16.15
Diagramme de moment
N /N 4
AN AN AN
Effort tranchant kN 18.11 |-2214 [25.16 |-18.11
Diagramme d’effort
tranchant
ELS Moment d’appuis kN.m -3.61 -10.84 -3.61
Moment en travée KN.m 11.60 11.60
Diagramme de moment
A o———A4
Tableau.lll.6. Les efforts
e Poutrelles a 3 travées :
; Sm % Sm @J Sm ék
Etat | Sollicitations Valeur
ELU | Moment d’appuis -5.03 -12.58 -12.58 -5.03
Moment en travée 16.15 13.63 16.15
Diagramme de moment _ _
A /) I\ )
Effort tranchant 18.62 20.13 21.64 — 1862
-21.64 -20.13
Diagramme effort M~ [ |
tranchant AN “wx\x\ll H\Jl- xhﬂl
ELS | Moment d’appuis -3.61 -9.03 -9.03 -3.61
Moment en travée 11.60 11.60
9.79
Diagramme de moment \ _
J N /] N\ )
Tableau I11.7. Les efforts —
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e Poutrelles 3 travées :

A ZANDUERVAN A

A 3.29m B 5m [l 5m

) e e L

Travée | Mo (kN.m) | Mt (KN.m) | Mo (KN.m) | Me(KN.m) | T, (KN) | Te(kN)

A-B 10.89 -0.70 10.25 12.94 11.90 -14.58
B-C 25.15 8.74 12.94 19.88 16.65 -23.59
C-D 25.15 3.75 19.88 23.67 18.29 -22.02

Tableau 111.8. Différentes sollicitations dans la poutrelle a trois travées (ELU).

Travée | Mo (kN.m) | Mt (KN.m) | Mo (KN.m) | Me(KN.m) | T, (KN) | Te(kN)

A-B 7.82 -0.50 7.36 9.29 8.53 -10.46
B-C 18.06 6.27 9.29 14.28 9.46 -19.44
C-D 18.06 2.42 14.28 17 13.09 -15.81

Tableau I11.9. Différentes sollicitations dans la poutrelle a trois travées (ELS).

Fig.111.6.Diagramme des moments.

Fig.111.7.Diagramme des efforts tranchants.

7
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e Poutrelles a 4 travées :

é 5m é 5m A‘ Sm é‘ S5m

£

- L L L

Sollicitations Valeur
ELU | Moment d’appuis -5.03 -12.58 -10.06 -12.58 \ -5.303
Moment en travée 16.15 13.63 13.63 16.15
Diagramme de
moment N /[ 1 f p
Effort tranchant 18.62 20.63 19.62 21.64 -18.62
<21.64 -19.62 -20.63
Diagramme P B
d’effort tranchant /[ l — T — 1[ _ ,f”’/]\
ELS | Moment d’appuis | -3.61 -9.03 -7.22 -9.03 | -3.61
Moment en travée 11.60 9.79 9.79 11.60
Diagramme de
moment . yal 1 4
Tableau I11.10. Les efforts.
111.4.Récapitulations :
D’apres ce qui préceéde, les sollicitations max en travée et en appuis sont :
ELU ELS
Mau (KN.m) | Mtu (kN.m) Tu (KN) Maser(kN.m) Mt
ser(kN.m)
sollicitations | 23.67 16.15 25.16 17 11.60
référence Poutrelles a 3 | Poutrelles a 3 | Poutrelles a | Poutrelles a 3 | Poutrelles
travées 2°™ | travées 1¥ type | 2 travées travées 2°™ type | & 3 travées
type 1°" type

Tableau. 111.11. Récapitulations des efforts internes.
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Le moment équilibreé par la table :
_ h,
M0=b'h0‘abc d—7

avec :b=65cm ; hp=5cm ; onc=14.2 MPa ;
d=23cm;

05=348 MPa ; FeE400 MPa;

L 4

P B=65cm

L 4

5cm g
<4

Vv

bo=12 cm ;c=2 cm;
Mo = 65*5*14.2(23—2) = Mo =94.60kN.m 20cm

Mo> M, d’ou I'axe neutre passe par la table
2cm I

de compression, donc le calcul se fait pour une . . .
12 cm
section rectangulaire (bxh)=(65%25) cm?
en flexion simple. Fig.111.8.section des poutrelles
1°/ A L'ELU:
e Entravée :
103
y—— Mt = 16.15-10 5= 1=00330 < =032 Donc A'=0
op-b-d 14.2*65*23
_ M _
Tableau : 3=0.984= A= r =2.05cmz
ez

S

On adopte: A=3HA10=2.36 cm?

Conditions de non fragilité : (CBA93)

A=236cm? > Anin = B . 1.625 cm? (C.V)
1000

Donc, on adopte la section suivante : A = 2.36 cm?.
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e Aux appuis :

Le moment en appui est négatif donc la zone tendue se trouve au niveau supérieur;

Le ferraillage se fait pour une section rectangulaire (boxh) = (12x25) cm?

Mapp:23.67 kN.m

Le calcul se fait a la flexion simple :

3
po Mt 2367107 (o0 im0300

bo-d? - ope 12232 .14.2

Donc A'=0

Mt

d-o

Tableau : 3=0.844 = A= =3.50 cmz2.

S

On adopte: A = 1HA16+1HA14 = 3.55 cmz2.

Conditions de non fragilité :

A=1.54 cm? > Apin-— 2 =0.3cm2  (C.V)
1000

Armatures transversales :

e Vérification de contrainte de cisaillement :

Vumax=29.02 KN  (Effort tranchant max).

_Vumax _ 29.02x03
bg-d  120x230

=1.05 MPa ;

La fissuration est peu nuisible :

=7, = Min[&fdg;SMPa} =3.33 MPa
Vb
Donc : t,=1.05 MPa <3.33 MPa (C.V)

38
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e [Espacement St:

Si< Min{o'gd ~(20.7:40 cm)
40cm

Donc: Si=15 cm;

e Diamétre des armatures transversales ¢ :

d=<Min {% T klj—g} ={7.14;16;12} (mm)

2

T
On adopte ¢x< 7.14, on prend : ¢+=6 mm = % =28.27 mm?

at : section d'une barre; ni:nombre des barres
ai=0.28 cm? et ni=2 => A=a; n=0.56 cm2.

e Vérifications nécessaires :

Section d'armatures transversales (FeE400).

Acte S g.ampa, = 56%400
b, -S 120 200

t

=0.93 MPa>0.4 MPa (C.V)

A y| —u _O'3Kft2ff — A _0.003>0.001 (C.V)
b, -S, 0.9-f [cosa +sina] b, -S,

Avec: K=1 — flexion simple et la fissuration est peu nuisible
a=90° Pour les armatures transversales.

AU voisinage de I'appui :

Appui de rive :
2.V, — 08-f
o, = L<o, = 28 Vufbo-a-0.4-f°£=165.60kN
b, -a Vb 7b

Avec :a=Min[0.9d; (C-e-2)] =Min [20.7 ; 26] = a=20.7 cm
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Vi=A 128 =67 kN = V,=67 KN < 165.60 kN (C.V)

"
Donc, la contrainte dans la bielle vérifiée.

Appui intermédiaire:

Vu+(My/0.9d)=67+[(-23.67)/(0.9x0.23)]= -47.34 < 0
Donc, la section d'armature longitudinale est suffisante pour équilibrer I'effort tranchant.

2°/ Vérification a I'ELS :

e Entravée:
Mser:10.61 kN.m

Position de |'axe neutre :

S :%—15A(d ~hy); A'=0

ona:hb=65cm;d=23cm ; ho=5cm ; A=2.35 cmz2
Sxx' <0

Donc l'axe neutre se trouve dans la nervure, et leur position déterminée par I'équation suivante :

y12 *‘Dy;-E=0 avec:0<yi<d

2(b—by)h, +30A _ p. 2(65-125+30(2.36)
b, 12

D:

=D=50.06

= 2b- bo);g +30Ad 2(65—12)42;230*2.36*23
0

=E=277.03

=y1=5.02 cm.

| = %(byf’)JrlSA(d ~ y1)2=51=14185.08cm*
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M - 100 %
_ Viser y12>0_b210.6110 50'2:>Gb=3.75MPa.

Oy =
' 14185.08x10%
o, =0.6f ,=0, =15MPa=0,<o, (C.V)
e Aux appuis:
Mser Au y1 Ie Ob oo Observation
KN.m | m? cm cm? MPa MPa
1428 |4.02 |6.16 |22164.68 |3.96 15.00 (CV)

Tableau.l11.12: Vérification a I'E.L.S aux appuis.

Donc, on adopte les sections calculées a I'E.L.U.

3°/ Etat limite de déformation :

Il n'est pas nécessaire de calculer la fleche, si les trois conditions suivantes sont veérifiées.

ho L2 05<00625 (C.N.V)
L~ 16 500
ho Mt o5 271 506 (C.N.V)
L~ 10Mg 10*23.67
A 42 4.2
<22 0.0145> 2 =0.0105
bo-d  fe 400 (C.N.V)

Puisque il y'a trois conditions, ne sont pas vérifiées, alors on doit calculer la fleche.

Calcul de la fleche:

ser = 10.61 kN.m

p= A :ﬁ:oo:]_zz
b,-d 1223

p=0.85%=P1=0.896 (Tableau).

M., -10°

S|

B,-d-A

=219.08MPa

Os—
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L 005-fy _ 00525

! by} 12
Do 2+3-7210.0085
(2+3 0 ]p ( + 65)

MW=2/5 Ai=1.92

=4.8

1.75-f .
ST =u=1 175-2.1 = p=0.615

—1 T s _
H2T po, + 1y, 4.0.0085-274.6+ 2.1

Détermination de I'axe neutre:

2 2
b°'2h + (b-by)hg +15Ad

b,.n+(b-b,)h, +15A

=8.70cm

y:

Moment d'inertie de la section totale:

bO

, 5] (b—by)hs 2 2 4
I:?[y +(h-vy) ]+1—2°+h0(b—b0)(y—h0/2) +15A(y —d)’=37903.95cm

I
l; =1.1—>— =1£=10550.19cm*
1+xp

I, =1.1 o _19118.83cm
1+ 2,1

Ei=110003/f ,, =32164.2MPa ; E\,=1/3 Ei=10819MPa

o Mgerl?  1061x52

- = =fi=7.81mm
10Eilfi _ 10.(32164.2x10550.19)

o Mser-L? _ 1061x52
10Ey1 fy _ 10(L0819x19118.83)

=f,=12.82mm.

Aft = fv - fi = Aft =12.82-7.81=5.01 mm
Il faut avoir : Afi < flimie = T

L 500

Avec:  Fiimitt= —=——
limite 500 500

= 10mm.
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Donc: Afi=5.01mm < fLimite=10 mm

Donc, on garde I'épaisseur de prédimensionnement, (e=20+5cm) du plancher a corps creux.

M(KN.m) | A(cm?) |y (cm) P R1 6s(MPa) | n Ai v

8.31 2.35 8.7 0.208 | 0.896 219.08 0.615 4.8 1.92

I (cm?*) lsi(cm®) | I (em®) | L(M) | fi(mm) | v (mm) | Af(mm) | fagm(mm) | Af < fam
21207.79 | 10550.19 | 19118.83 | 5 7.81 12.82 5.01 10 CV

Tableau 111.13.Récapitulation des résultats de la fleche.

111.5.Calculs des dalles pleines:

111.5.1. Définition:

Les dalles pleines sont des éléments minces et planes dont la largeur est supérieure a I'épaisseur,

reposant sur 2,3, ou 4 appuis avec ou sans continuité.
On distingue plusieurs types de dalle pleine de formes réguliere et irréguliére.

111.5.2. Méthode de calcul:

On va utiliser la méthode des lignes de rupture qui ne concerne que I'état limite ultime, elle est
basée sur le mécanisme des fissures. Cette méthode est plus puissante que la méthode forfaitaire et

considére les matériaux a leur état limite élastoplastique.

On prévoit des fissures suivant le type de charge et les conditions d'appuis. Les hypothéses de calcul

sont :
- Les lignes de rupture divisent la dalle en plusieurs régions rigides.
- Les lignes de rupture sont des lignes droites qui terminent toujours sur le poteau de la dalle.

- Ces lignes sont entre deux régions rigides et doivent passer par I'intersection des axes de rotation

de ces régions.

- L'axe de rotation se trouve toujours le long du support.
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111.5.2.1. Principe de calcul:

Le calcul se base sur le principe du travail virtuel qui égalise le travail externe au travail interne.

a) travail externe :

Il est fonction de la charge, les dimensions du panneau de la dalle, te de la fleche maximale.
Text = P. f (cas d'une charge concentrée).
Texi= J]q .y-ds=q-S-f (cas d'une charge répartie).
Avec:
P : Charge totale

S : Surface de répartition de la charge.

f : fleche du centre de gravité de S.

¢) Travail interne :

Il est fonction du moment interne, de la largeur de la ligne de rupture et de I'angle de rotation de la

région rigide de rupture.

Tin= M. L .0.

Avec :
M : Moment de flexion.
L : Projection de la ligne de rupture sur I'axe de rotation.
0 : Angle de rotation.

c)Calcul de la charge totale :

» Plancher terrasse :
Pu=13.33 Kn/m2 G = 8.77 KN/m?
Ps=9.77 Kn/m2 Q = 1 KN/m2

» Plancher courant :
Pu=11.32 Kn/m2 G =5.61 KN/m2
Ps=8.11 Kn/m2 Q = 2.5 KN/m2
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On choisi la sollicitation la plus défavorable :
Pu = 13.33 KN/m?
Pser = 9.77Kn/m?

111.5.2.2. Calcul de la dalle rectangulaire (méthode forfaitaire):

Pour les dalles de forme rectangulaire on utilise la méthode forfaitaire si les conditions de cette
derniére sont satisfaites.
e Conditions de la méthode forfaitaire :
» Panneau de dalle rectangulaire (c.v)
> Charge uniformément répartie (c.v)
Q<2G=>25<2%*8.77= 17.54 KN/m? (c.v)
Alors la méthode forfaitaire est applicable :
IX=0.73m;ly=5m;e=Ix/ly=0.146<0.4
Alors la dalle travaille suivant une seule direction.

Remarque : le ferraillage se fait pour une bande de 1 m de largeur.

a) Charge et surcharge :

Pu=13.33 Ps=9.77 kN/m.

b) Détermination des moments :
s ELU:

Mtx = Px Ix2/ 10

Max = - Px Ix2/ 16

AN: Px =13.33 KN/ml ; Ix=0.73 m.

Mt x =0.71 kN.m

Ma x=-0.44 KN.m
% ELS:

AN : Px=8.13 kN/ml ; Ix=0.73 m

Mt x =0.52 kN.m et Ma x =- 0.32 KN.m

c) Eerraillage :
Données : b =100 cm ; @1 <h/10 = 15 mm on adopte.

a) =10mm;dx=h-e-@/2=12cm; &b =14.2 Mpa
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Position | Mx u R Ax (cm?) | Amin (cm?) | Aadopt (cmM?) | St (cm)
Travée 0.71 0.0034 | 0.0043 |17 15 4HA10 33
Appui 0.44 0.0021 |0.0026 | 1.05 1.5 4HA10 33

Tableau.l11.14.Calcul de ferraillage de la dallé pleine.
Les armatures de répartition : Ay = Ax /4 = 0.785 cm? on adopte :
Ay =3T10=2.35cm?; St =33.33cm
d) Vérification :
Mser(kn.m) | Y(cm) IG(cm?) K(N/mm3®) | g,(Mpa) | o,(Mpa) | vérification
0.52 2.92 4713.12 0.011 0.032 15 cv
0.32 0.23 4713.12 0.006 0.0013 15 cv

Tableau 111.15.Vérification a I’ELS

e) Espacement :

St <Min (3h; 33cm) =33 cm
St=25<33cm(c.v)

e Armature de répartition :
St <Min (4h =60 ; 45 cm) =45 cm
St=33.33<45cm (c.v)

e L’effort tranchant :
Vmax = pl/2=13.33*0,73/2 =4,86 KN
7= 0.07 fc28/yb = 1.16 Mpa.
U = Vmax /bd = 0.040 Mpa
Alors : Tu =0.040 Mpa < 7 (c.v)
Le béton seul peut prendre tout seul 1’effort de cisaillement donc les armatures transversales ne sont

pas nécessaires.

e Lafleche:
h/l > Mt/ 20 MO
A/bd < 2/fe
MO = 0.88kN.m
Alors : h/l =0.20> Mt/ 20 MO = 0.04 (c.v)
A/bd = 0.0026 < 2/fe = 0.005 (c.v)

Donc le calcul de la fleche n’est pas indispensable.
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111.6.Les escaliers :

111.6.1. Introduction :

Un escalier est une suite de plans horizontaux disposés en gradins, afin de permettre aux usagers du

batiment de se déplacer a pied d’un niveau a un autre, un escalier sert donc a monter et descendre,

la montée et la descente doivent se faire aussi aisément que possible et sans danger.

111.6.2. Définition des éléments d’un escalier :

La volée : C’est la partie d’escalier comportant une suite ininterrompue de marches égales et
située entre deux paliers successifs, une volée ne doit pas comporter plus de 20 a 22 marches

et moins de 3 marches.

Le palier : C’est la partie horizontale d’un escalier, arrétant la suite des marches au droit
d’un étage, ou entre les étages, pour assurer 1’accés a chaque niveau intermédiaire (palier

d’arrivée ou palier intermédiaire).

La paillasse : C’est la dalle en pente supportant les marches d’une volée.

Le jour : C’est la largeur en plan du vide entre deux volées paralleles.

La marche : C’est la surface délimitée par la foulée et I’emmarchement.

La contre marche : C’est la partie verticale prenant place entre deux marches.

L’emmarchement : C’est la largeur utile d’une volée, elle est fonction de la destination de

I’escalier.
Le collet : C’est le nom donné au bord limitant 1’escalier du coté jour.

La foulée : C’est la distance horizontale comprise entre chaque contre marche.

111.6.3. Prédimensionnement :

Les caractéristiques de notre escalier sont :

Hauteur du palier intermédiaire : H=2.27m
largeur de la marche : g = 30cm

hauteur de la contre marche : h =17cm
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111.6.4.Détermination de I’épaisseur de ’escalier :

Dans ce type d’escalier la paillasse hélicoidale prend appui sur le contour circulaire
(maconnerie ou poutraison).le calcul courant consiste a admettre des paillasses croisées de

portées égales a L.

111.6.4.1-Dimensionnement :

+* Angle d’inclinaison "' o "": H

tg a = H/1:=340/390=0.87 0=41.08

< Longueur de la paillasse "L"": H

L=y/(a — b)(3a + b )=369.9cm.

Epaisseur de la paillasse " e '

H

L <e< Lo
35 30
Avec: Lwpt=11=390cm. e=12cm. Fig .111.10.Escaliers hélicoidal.

111.6.4.2- Evaluation des charges et surcharges:

A) Charges permanentes:

N° | Composants Epaisseur Poids volumique | Poids surfacique
(cm) (KN/m3) (KN/m2)

1 | Carrelage 0.02 22 0.44

2 | Litde sable 0.03 18 0.54

3 | Mortier de pose 0.02 20 0.40

4 | Poids propre de la paillasse | ¢/ cos 0=0.15 | 25 3.97

5 | Poids des marches 0.17/2 25 2.125

6 | Enduit en ciment 0.02 18 0.36

Charge permanente 7.83

Tableau 111.16. Evaluation des charges permanentes de la paillasse.
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B) Charge d’exploitation :

Q=2.5kN/m?
Détermination des efforts.
Pu=1.35G+1.5Q=14.32.

Pser=G+Q=10.33.

(a—b)(3a+2b)
8

M=ql%/8=q

Fig.I11.11.schéma escalier.

Les aciers principaux sont placés comme 1’indique la figure 111.13 les aciers de répartition peuvent
étre soit perpendiculaire a ceux-ci, soit mieux, radiaux. La méthode est simpliste, on peut se
demander ce qu’elle vaut. NICOLSKY 1’a comparée avec celle déduite d’une méthode élastique, il

calcul ainsi un moment tangentiel Mt et un moment radial Mr Fig.I11.14

- (a—b)(a+2b)

Mt=q p et Mr faible

Il a été ainsi constaté que la méthode courante conduit a des résultats Iégerement en exces (pour Mt

qui est le moment de flexion principal).
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\
7z
=
=
Fig.111.12.Ferraillage.
< ATVELU
Mu=24.50kN.m.
Mappui=0.6Mt=14.7kN.m.
s AIELS
Mser=19.63kN.m ; Mapp=11.77kN.m.
111.6.5. Ferraillage des escaliers :
Beéton fc28=25mpa yp=1.5 6bc=14.2 c=2cm
ft28 b=100cm h=17cm d=15cm
Acier FE400 fe=400mpa ys=1.15 6s=348
Tableau.l11.17.Les données.
Mu M R A A’ Aadopt
En travée | 24.50 0.076 0.960 4.88 0 5HA12=5.65
Appui 14.7 0.0460 0.976 0.28 0 2HA12=2.26

Tableau.l11.18. Calcul des sections d'acier de I'escalier.

111.6.5.a. Condition de non fragilité :

On vérifie que:

En travée A=5.65>Amin=——=1.7cm?

B —
1000

(CV).

Aux appuis A=2.26>Amin=——=1.7cm? (CV).
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111.6.5.b. Les armatures de répartition :

En travée Ax=A/4=1.41cm? on adopte : Ax=3HA8=1.50cm?
Aux appuis Ax=A/4=0.56cm? on adopte : Ax=1HA10=0.78cm?

111.6.5.c. Vérification de I'espacement :

e Entravée:
Pour les armatures longitudinales.
St=20cm<Min [3h=51cm; 33cm].
Pour les armatures transversales.
St=20cm<Min [3h=51cm ; 33cm].
e Aux appuis :
Pour les armatures longitudinales.
St=30cm<Min [4h=68cm; 45cm].
Pour les armatures transversales.
St=30cm < Min [4h=68cm ;45cm].

111.7. Vérification a I'E.L.S:

e Entravée:

Données: Mser 19.63 KN.m , A=5.65 cm?.

Il faut vérifier que: ob < % .

M
Ol: g,=ky, avec: K=—*

IG
On va calculer y a I'aide de I'équation suivante:
by1? + 30(A+A") y1 -30(A'c' +Ad) = 0

D’ou I’équation devient : 100 yi?+ 169.5 y1-2542.5 =0
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Résolvons I'égquation précédente, tout en respectant la condition suivante :
O<yi<d

y1: distance entre la fibre comprimée de béton la plus éloignée et I'axe neutre.

Donc, on trouve : y1=4.26 cm

En revanche on a : k =Mser/ I

Avec ; I =by*/3 + 15 [A’s (y1—¢’)? + As ( d- y1)?]. = 16=12352.66 cm*
D’ou alors : k= 1963/12352.66 = k=0.158 N/mm?

Donc : op =ky1=0.158*4.26 = &b = 0.67 MPa.

Alors :

ob=0.67 MPa < 6= 0,6 fezs = 15 MPa (CV).
Donc on adopte les sections calculées a I'E.L.U.

e Aux appuis

Données: Mser =11.77 KN.m , A=2.26 cm?.

Il faut vérifier que: ob <o b

. M
Ou: g,=ky, avec: k=—"

I

On va calculer y a I'aide de I'équation suivante:

by:2+ 30(A+A") y1 -30(A'c’ +Ad) = 0.

D’ou I’équation devient : 100 yi?+ 169.5 y1-2542.5 =0.

Résolvons I'équation précédente, tout en respectant la condition suivante :
O<yi<d

y1: distance entre la fibre comprimeée de béton la plus éloignée et I'axe neutre.

Donc, on trouve : y1=9.75 cm

En revanche on a : K =Meer/ I
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Avec ; lc = by®/3 + 15 [A’ (Y1 — ¢’) 2 + As (d- y1)?]. = le=174771.56cm*
D’ou alors : k =1177/ = k=0.0067 N/mm?

Donc : ob = ky1=0.0067*9.75 = o = 0.065 MPa

Alors :

ob=0.065 MPa < 6= 0,6 fes = 15 MPa (CV).

111.7.1- Vérification de I'effort tranchant:

f
On doit vérifier que: = T, <7,=007——*2= 0.07><§ =1.16 MPa
“ bd ! 15 1.5
‘ Vy  45.32x10°
Ou: T =—=————=0.30MPa
U b.d 1000x150
D’ou alors : (e 0.30 MPa<fu =116MPa........... (C.V)

111.7.2- Vérification de la fleche:

Le calcul de la fleche n'est pas nécessaire si les trois conditions ci-dessous sont vérifiées:

h 1 Mt 15 _0.04 24.50

1- Lo = MU 2 _goa< 2 005 (C.N.V)
Lx 20Mq 370 20 24.50

0. A2 S5 _6051<-2 ~0.0050 (C.V)
bd~ f,  100x11 400

Puisque la premiére condition n'est pas vérifiée, on doit calculer la fléche.

Calcul de la fleche:

On a:

e Pour les déformations instantanées:

2
Mt'L %
.= Avec E;j=1100 8 =321642MPa;
i 10Ei|fi Ej ((fczs)
I =1.1 . Y _ 005,
A | p[2+3b°j
b

e Pour les déformations de longues durées:
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_ My.L2 avec Ey = I =10819MPa; |fV:1.1L et W=(2/5) M
1.75 M
Et “:1_4 ou: o, = >
4'p'Gs+ft28 A

L: longueur de travée.

lo: le moment d'inertie de la section totale rendue homogene calculé avec n=15.
fes: la résistance caractéristique du béton a la traction en” MPa "

os: la contrainte de traction effective de 1’armature.

p: le pourcentage d'armature égal a: A/bo d

Mser: moment de service maximal dans la travée.

Pour les consoles, la fleche aux extremités sera calculée par la formule suivante:

_ |\/|t.L2
4E .|

f

Pour les éléments supports sur deux appuis:

L
500

—|
I

si L<b5m

?

0.5+L si L>5m
500

Pour les éléments supports en console:

?:L Si L<2m

Détermination de I'axe neutre:

2
bh +15Ad

y= 2 -992cm
b.h +15A

Moment d'inertie de la section totale:

| = g[y3 +(h- y)3]+15A(y —d)*=35078.5cm*

A
b.d

p=-—=0.0037

M
o, = 3 d;\ =24.50x10%/(0.680 x 15 x 5.65) =425.12MPa

1

On déduit la valeur de B; a partir des abaques en fonction de p(%0)
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15
Ainsi que: p =1—¢:O.50
4st+ft28
0051: 28 I 4
Alors: ), =——2-=567 = |; :1.11 0 =10061.62 cm
P(2+3b°J FAH
b
I
Et A= (2/5)A=2.26 = =1.1—"2—=18115.65 cm*
v=@/5) A va l+ﬂ M
\"
2
i L
Donc, on obtient : £ ;= Mt-= - 1036 mm
10E; Ifi
2
L
fy=—M= =17.11mm
Enrevanche: L<5m=> f =370/500 = 0.74 cm
M(kN.m) | A(cm?) |y (cm) p R1 6s(MPa) |p Mi A
24.50 5.65 9.92 0.0037 | 0.680 |425.12 0.50 5.67 2.26
Isi Iy L(m) f; Af Af < fagm
4
I (cm?) (e (cm?) (mm) fv (mm) (mm) fadm(mm)
35078.5 10061.6 | 18115.6 | 3.70 10.36 | 17.11 6.78 7.4 CV

Donc, on garde I'épaisseur de prédimensionnement, (e=12cm) de I'escalier.

Tableau.l11.19. Récapitulation des résultats de la fleche du 1* type d'escalier.
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1VV.1.Introduction :

Un phénomene d'origine dynamique se caractérise par une sollicitation variant a la fois dans le
temps et dans l'espace, dans lequel les forces d'inertie, produit de la masse par lI'accélération, jouent
un role significatif dans la réponse. On rappelle briévement qu'une sollicitation sismique provient
d'une rupture s'initiant dans le manteau terrestre; cette rupture donne naissance a des ondes qui se
propagent dans le milieu et atteignent éventuellement la surface du sol ou elles se manifestent par
une vibration ressentie dans les trois directions de l'espace. Les appareils enregistreurs, les

sismographes, recueillent ces vibrations sous la forme d'accélérations du sol en fonction du temps.

1\VV.2.Caractéristiques géométrigues de la structure :

1V.2.1.Centre de masse : (ou de gravité)

C’est le point d’application de la résultante des forces horizontales d’un niveau donné. On
.détermine pour chaque niveau le centre de masse, de ses éléments constitutifs, qui ont une
influence sur la stabilité du batiment (poteaux, poutres, murs, escaliers, voiles...), par la

formule suivante:

_ZWi'Xi _ZWi'yi
Ko ZWi Yo~ ZWi

Wi: poids propre de I'élément " i " du niveau considéré.
Xi, Yi: coordonnées du centre de gravité de I'élément " i " par rapport au repére choisi.

Xwm, Ywm : coordonnées du centre de masse du niveau considéré.

1V.2.2.Centre de rigidité :

C’est le centre de torsion de la structure. Pour ce dernier, on aura visé la position la plus

proche de celle de centre de masse.
NB : Notre batiment comporte une forme irréguliere, donc le centre de torsion ne coincide pas avec
le centre de gravité, d’ou, le risque de torsion d’axe vertical; Pour diminuer ce risque, on envisage

des portiques contreventés par des voiles.

2 Ly =Xi Y I +Yi
== _ X1
XT S Y7 =422 "

E Iy
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Avec:
> Ix et ly : Les inerties suivant les axes X et y respectivement de chaque élément de

Contreventement (poteau, voile).
» Xi, Yi : coordonnées du centre de torsion des élements de contreventement par rapport au

repére global choisi.
» XT, YT : coordonnées du centre de torsion du niveau par rapport au repére global choisi.

1VV.2.3. Calcul de la rigidité des éléments résistants:

1VV.2.3.a. Les poteaux:

Un poteau est un élément résistant dans la structure, il est considéré comme un élément élance.

Donc, la rigidité du poteau sera calculée a I'aide de la formule suivante :

12E.|
=——=>Y le poteau est supposé encastré aux extrémités.

xouy L3
Ixy: moment d'inertie de la section transversale par rapporta ™ ox " et/ou" oy ".
E: module de YouNG.

L: longueur du poteau.

% Moment d'inertie: Comme on a deux types de poteaux, donc on a les formules du moment

d'inertie comme suit:

4

Poteau carre: | = |y=i—2.
: . .D*
Poteau circulaire : |x:|y:n64 : YG
1. S
Aﬂ" r"’“_"‘\
—
S~

Fig. IV.1.Rigidité d’un poteau.
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1V.2.3.b. Les refends pleins:

Un refend est un élément structural résistant, il reprend les efforts horizontaux et verticaux
conformément a son inertie que I'on peut déterminer en %, il a un grand réle d'élever la rigidité de

la structure, donc une grande marge de stabilité de la structure.

Le refend est un poteau de grande inertie transversale, et d'épaisseur moins faible que le poteau,

_ I xouy
xouy - h 3

comme le refend est supposé encastré a sa base, sa rigidité est égale a : K

Kxy:la rigidité du réfend suivant la direction (ox) et / ou (oy)
E: module de déformation longitudinale.
h: hauteur de refend.

Ixy: moment d'inertie de la section transversale du refend / a "ox " ou / "oy".

1~ / _,.-'"r‘
o
M .

——

&
i

' o
[ - " | A ; /’\'
¥

Fig. IV.2.Rigidité d’un refend.

< Moment d'inertie:

3

L= ng par rapporta " Xg".
3
lc= % par rapporta " Yg".

Pour les refends inclinés, le moment d'inertie par rapport a la droite (O, ﬁ ), passant par O et de

direction ﬁ est défini par :

—

la=1 -Jg - = la=cos?alx+sina. |y
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O : C'est le centre de gravité de la section transversale du refend.

Jo : Le tenseur d'inertie en O.

~  [cosa . .
=9 . : C'est le vecteur unitaire.
sina

1V.2.4. Excentricité statigue (théorique):

C'est I'excentricité entre le centre de torsion et le centre de gravité.

€x~ ‘XT_XG‘
ey:‘yT_yG‘

L'excentricité statique est donnée par:

1V.2.5.Excentricité accidentelle:

Elle est due a une incertitude dans l'estimation de la masse et de la rigidité, elle est généralement
prise égale a 5% de la dimension perpendiculaire a l'action sismique. Pour toutes les structures
comportant des planchers ou des diaphragmes horizontaux rigides dans leurs plan, on supposera
gu'a chaque niveau et dans chaque direction, la résultante des forces horizontales a une excentricité
par rapport au centre de torsion égale a la plus grande des deux valeurs précédentes de I'excentricité.
L'augmentation de I'effort tranchant provoqué par la torsion d'axe verticale due a cette excentricité

doit étre prise en compte. Les efforts tranchants négatifs dus a la torsion devant étre négligés.

1V. 3.Choix de la méthode du calcul :
1V. 3.1. Introduction :

On admet toujours que les efforts horizontaux s’appliquent au niveau des planchers. Pour analyser
ces efforts, on utilise généralement deux méthodes:
> Meéthode statique équivalente

» Méthode dynamique modale spectrale

1V.3.2. Méthode dynamigue modale spectrale :

1VV.3.2.1. Principe:

Par cette méthode il est recherché, pour chaque mode de vibration, le maximum des effets
engendrés dans la structure par les forces sismiques représentées par un spectre de réponse de

calcul. Ces effets sont par la suite combinés pour obtenir la réponse de structure.
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1VV.3.3.Modélisation de la structure :

1V.3.3.1.Introduction:

L'ouvrage en question sera implanté a AIN-DEFLA , zone I1b ( sismicité moyenne ) selon I'addenda
aux regles parasismiques algériennes ( RPA 99 VERSION 2003 ) qui limite I'utilisation des portiques
autostables en béton armé avec remplissage en maconnerie rigide a 03 niveaux ou " 11 m " pour

cette zone.

Donc, on doit disposer des voiles pour notre structure dont la hauteur est 13.40m

1VV.3.3.2.Modélisation:

L'analyse dynamique nécessite initialement la création d'un modele de calcul qui reflete au

maximum le comportement de la structure réelle.
A cet effet, nous avons modélisé notre ouvrage par deux modeles différents:

v Un premier modele composé seulement d'une ossature autostable, dans le but de vérifier si les

nouvelles prescriptions du " RPA 99 " sont justifiables ou plutdt séveres.

v/ Un deuxiéme modéle a ossature mixte ou le contreventement est assuré par des portiques et des
voiles disposés dans les endroits adéquats de telle sorte qu'ils n'affectent pas I'aspect architectural de

I'ouvrage.

Disposition des voiles :Les voiles doivent étre disposer de maniere a satisfaire les conditions

suivantes :
e La stabilité de la structure doit étre assurée, au minimum, par deux refends non coplanaires
par direction.

e Lasymétrie par rapport a un axe passe par le centre de gravité d'un niveau donné.

e Limitation de I’excentricité (ou limitation de 1'effet de torsion d'axe vertical).

% 1¢"modeéle: Structure a ossature autostable :

A cause de la forme de notre structure, la méthode statique équivalente n'est pas applicable; donc on

a opté pour le calcul en le logiciel "SAP 2000" qui a trois modéles fondamentaux :
e Modele des nceuds maitres (Modélisation par console).
e Modele de plague.

e Modéle de diagonale.
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On va utiliser le modele du nceud maitre qui consiste a concentrer la masse de chaque plancher
(W= (G + B.Q).A ) au niveau de centre de gravité. Cette derniere comprend entre autres les charges
permanentes " G " et une fraction du " B " des surcharges d'exploitation " Q ", cette fraction " § "

appelée coefficient de pondération est donnée par le tableau (4.5) du " RPA 99 " ou B =10.2

Les résultats obtenus sont résumés dans les tableaux, suivants :

Inertie et centre d'inertie Masse et centre de Masse
Niveau (m) | > Ix >ly XT YT Masse.g XG YG
(m?) (m?) (m) (m) (kN) (m) (m)
0.00 0.2531 | 0.2688 8.07 5.54 3083.67 9.04 6.62
3.40 0.0520 | 0.0576 7.04 5.40 3099.54 9.15 6.18
6.80 0.0499 | 0.0555 6.53 5.02 2818.00 9.65 5.37
10.20 0.0115 | 0.0115 | 10.97 | 5.00 1930.66 10.89 | 4.46
Tableau 1V.1.Récapitulation des résultats du 1*° modele
Excentricité
Niveau (m) | Ex = |XT-XG| (m) | Ey = |YT-YG| (m) | Vérification
0.00 0.97 1.08 oui
3.40 2.11 0.78 oui
6.80 3.12 0.35 Non
10.20 0.08 0.54 oui
Tableau 1V.2.Récapitulation des résultats du 1" modele
Participation modale en (%) | Participation modale
Mode"i" | Période"s" cumulée  en (%)
Suivant"x " | Suivant"y" | Suivant"x" | Suivant"y"
1 0.484 11 24 11 24
2 0.446 40 13 51 37
3 0.370 3 17 54 54

Tableau 1V.3. Périodes et coefficients de participation massique (1 modéle)

Analyse modale de la structure:

caractéristiques des modes propres de cette structure, et en particulier les périodes propres de

chague mode, les coefficients de participation massique, ainsi que la famille des modes propres

(flexion ou torsion).

L'analyse modale d'une structure consiste a rechercher les
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Chapitre 1V Etude sismique

Constations: D'apres le fichier des résultats, on peut commenter les modes propres comme suit:
1°" MmoDE: couplage entre la déformation dans les deux sens (X) et (y) avec prédominance suivant ()

2°™ MODE: couplage entre la déformation dans les deux sens (x) et (y) avec prédominance suivant
(x)
3°™M® MODE: c'est une torsion par rapport & I'axe 0z DE 29%.

Interprétation _des résultats : on remarque que la période mode fondamentale dépasse celle

estimée par les formules empiriques. En plus, on a une grande excentricité sur deux étages ; la
structure est souple donc on ajoute des voiles avec différentes dispositions pour avoir une structure

plus stable et plus rigide.

< 2¢me modeéle: Ossature mixte:

Dans le 2™ modeéle, et afin d'assurer une stabilité supplémentaire de la structure aux forces
sismiques latérales. Nous avons introduit des voiles de contreventement, ces derniers sont disposés
dans les endroits adéquats, d'un cdté pour respecter l'aspect architectural adopté et d'autre coté afin

de minimiser la torsion d'axe vertical.

i

T

-~ e e
7R
[ Y
| 0
\I \ _-" _.'

A
N4

Fig. 1V.3.Disposition des voiles au RDC.
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Chapitre IV Etude sismique

V1.3.3.2.a.Caractéristiques géométriques du modele:

1- Détermination du centre de masse et rigidité :

Niveau (m) [YWi (kN) [SWi*Xi |YWi*Yi  [XG YG
10.2 2351.18 25486.79 |[10415.72 10.84 4.43
6.8 3392.87 32266.19 |18389.35 9.51 5.42
3.4 3741.76 33975.18 |23236.33 9.08 6.21
0.00 3772.07 34024.07 |24669.33 9.02 6.54
Tableau. 1V.4. Centre de masse.
Niveau(m) | Y Ix (m*) [ Iy (m?*) | Ix*Xi [ Iy*Yi [XT(m) [YT(m)
10.2 0.0287 0.0253 0.3205 0.1295 11.17 5.12
6.8 0.0668 0.0668 0.5450 0.3386 8.16 5.07
3.4 0.0692 0.0714 0.5674 0.3798 8.20 5.32
0 0.2596 0.2709 2.07 151 8.01 5.58

Tableau. 1V.5.Centre de torsion.

2-Excentricité :

Sur les tableaux suivants, sont déterminées les valeurs des excentricités pour chaque niveau

Excentricité
Diaphragme N° | Niveau (m) | Ex = [XT-XG| (m) | Ey = |[YT-YG| (m)
DIAPH1 10.20 0.33 0.96
DIAPH2 6.80 1.35 0.89
DIAPH3 3.40 0.88 0.35
DIAPH4 0.00 1.01 0.69
Tableau .1V.6.Exentricité théorique
Niveau (m) | Lx(m) | Ly (m) Ex (m) Ey (m)
10.20 21.14 11.76 1.05 0.588
6.80 21.14 17.11 1.05 0.855
3.40 21.14 17.11 1.05 0.855
0.00 20 17.11 1.05 0.855

Tableau.lV.7. Excentricité accidentelle
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Niveau(m) | EXthéo | EXacc | EXtnt EXacc | Eythe | Eyacc Eythe+EY acc
10.2 0.33 105 |138 0.96 0.588 1.54
6.8 1.35 105 0.33 0.89 0.855 0.04
3.4 0.88 105 0.17 0.35 0.855 0.505
0 1.01 105 0.04 0.69 0.855 0.16
Tableau .1V.8.Excentricite totale.
I1VV.3.3.3 Le spectre de réponse de calcul :
L’action sismique est représentée par le spectre de calcul suivant :
1.25A, 1+l(1.25n.9—1j 0<T<T
T, R 1
1.251.(1.25A) Q T.<7<T
25n.(L. R 15T<T,
Sa _ 2
g Q) T23
1.25n.(1.25A) = || == <T<3s
i ( )( R ) ( T T2
2 5
3 3
1.25n.(1.25A).(9j. T, = T>3s
R 3 T2
Sa: spectre de réponse.
A: coefficient d'accélération de zone.
. , . 7 7
n: facteur de correction d'amortissement, n = = =0.88>0.7.
(2+&) \(2+7)

R: coefficient de comportement de la structure.

T1, T2: périodes caractéristiques associées a la catégorie de site.
Q: facteur de qualité

. Coefficient d’accélération A : [RPA : Tab.4.1]

A = fct (zone IIb, groupe d’usage 2) = 0,20

. facteur de correction d’amortissement n:

=7/ +8)

& =7% [RPA: Tab.4.2]. Avec remplissage dense — 1 = 0,882
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Chapitre IV Etude sismique

coefficient de comportement R : [RPA : Tab.4.3]
Conformément a l'article 3.4.A.4.b du RPA 99v2003, ce type de contreventement doit vérifier les
conditions suivantes :
les voiles reprennent au plus 20% des sollicitations dues aux charges verticales et la totalité des
sollicitations dues aux charges horizontales,
Les portiques doivent reprendre, outre les sollicitations dues aux charges verticales, au moins 25%
de I’effort tranchant d'étage. Donc R=4

d. facteur de qualité Q : [RPA : Tab.4.4.]
Le facteur de qualité est égal a 1 additionné a la somme de 6 pénalités selon que les critéres de
qualité sont satisfaits ou non :
Q=X Pq
Qx=1.1
Qy=1.2
IV.4. Résultats de I’analyse dynamique :

Communément aux deux méthodes de calcul (statique et dynamique), le RPA99 exige
Les vérifications suivantes :
> Vérification de comportement pour les trois premiers modes.
Vérification de participation massique.
Vérification des périodes.
Vérification de la résultante des forces sismiques de calcul.
Veérification de la stabilité au renversement.

Vérification de déplacement.

YV V V V V V

Vérification vis a vis de I’effet P-A.
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Fig.1V.4. Le comportement des trois premiers modes pour le Bloc.

Mode 1 Mode 2 Mode 3

Translation suivant X

Translation suivant Y

Rotation autour de Z

Tableau.1V.9.Le comportement des trois premiers modes.
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1V.4.1. vérification de participation massique :

Cumuls des masses modales effectives

Mode Période UX uy SumUX SumuyY RZ
1 0.352143 47% 1% 47% 1% 6%
2 0.331304 1% 51% 48% 52% 0%
3 0.27189 6% 0% 54% 52% 44%
4 0.12221 4% 6% 58% 58% 1%
5 0.118683 6% 4% 64% 62% 0%
6 0.103408 0% 0% 64% 62% 0%
7 0.087968 0% 2% 64% 64% 11%
8 0.065841 0% 0% 64% 64% 0%
9 0.064653 | 2% 1% 66% 66% 0%
10 0.062896 | 1% 1% 68% 67% 0%
11 0.06267 0% 0% 68% 68% 0%
12 0.056314 0% 0% 68% 68% 0%
13 0.052817 0% 0% 68% 68% 0%
14 0.049696 | 0% 0% | 68% 68% 0%
15 0.04937 0% 0% 68% 68% 0%
16 0.049054 0% 0% 68% 68% 0%
17 0.045089 0% 2% 68% 69% 3%
18 0.043822 0% 0% 68% 69% 0%
19 0.043746 | 0% 0% 68% 69% 0%
20 0.04184 0% 0% 68% 69% 0%
21 0.038372 0% 0% 68% 69% 0%
22 0.037178 0% 0% 68% 69% 0%
23 0.035975 1% 0% 69% 69% 0%
24 0.034675 | 0% 0% 69% 69% 0%
25 0.034401 5% 0% 74% 69% 1%
26 0.033113 0% 1% 74% 71% 0%
27 0.03267 4% 0% 78% 71% 1%
28 0.032454 13% 0% 90% 72% 2%
29 0.031813 | 0% 9% 91% 81% 0%
30 0.030919 | 1% 2% 91% 83% 0%
31 0.0307 0% 0% 91% 83% 0%
32 0.03043 0% 1% 91% 84% 0%
33 0.030163 0% 3% 91% 87% 0%
34 0.029968 | 0% 3% 92% 91% 0%

Tableau .1V.10.Coefficient de participation massique.
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1V.4.2. \Vérification des périodes :

Les valeurs de T, calculées a partir de Sap2000 ne doivent pas dépasser celles estimées a partir des

formules empiriques appropriées de 30%. [RPA 99 version 2003Art 4.2.4.4]

» T : période fondamentale suivant les deux directions on utilise la formule :

T=0.09*hN / VD
> D :ladimension du batiment mesuré a sa base dans la direction de calcule considéré.

> hN : hauteur mesuré en metre a partir de la base de la structure jusqu’au dernier niveau

Tx=0.273 Ty=0.316

Tempirique(s) Tnumérique(s) | 1.3*Temp Trhum < 1.3*Temp

X 0.273 0.352 0.354 oui

y 0.316 0.307 0.451 oui

Tableau .1V.11.vérification des périodes.

1V.4.3. VVérification de la résultante des forces sismigues de calcul :

La résultante des forces sismique a la base Vt obtenue par combinaison des valeurs modales ne doit
pas étre inferieure a 80% de la résultante des forces sismiques déterminée par la méthode statique

équivalente V pour une valeur de période fondamentale donnée par la formule empirique appropriée

[RPA99 version 2003 Art 4.2.6] .Donc il faut vérifier que %>0.8

» Calcul de la force sismique totale [RPA99 version 2003 Art 4.2.3] :

La force sismique totale V doit étre calculée dans les deux directions X, Y selon la formule : Vx =

A.DXx.Qx.W v _ ADy.Qy.W
R 7 R
Tel que :

> A : coefficient d’accélération de zone
A=0,20

» D : facteur d’amplification dynamique moyen

2.51 0<T<T2
D={2.5n(T2/T)%/3 T2 <T < 3.0s
2.50(T2/3)%/3(3/T)>/3 T >3s
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Dy=2.205
A Dx Dy R [Qx |Qy > Wi VX Vy
0.2 | 2205 |2.205 4 1.1 |12 12669.20 | 1536.45 | 1676.13

Tableau.1V.12.force sismique

V (kN) Vit (kN) 0.8*V Vt> 0.8%V
X 1536.45 1589.48 1229.16 oui
y 1676.13 1791.12 1340.90 oui

Tableau.lV.13.vérification de la force sismique.

1V.4.4. \Vérification de la stabilité au renversement :

La stabilité au renversement est assurée si le rapport du moment stabilisant au moment renversant

est au moins égal a 1.5.

Le moment stabilisant est d( au poids de la structure.

v Suivant (x): Mstab = X W;j . Xgj

~  Suivant (y): Mstab = X W;j .Y Gj

Wij: poids total de I'étage " j "'

Xaj, Yaj: centre de gravité de chaque étage " j "

Le moment renversant est causé par I'action sismique, il est donné par I'expression suivante:
Mrenvt = 2 Fi. Hi

Fi: effort sismique au niveau " i", il est donneé par la formule suivante :

(V_Ft)Wi'hi
jlej-h,-

F =

Ft: Force concentrée au sommet de la structure, permet de tenir compte de I'influence des modes
supérieurs de vibration; sa valeur ne dépassera en aucun cas 0.25 V, et sera prise égale a 0 quand T

est plus petite ou égale a 0.7 secondes.
hi: niveau du plancher ou s'exerce la force Fi.
h j : niveau d'un plancher quelconque.

Wi, Wj : poids revenant aux planchersi, j .
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Vx=1589.48kN

\r
Fig.1V.6. Distributions des forces sismiques.

Niveau Wi Wi*hi Fix

10.20 2350.33 7991.12 637.70
6.80 3391.65 11531.61 613.49
3.40 3740.42 12717.42 338.28

TableaulV.14.Forces sismiques selon la hauteur suivant X.
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Vy=1791.12kN

Donc, ona:

Niveau (m) | Wi Wi*hi Fiy

10.20 2350.33 | 7991.12 718.60
6.80 3391.65 | 11531.61 |691.32
3.40 374042 | 1271742 | 381.20

Tableau.lV.15. Forces sismiques selon la hauteur suivant Y.

Niveau(m) | Wi(kN) Wi*XG(KN.m) | Wi*YG(kN.m)
10.20 2350.33 23973.36 10411.96
6.80 3391.65 22351.63 12738.78
3.40 3740.42 21340.99 14595.54
0.00 3770.72 21199.97 15371.15

« Moments de stabilité

Msy=125707.07kN.m.

Msx=76683.22kN.m.

Tableau.lV.16.moment de stabilité.

Niveau(m) | Wi(kN) Hi(m) | Hi*Fix Hi*Fiy
10.20 1933.73 | 10.20 | 6504.56 | 7329.74
6.80 2949.96 |6.80 |4171.75 | 4700.98
3.40 3231.49 | 3.40 1150.18 | 1296.10
0.00 3499.54 | 0.00 0.00 0.00

Tableau.lV.17.Moment de renversement.
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% Moment de renversement
Mrx=11826.49kN.m.
Mry=13326.82kN.m.

% Vérification
Msx/Mrx=10.62>1.5.
Msy/Mry=5.75>1.5.

La structure est stable au renversement.

1V.4.5. Vérification des déplacements :

Le déplacement horizontal & chaque niveau K de la structure et calculé comme suit :
8k = RSek [RPA: Art 4.4.3]
» dek : Déplacement du aux forces seéismiques Fi.
» R : coefficient de comportement.
Le déplacement relatif au niveau K par rapport au niveau K-1 est égal a :
Ak= 8k — dk—1
Selon [RPA: Art 5.10] le déplacement horizontal relatif d’un étage par rapport aux étages qui lui
sont adjacents ne doivent pas dépasser:
A k limite = 0.01 he

Avec : He : la hauteur de I’étage k.

Niveau ox |R*6éx | Ax 6y |R*6y | Ay | 0.0lhe | Ak<AKiimite

(cm) | (cm) (cm) | (cm) | (cm) (cm) | (cm)

10.20 074 |29 101 {029 |117 |0.44 |34 Oui
6.80 048 |[194 (108 [0.18 |0.73 |0.42 |34 Oui
3.40 022 |086 |082 008 031 |030 |34 Oui
0.00 001 |00 0.04 |0.00 |0.01 |0.01 |34 Oui

Tableau.1V.18.Déplacement inter-étage sous 1’effet de Vx.
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Niveau ox |R*6x | Ax 6y | R*6y Ay | 0.01he | Ak<AKkiimite
(cm) | (cm) | (cm) |(cm) | (cm) | (cm) | (cm)
10.20 0.06 | 0.23 0.08 |0.71 1.46 2.85 3.4 Oui
6.80 0.04 | 0.15 |0.07 |0.46 0.87 1.83 34 Oui
3.40 0.02 | 0.08 |0.08 |0.22 0.33 0.87 34 oui
0.00 0.00 | 0.00 |0.00 |0.01 0.01 0.04 34 oui

Tableau.lV.19.Déplacement inter-étage sous 1’effet de Vy.

1VV.4.6. Vérification vis a vis de effet P- A :

Les effets du 2° ordre (ou effet P-A) peuvent étre négligés dans le cas des batiments si la condition

suivante est satisfaite a tous les niveaux : 8= Pk* Ak / Vk*hk <0.10
» Pk : poids total de la structure et des charges d’exploitation associées au dessus du niveau «
K ».
» Vk : effort tranchant d’étage au niveau "k".
k : déplacement relatif du niveau « k » par rapport au niveau « k-1 ».
» Hk : hauteur de I’étage « k ».
Si 0.10<6<0.20, Les effets P-A peuvent étre pris en compte de maniére approximative en

amplifiant les effets de 1'action sismique calculés au moyen d'une analyse élastique du 1°

1
(1-6Kk)

ordre par le facteur : Si6 >0.20, la structure est partiellement instable et doit étre

redimensionnée.

Niveau | Pk(kN) | Akx(cm) | Aky(cm) | VKx(KN) | Vky(kN) | hk(cm) | 8x(cm) | 8y(cm) | 6<0.10
10.20 | 2391.05 | 1.01 1.02 637.70 |718.60 |1020 |0.0037 | 0.0033 | oui
6.80 3391.65 | 1.08 0.96 613.49 |691.31 |680 0.0088 | 0.0070 | oui
3.40 3740.42 | 0.82 0.83 338.26 | 38120 |340 0.0269 | 0.0241 | oui

Tableau.lV.20.Vérification 1’effet P-A.

On constate d'apres les tableaux que la structure étudiée est justifier vis a vis de I'effet P-A.
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V.1.Introduction :

Le ferraillage des éléments résistants devra étre conforme aux réglements en vigueur.

V.2.Les combinaisons des charges :

En fonction du type de sollicitation, nous distinguons les différentes combinaisons suivantes:
v Combinaisons exigées par le " CBA 93 ":
e ELU:135G+15Q
e ELS:G+Q
v Combinaisons exigées par le " RPA 99 "
e 08GtE
e G+Q+E
G: charge permanente.
Q: charge d'exploitation.
E: charge sismique.

V.3.Recommandations des reglements :

Selon le réglement " RPA 99 " (Art. 7.5.2).

v Le pourcentage des aciers longitudinaux sur toute la longueur de la poutre est donnée par:

A )
o 05%W< Bh < 4% au niveau de la zone courante.

A

e 05%< Bh < 6% au niveau de la zone de recouvrement.
v La longueur minimale de recouvrement est de 50 @ (zone IIB).
v Dans les poteaux de rive et d'angle, les armatures longitudinales supérieures et inférieures

doivent étre coudées a 90 %.
v La quantité d'armatures " A:" est donnée par: A: =0.003 St. b
B: longueur de la poutre.

St: espacement de deux cadres consécutifs, il est donné par:
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°S. < MinE;lZ(p} (zone nodale).

. S < g (zone courante).

V.4.Ferraillage des poutres :

Les poutres sont ferraillées en flexion simple a I'état limite ultime de résistance (situation durable ou
accidentelle). Les efforts normaux seront négliges, ainsi les poutres seront sollicitées uniquement
par des moments de flexion et des efforts tranchants. Les armatures longitudinales sont déterminées

en flexion simple, en tenant compte des deux situations suivantes:
v' Situation durable:
e Béton: yb=1.5; feos = 25 MPa ; onc = 14.2 MPa.
o Acier: ys=1.15; FeE 400 ; os = 348 MPa.
v' Situation accidentelle:
e Béton: yb=1.5; feos = 25 MPa ; onc = 18.48 MPa.

e Acier: ys=1; FeE 400 ; os = 400 MPa.

niveau | Position | Mu situation | A’ | Acalculée | Achoisie
kn.m
£ | terrasse |travée | 21.15 | dur 0 1.77 3HA12=3.39 cm?
5 appui | 39.96 | dur 0 | 341 THA14+2HA12=3.80 cm?
qg’ étages |travée |36.84 |dur 0 |313 3HA12=3.39cm?
E appui 52.48 | dur 0 4.55 3HA14=4.62 cm?
terrasse | travée 14.69 | dur 0 1.22 3HA12=3.39 cm?
appui 25.54 | dur 0 2.15 3HA12=3.39 cm?
@ étages |travée | 25.24 | dur 0 2.12 3HA12=3.39 cm?
= appui 45.44 | dur 0 3.90 1HA12+2HA14=4.21 cm?

Tableau.V.1.Ferraillage longitudinal des poutres principales.
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= niveau | Position | Mu situation | A’ | Acalculé | Achoisie

5 kn.m

€ | terrasse | appui 49.31 | Acc 0 2.80 3HA12=3.39 cm?

£ |étages |appui | 8449 | Acc 0 |4.88 2HAL4+1HAL6=5.09 cm?
, |terrasse | appui 53.88 | Acc 0 |3.06 3HA12=3.39 cm?

.02: étages | appui 72.73 | Acc 0 4.18 3HA14=4.62 cm?

Tableau.V.2.Ferraillage longitudinal des poutres secondaires.

V.4.1.Vérification des contraintes:

Apres avoir calculé les armatures longitudinales, une vérification & I'E.L.S est nécessaire. La

contrainte admissible de béton est donnée par la formule : ‘G, =0.6 f s
Cc

Pour fcg=25 MPa — Eb =15MPa.

v’ Si la fissuration est peu nuisible, on doit vérifier seulement: g, <@,

M..

Avec: g, = I

y.
v' Si lafissuration est préjudiciable, on doit vérifier:

® Gbsab

15d-y) _
. Gf—(, y)fcs

Avec : G ¢ = min E f o110 . tj} = min [266.66 MPa; 201.63MPa]= 201.63MPa

Dans notre cas, on considere que la fissuration est préjudiciable, puisqu'on va étudier les cas les

plus défavorables pour les poutres de rives et les poutres intermédiaires.
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niveau Position | Mser | Combinaison | Achoisie | ob (MPa) | 6s(MPa) | Vérification
% Terrasse | travée 15.43 | G+Q 3.39 1.2 13.55 oui
5 appuli 29.20 | G+Q 3.80 4.2 186.4 oui
£ | étages travée 26.88 | G+Q 3.39 4 191 Oui
£ appui 38.45 | G+Q 4.62 51 200.3 | Oui
terrasse | travée 10.74 | G+Q 3.39 0.8 94 Oui
appui 18.69 | G+Q 3.39 1.4 16.3 Oui
< | etages travée 17.88 | G+Q 3.39 1.4 15.6 oui
. appui 33.30 | G+Q 4.21 4.6 192.6 ouli
Tableau.V.3V¢érification a I’ELS pour les poutres principales.
.= | hiveau | Position | Mser | combinaison | Achoisie | ab (MPa) | os(MPa) | Veérification
E Terrasse | appui 9.06 | G+Q 3.39 0.7 7.9 oui
g .| Etages | appui 26.84 | G+Q 5.09 34 1295 oui
o Terrasse | appui 23.12 | G+Q 3.39 1.8 20.1 oui
S | Etages |appui |42.94 | G+Q 4.62 5.7 200.9 | oui
Tableau.V.4.Vérification a I’ELS pour les poutres secondaires.
E%MH[L]_;LE] E%Max[Ll;Lgl E%Max[L,,LZ] :_’%Max[LQ,LJ
/”\\
'L\ [ {%
\\——/siLl <11,
10 a3 L € > 10

>

Y
A

disposition correcte

Régles consernant les arréts des armatures

L

A

Fig V.1. Disposition des armatures pour les poutres.
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Fig.V.2 Poutre principale intermédiaire et rive terrasse appui et travée.
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3HA12 1HA12+2HA 14
Z

50

%= (6 o o

CADRE 28 CADRE @8

50

3HA12

30
30

Travee Appui

Fig.V.3 Poutre principale intermédiaire et rive étage.
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30

Appui

2HA14+1HA16
e pd Z

% %

CADRE®@8

40

. I < 3HA12

N N
30

Appui

Fig.V.4 Poutre secondaire intermédiaire terrasse et étage.
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CADRE®@8

40

CADRE®@8

40

X«

~ N NSHA12
30

Appui
Fig.V.5 Poutre secondaire rive terrasse et étage.

V.4.2. Vérification des poutres selon les conditions RPA et CBA :

Il faut vérifie que :
» A tendue > Amin CBA
» A Travée > Amin RPA
» A appui > Amin RPA
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niveau | Position | Aadpt | Amin | Verification
CBA

£ | terrasse | travée 6.78 1.5 oui
% appui 7.19 1.5 oui
€ | étages | travée 6.78 |15 oui
*qg) appui 114 1.5 oui
terrasse | travée 6.78 1.5 oui
appui 6.78 1.5 oui
< | étages | travée 6.78 1.5 oui
. appui 7.6 1.5 oui

Tableau. V.5.vérification des poutres principales selon le CBA.

niveau | Position | Aadpt | Amin | Vérification
RPA

% terrasse | travee 6.78 6 oui
3 appui 719 |6 oui
% étages | travée 6.78 6 oui
k= appui 114 6 oui
terrasse | travée 6.78 6 oui
appui 6.78 6 oui
< | étages | travée 6.78 6 oui
. appui 7.6 6 oui

Tableau. V.6.vérification des poutres principales selon le RPA.

| niveau | Position | Aadpt | Amin | Verification
:_i_ﬁ RPA
£ | terrasse | appui 6.78 |6 oui
E étages | appui 848 |6 oui
terrasse | appui 6.78 |6 oui
(5]
.02: étages | appui 801 |6 oui

Tableau.V.7.vérification des poutres secondaires selon le RPA.
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= niveau | Position | Aadpt Amin | Vérification
= CBA

€ |terrasse | appui 6.78 1.2 oui

E étages | appui 8.48 1.2 oui

@ terrasse | appui 6.78 1.2 oui

'S | étages | appui 8.01 1.2 oui

Tableau.V.8.Vérification des poutres secondaires selon le CBA.

V.4.3.Vérification des contraintes de cisaillement:

La contrainte de cisaillement du béton " 7, " sera calculée par la formule donnee par le reglement *
CBA 93"

_ 1.
T bo'd

T.: effort tranchant.

Pour les fissurations peu nuisibles, on a:

T,=Mmin|0.2—%;5MPa |, avec: fc2s = 25 MPa.
Y

v’ T,=3.3MPa (situation durable).

v T,=434MPa (situation accidentelle).

Pour les fissurations préjudiciables, on a:

%u =min 0.15—Ci;4MPa , avec: fcog = 25 MPa.

Yo

v %u =2.5MPa (situation durable).

v %u =3.26 MPa (situation accidentelle).
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Les résultats sont obtenus dans le tableau suivant:

niveau Position | Tu Combinaison TUu Tu u<7TU
terrasse | appui 28.40 | acc 021 |4.34 oui

% étages appui 52.01 |acc 038 |4.34 Oui
terrasse appui 15.88 | acc 0.11 |3.26 Oui

% étage appui 85.73 | durable 063 |25 oui

Tableau .V.9.Veérification des contraintes de cisaillement pour les poutres principales.

niveau Position | Tu Combinaison (Al Tu u<sTU
_ | terrasse appui 36.42 | acc 0.34 4.34 oui
E étages appui 63.03 | dur 0.60 3.3 Oui
terrasse | appui 22.65 | acc 0.21 3.26 Oui
% étage appui 45.44 | durable 0.43 2.5 oui

Tableau .V.10.Vérification des contraintes de cisaillement pour les poutres secondaires.

V.4.4.Calcul des armatures transversales:

L'acier choisi est de type rond lisse de nuance FeE 235.

L'espacement entre les armatures d'ame successives doit étre la plus faible des valeurs suivantes:

A >0.003.b

t

v Selon le RPA 99: 1S < min (%;12@ (zone nodale)

S < g (zone courante)

At > ys(ru_0'3ftj'k)

bo-S 0.9f (cosa+sina)
t

v' Selon le CBA 93: <S < min (0.9d; 40cm)

Lﬁ > 0.4MPa

b.s,
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Les valeurs des sections d'armature (At) ainsi que leur espacement (St) pour chaque poutre sont

résumés dans le tableau suivant:

CBA 93
section TU RPA 99 (Cm) St adopté At(CmZ)
(cm)
cm2 MPa
Stl At SN SC At ZN ZC Achoisie Amin
30x50 | 0.63 |40 |1.20|125 |25 112 [10 |20 |4@8 |112
0.9

30x40 0.60 |315 |1.10 |10 20 09 |10 |20 |408

Tableau.V.11.Armatures transversales.

V.4.5.\VVérification de la fleche:

Il est nécessaire de procéder au calcul de la fleche si les poutres considérées ne répondent

pas aux conditions suivantes:

. he 1
L~ 16
o h 1M
L~ 10 M,
A A2 A vec M= kMo(0.75 <k < 0.85) o k=08,
bd T
Pout Sect L( ) LM 1 h A ﬂ ob
outres m) | 10 - — —_— ser
cm?) Mol 76 | L hod | T,
Porteuses | 30 x50 |5 0.08 00625 |0.1 0.0080 | 0.0105 | C.V
Non 30x40 |5 0.0625 CVv
0.08 0.08 00051 | 0-0105
pOI’tEUSBS

TableauV.12.Veérification de la fleche des poutres.
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V.6.Ferraillage des poteaux :

V.6.1.Introduction:

Les poteaux calculés en flexion composée sont soumis a un effort * N " et un moment fléchissant "
M " dans le sens longitudinal et transversal. Les armatures seront obtenues a I'état limite ultime sous

I'effet des sollicitations les plus défavorables suivant les deux directions:
v' Situation durable:
e Béton: yp=1.5; fc2s = 25 MPa ; onc = 14.2 MPa.
e Acier: ys=1.15; FeE 400 ; os = 348 MPa.
v' Situation accidentelle:
e Béton: yp=1.15; fcos = 25 MPa ; onc = 18.48 MPa.
e Acier: ys=1.00 ; FeE 400 ; s = 400 MPa.

V.6.2.Etat limite ultime de stabilité de forme:

Les sections des poteaux soumises a la flexion composée doivent étre justifiées vis-a-vis de I'état

limite ultime de stabilité de forme, on adopte une excentricité totale " e " telle que:

3L, (2+a.p)
10 .h

M
€=€,+€, Avec: e=yte & €=

Ou: eazMax(Zcm;Lj

0.7<a<1l et ®=2

e1: excentricité du 1* ordre, due a la résultante des contraintes normales y compris I'excentricité
additionnelle.

ea: excentricité accidentelle traduisant les imperfections initiales.

e2: excentricité due aux efforts du second ordre, lié a la déformation de la structure.
Ly: longueur de flambement.

L: longueur libre du poteau.

H: hauteur totale de la section dans la direction de flambement.
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®: rapport de la déformation finale due au fluage a la déformation instantanée du béton sous la
charge considérée.

o : rapport du moment des charges permanentes sur le moment total, ou : 0< a<1

V.6.3.Recommandations des reglements:

v' Selon le RAP 99:
e  Lesarmatures longitudinales doivent étre a haute adhérence, droites et sans crochets.

o Leur pourcentage est limité en zone Ilb par:
A
0.9%< oh <3% (Zone courante).

0.9%< ﬁ < 6% (Zone de recouvrement).

° Le diamétre minium de recouvrement est de 50 ® en zone |lb.

o La distance maximale entre les barres verticales dans une face du poteau ne doit pas

dépasser 20 cm en zone b

v" Selon le CBA 93:

4 cm? pour 1m de largeur

A =min A
0'1%SHSS%

V.6.4.Détermination des sections d'acier:

Les poteaux seront ferraillés en flexion composée a I'état limite ultime de résistance (situation
durable ou accidentelle), sous les effets les plus défavorables. D’aprés les combinaisons données
précédemment, nous déduisons les sollicitations les plus défavorables, en se basant sur les trois cas
suivants:

16" cas : (Mmax ; Ncorr). Influence du moment max ; le poteau est soumis & une grande flexion
malgré 1’effort normal.

2°M€ cas : ( Nmax ; Mcorr ). Le poteau est soumis a une grande compression malgré la présence
du moment

3™ cas : (Nmin ; Mcorr). L’effort normal dans ce cas est minimum correspond a un effort de
traction.
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Les efforts et les sections d'acier adoptées sont résumés dans les tableaux suivants :

Section M . Acal A(cm?) | Achoisie | Aadopt
Etage (cm?) Cas | N (kN) (kN.m) Situat (cm?) | (RPA) ™ | (cm?)

1er 142998 [93.09 |Acc |62 27.22

SOUS- | peee | geme | 1567.3 | 10.81 | DUr

8.8 27.22 27.22 | 12HA20=37.7

sol
geme (347 119 |ACC |31 [27.22
1 |843.06 |71.69 |ACC |88 |144
Fitl):r: 40x40 | 2¢me | 1128.6 | 6.25 Acc |88 14.4 14.4 iiﬁﬁfHA
geme | 4.19 0.72 Acc |21 14.4
1 | 23475 |4718 |ACC 144 |81
peme | 30x30 |2eme |340.78 |6.07 |DUR 144 1g9 8.1 8HA14=12.32

3eme | 1959 | 38.60 |ACC 44 g1

Tableau.V.13.Déterminations des armatures a ’ELU.

V.6.5.Vérification a I'E.L.S:

Aprés avoir fait le choix des armatures longitudinales, on passe a la vérification des contraintes a
I'E.L.S, sous les sollicitations les plus défavorables (Mser , Nser) selon les régles C.B.A; concernant

la flexion composée. La contrainte de béton est limitée par: G, = 0.6-f,; =15MPa

La fissuration est considérée:

v" Peu nuisible (poteaux intermédiaires) — pas de vérification de contraintes

d'acier.

v Préjudiciables (poteaux de rive).

— .2 .
=min | — ;110 . . |=min |266.66 MPa; 201.63MPa|=201.63MPa
5y~ |3 f oo f |- |
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Etage (crsneZ(;t Nser (KN) (kll\\l/,I;:) ” :]‘2) ( I\(/TI sa) os |Ob<db | os<Ts
341.89 |46.48 |37.70 |22 29.2 | oui oui
Sous-sol | 55x 55 | 1135.05 |7.86 37.70 |34 49.9 | oui :
9259 | 2.93 37.70 |03 48 | oui oui
706.30 | 19 1514 |47 68.7 | oui oui
RDC
. Joyao | 81845 452 1514 | 4.4 65 | oui oui
er 02y | 820 151 |1 136 | . :
202.05 | 13.9 1232 |4 55.2 | oui oui
2 aox30 | 24068 | 440 1232 |42 58.4 | oui :
99.07 5.11 1232 |28 37.7 | oui oui

Tableau.V.14.Verification des armatures & ELS des poteaux.

V.6.6.Justification des poteaux sous sollicitations d'effort tranchant:

Le calcul de la contrainte de cisaillement se fait au niveau de I'axe neutre de la section, il est en

fonction de ses dimensions ainsi que I'effort tranchant & I'état limite ultime, elle est donnée par:

_ T
T . d

1. Selon le RPA 99; la contrainte de cisaillement dans le béton a la valeur suivante:

(T pd' f c28
p,= 0.075 si A>5
p, =004 sir<5
A= L : Elancement mécanique.

. /I ..
I = . |— : Rayon de giration.
A y g

L Longueur de flambement.

A: Section du poteau.
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I: Moment d'inertie du poteau.
2. Selonle C B A, la contrainte admissible de cisaillement est égale a:

Si la fissuration est peu nuisible:

|o2f T, =3.33MPa (situation durable)
T,=Min| ——#;5MPa | = ; ™"
Yo

Si al fissuration est préjudiciable:

T,=432MPa (situationaccidentelle)

0.15 f fu = 2.5MPa (situationdurable)
T,=Min| ——2 4MPa | = § _ o _
Y, Tu= 3.26 MPa (situationaccidentelle)
section | T Tu - -
Etage o A pd Situat | TRPA| TCBA| Observat

(cm) kN MPa MPa | MPa

Sous- .
| 55x55 | 149 | 054 | 1070 | poo75 |3C 187 |432 |OUl
SO

RDC+ 14.72

o 40x40 |58.27 |0.42 0.0075 | acc 187 |326 |oui

geme | 30x30 | 34.39 | 046 | 1963 |goo75 |aCC 187 |[326 |OUI

Tableau.V.15.Veérification des contraintes de cisaillement dans les poteaux

V.6.7. Armatures transversales:

Leur réle est d'empécher tout mouvement des armatures longitudinales vers les parois, le nombre de

cadres et d'étriers est plus important dans les zones nodales et de recouvrement que dans les zones

| ST
courantes, la section d'armatures transversales " A¢ " est donnée par: A = %

1 T
Tu: effort tranchant de calcul.

h1: hauteur de la section du poteau.

St: espacement des armatures transversales
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10 cm (Z.N)

Si< Min(by/2,h,/22.10¢p,) (2C) (zone 11b)

Avec: ol: diamétre minimale des armatures longitudinale du poteau.
pa: coefficient correcteur en fonction de I'élément, il est donné comme suit:

pa=2.5 si A>5
pa=3.75 si A<5

La quantité minimale d'armatures transversales en % est donnée par:

0.3% si A=5

A =< Interpolerentre lesvaleurs limites(03et0.8)% si 3<A<5
S.b 08% si  A<3
) At Choix
Etage Dim Tumax | 10D St At cal
A Zone min
(cm) kN (cm) cm cm? , | Atcm? | ® mm
cm

ZN |8 203 | 176
Sous-sol | 55x55 | 149 | 20 3.09 3.14 4 ®10
zCc |12 [304 |264

RDC Z.N 8 1.07 |1.28
40x40 | 58.27 | 20 4.25 3.14 4 ®10
4 1er ZC |12 163 |1.92

ZN |8 05 |0.96
geme | 30x30 | 34.39 | 20 5.66 3.14 4 ®10
zC |12 |085 | 144

Tableau.V.16.Choix des armatures et leurs espacements des poteaux carres.
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Fig. V.6. Ferraillage des poteaux du sous-sol.

3HA16 3HA14
i . ¢ "1
2HA14 2HA14
o } o >
< 1) ™
cadre @10 4010
I .
3HA16 3HA14
- 40 - 30
Fig. V.7.Ferraillage RDC+1°" étage. Fig. V.8.Ferraillage 2°™étage.

V.7.Ferraillage des voiles :

V.7.1.Les voiles pleins:

Le ferraillage des voiles sera calculé en flexion composée avec effort tranchant a partir des
combinaisons des sollicitations dues aux charges verticales " G " et " Q " et horizontales " E ", les
charges verticales provoquent les efforts normaux, et les forces horizontales provoquent des efforts

tranchants ainsi que des moments fléchissant.

V.7.2. Traitement du "* SAP 2000 "*:

Pour le traitement des voiles avec le logiciel SAP 2000, on a utilisé le bloc " SHELL "; et on a

effectué un maillage pour mieux comprendre le comportement des voiles.
Recommandations réglementaires:

A) Armatures verticales: L'acier choisi est de type haut adhérence Fe 400.

- Selon le CBA 93:

0.1< A <5%
a.h

- Selon le RPA 99:

AVer =0.2% Bt Dans la section tendue du voile.
AVer =0.15%B Globalement dans la section du voile.
AVer =0.1%B Dans la section courante.

B : Section du voile.
a : Epaisseur du voile.
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¢ : Diametre vertical.
ver

B) Armatures horizontales:

Le voile doit avoir des armatures horizontales (An) disposées perpendiculairement aux armatures

verticales, leur rdle est de supporter I'effort tranchant " V "

- Selon le CBA 93:

Diamétre minimal: 0, < min[ %; (] }

Espacement des armatures horizontales:

S, <min[0.9d; 40cm]

At
S 0.4a

< Aho9 f eh
YT

t
- Selon le RPA 99:

1
<—a
(Ph 10
S, <min[L.5a;30cm]|
Avec: , : Contrainte de cisaillement.

An: Section d'armatures horizontales.

d = 0.9 h : Hauteur utile.

La contrainte limite de cisaillement T, _:

— \ V
1<1,=02f, Our =14 avec: V=14V,

0
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C) Armatures transversales:

Ce sont des armatures ronds lisses de nuance FeE 235, elles sont perpendiculaires aux faces du
refend, elles relient les deux nappes d'armatures (verticales et horizontales, il faut disposer au moins

quatre épingles par métre carré du voile.

Recommandations pour les voiles et les trumeaux: (RPA 99 et CBA 93)

v' Lalongueur de recouvrement doit étre égale:

40 ®@: pour les barres situées dans les zones ou le renversement de signes des efforts est possible.

20 @: pour les barres situées dans les zones comprimées sous l'action de toutes les combinaisons

possibles de charge.

v 1l est possible de concentrer des armatures de traction a I'extrémité du voile ou du trumeau.

v' Espacement des armatures verticales. S < Min [1.8a;30cm]

v' A chaque extrémité du voile I'espacement des barres doit étre réduit de moitié sur 1/10 de la

largeur du voile. Cet espacement d'extrémité doit étre au plus égal a 15 cm.

S, (zonecourante)
\

S.= Min(SV

=L ,15cm | (zone d'extrémité) L
2 10

v' Les barres verticales du dernier niveau doivent étre munies de crochets a la partie supérieure,

toutes les autres barres n'ont pas de crochets (jonction par recouvrement)

v Les barres horizontales doivent étre munies de crochets de 135°, ayant une longueur de 10 @,

pour les trumeaux dans I'extrémité de I'armature.
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a M . Acal Anmin Anmin Aadoptée
Etage (cm) Cas N (kN) y Situat om? (cm?) (cm?) )
. (CBA) | (RPA) | (M)
1°¢ 788.92 |339.8 |acc 37.7 75 11.25
Sous-sol | 0.15 | 2°™ | 788.92 |339.8 |acC 37.7 |75 1125 13770
3eme | 15008 |16.73 | &C 206 |75 11.25
1 795.19 | 231.4 |acC 12 2.4 3.6
RDC+1¢ | 0.15 |2¢™ | 79519 |231.4 |acC 12 2.4 3.6 12
geme | 539 225 |acc 7.5 2.4 3.6
1 171.95 |121.3 | ¢ 7.5 1.5 2.25
2eme
0.15 | 2eme 171.95 |121.3 |acc 7.5 1.5 295 75
3eme 1.67 118.2 |acc 7.5 1.5 2.25
Tableau.V.17:Section des armatures verticales dans les voiles.
L/10 _ ) St choisi | Achoisie
N (kN) L(m) St min E Aadoptee
tage ) )
(m) | (cm) (cm?) (cm) | (cm?)
V1 5 0.5 225 sous-sol 37.70 20 30HA14=46.18
RDC+1% |12 16 2x (2HA12+8HA14)
V2 1.6 0.16 225
2¢me 12 16 2X (2HAL12+8HAL4)
RDC+1¥ | 7.5 20 2X (2HAL2+4HAL4)
V3 1 0.1 22.5
2¢me 7.5 20 2X (2HAL2+4HAL4)

Espacement:

Tableau.V.18: Armatures verticales dans les voiles.

D'aprés le RPA 99, on a I'espacement admissible:

1.5a 22.5¢cm
< =S, <
S, {30 cm S, {30 cm
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Donc suivant le nombre de barres choisi, on adopte les espacements suivants:
e St=20cm (en zone courante)

e St=10cm (en zone d'extrémité du voile)

2 HA14 ESP 10 cm 2HA14 ESP 20 cm
/
v ¥ v v w w o w v w v W
0 a4 a4 4 4 aaa D
Aciers horizontaux T8 Vi1
om
1.6 m 1m
2HA12 ESP 8 cm 2HA14 ESP 16 cm JHA14 ESP 16 cm
£
o £
V2 V3

Fig. V.9.Disposition des armatures dans les voiles.

V.7.3.Calcul des armatures horizontales:

7 - . Sh(cm Sh

Etage VU Vu Tu TRPA (Ph Ah min AChOZISIE ( ) adopt

(kN) | (kN) |(MPa) |(MPa) |(mm) | (cm? | (€M) | CBA |RPA (cm)

Sous-sol | 266.38 | 3729 |0.55 5.00 8 7.5 18HAS8 | 40 225 |20

RDC+ | 137.92 0.89 5.00 8 3.6 | 14Ha8 |40 225 |20
Ler 193.1

geme | 110.84 |1551 | 971|500 |8 36 |14HA8 |40 | 225 |20

Tableau.V.19.Calcul des armatures horizontales.
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V.7.4 \Vérification a I'ELS:

Etage ?cm) (Nl::\;) ?::\T ) 2m2) on(MPa) | 9(MPa)
Sous-sol | 0.15 607.69 | 56.24 46.18 | 0.7 111

RDC+1¢" | 0.15 151.20 |23 14.58 | 0.8 11.44
26me 0.15 67 39 842 |0.6 9.4

Tableau.V.20.Vérification a I'ELS.

Les contraintes dans le béton et 1’acier sont Vvérifie.
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VI.1.Introduction :

Une fondation est par définition, un organe de transmission des charges de la superstructure au sol,
elle ne peut étre calculée que si lI'on connait la superstructure et ses charges, d'une part et les
caractéristiques du sol dautre part. La répartition des contraintes dans le sol est supposée

géneralement linéaire (uniforme, trapézoidale ou triangulaire).

V1 .2.Reconnaissance du sol (Contrainte admissible) :

Pour projeter correctement une fondation, il est nécessaire d'avoir une bonne connaissance de I'état
des lieux au voisinage de la construction a édifier, en plus, il est surtout indispensable d'avoir des
renseignements assez précis que possible sur les caractéristiques géotechniques des différentes
couches qui constituant le terrain, afin de justifier le type de fondations correspondant. On a donc

agsol=2bars

V1.3.Choix du type de fondation :

Le choix du type de fondation dépend de :
v’ La capacité portante du terrain de fondation.
v' Ladistance entre axes des poteaux et des voiles.
v" Les charges transmises par la superstructure.
v L'économique et la facilité de mise en ceuvre.
Les différents types des fondations choisis pour notre structure sont :
v Semelles filantes sous poteaux et voiles
v Semelles filantes sous poteaux

v" Semelles isolées
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Fig.VI1.1.Disposition des semelles.

V1.4. Calculs des semelles filantes :

Les dimensions des semelles sont déterminées en fonction des conditions ci-dessous :

v" Limitation des contraintes du sol et des tassements différentiels sous semelles.

v Transmission correcte des efforts par bielles obliques de compression du béton.
v Bon enrobage des armatures.
v

Non poingonnement.

Les chargements sur la structure concédent des moments faibles a la base des poteaux-au niveau de
leurs encastrements- et avec la présence des longrines qui absorbent un pourcentage important de
ces moments, on les faillit pour la facilité du calcul. Touts les efforts normaux maximaux sont

obtenus par la combinaison 1.35G+1.5Q.
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V1.4.1.Semelles filantes sous voiles :

Fig.V1.2.Semelle filante sous voile.

VI1.4.1.a. Dimensionnement :

On a des semelles filantes sous voiles et sous poteaux, les efforts normaux répartis sont calculés

LN
L

comme suit :IN =

Avec :
v' XN : est la somme des efforts normaux concentrés aux poteaux.

v' L : lalongueur totale de la semelle filante.
La largeur et la hauteur de la semelle filante est calculée respectivement comme suit :

N dZB_b

)]
= — h=d+c+-
1000.0s0l 4 2

Les calculs et les vérifications des dimensions en tenant comptent du poids du remblai et le poids

propre des semelles

Semelle | L(m) Nu (kN) | N (kN/ml) | b(cm) | B(m) d (cm) h (cm)
SF1 15 2038.9 135.92 55 1 30 35
SF2 10 1734.68 | 173.46 55 1.5 30 35
SF3 20 3582.29 |179.11 55 2 40 45
SF4 10 1963.72 | 193.37 55 1.5 30 35

Tableau .VI1.1. Dimensions des semelles filantes.
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VI1.4.1.b. Ferraillage :

Le calcul de ferraillage est fait pour 1m de longueur par la méthode des bielles a ’ELU et a I’ELS

et on adopte par la suit le maximum des deux résultats.

% Armatures de répartition
Areng B (cm) At Arep (cm?)
Avec :

» [6s]=348MPa a I’ELU : en situation durable.
» [6s] =202MPa a I’ELS.

Semelle | N(kN/ml) | M(kN.m) | eob<B/18 | Ab/ml cm? | Arep
SF1 135.92 2.18 oui 2.81 10.53
SF2 173.46 2.14 oui 3.37 12.63
SF3 179.11 3.40 oui 3.95 9.87
SF4 196.37 0.34 Oui 3.68 13.8

Tableau.V1.2. Armatures principales des semelles filantes a I’ELS.

Semelle | N(kN/ml) | M(KN.m) | eob<B/18 | Ab(cm?) Arep
SF1 186.08 2.95 oui 1.03 3.86
SF2 273.6 2.88 oui 3.63 13.61
SF3 245.72 3.53 oui 3.28 8.1
SF4 256.5 0.4 oui 3.34 12.52

Tableau.V1.3. Armatures principales des semelles filantes a I’ELU.

Récapitulation :

Aa (cm?) Arep (cm?) Sa (cm) Srep (cm)
SF1 4HA12=4.52 10HA12 10 10
SF2 4HA12=4.52 12HA12 8 12.5
SF3 4HA12=4.52 12HA12 8 16
SF4 4HA12=4.52 13HA12 8 11

Tableau.V1.4.Armatures de répartition des semelles filantes.
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Vérification des lonqueurs de scellement :

Les contraintes admissibles d’adhérences :ts = 2.8 Mpa

o d.fe
La longueur de scellement est égal & :ls =
4ts
B(m) B/4(cm) | Ls(cm) | Ls>B/4
SF1 1 25 42.85 | Oui
SF2 1.5 37.5 42.85 | Oui
SF3 2 50 42.85 | Non
SF4 1.5 37.5 42.85 | Oui

TableauV1.5.Vérification de la longueur de scellement.

Pour les semelles SF1, SF2, SF4 les barres sont prolongés jusqu’aux extrémités et comportent des
crochets et pour la semelle SF3, les barres sont prolongés jusqu’aux extrémités mais ne comporte

pas de crochet.

V1.4.2. Semelles filantes sous poteaux :

La semelle filante sous plusieurs poteaux comporte deux éléments, en destinés : la semelle et la

poutre de libage :

e La semelle travaille transversalement, et support 1’effort normale et le moment transversale
trouvant du poteau.
e La poutre de libage travaille longitudinalement et support les efforts normaux trouvant du

poteau, elle travaille comme une poutre continue (renversée), en flexion simple.

Poutre de Ubi:g:,
-z

Fig .VI1.3.Semelle filante sous poteaux.
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V1.4.2.a. Dimensionnement :

On a des semelles filantes sous voiles et sous poteaux, les efforts normaux répartis sont calculés

comme suit :

_LN

N
L

Avec :
v' XN : est la somme des efforts normaux concentrés aux poteaux.

v" L lalongueur totale de la semelle filante.

La largeur et la hauteur de la semelle filante est calculée respectivement comme suit :

N dZB_b

)
> — h=d+c+—
1000.0so0l 4 2

semelle | L (M) | Nu (kN) | N(kN/ml) |b(cm) |[B(m) |d(cm) |h(cm)
SF5 5 538.18 107.63 55 1 40 45

Tableau .VI1.6. Dimensions des semelles filantes.

V1.4.2.b. Ferraillage transversale :

Le calcul de ferraillage est fait pour une semelle isolé AxB par la méthode des bielles a I’ELU et a
I’ELS et on adopte par la suit le max des deux résultats. Les armatures principales (transversales)
Ab et les armatures de répartitions (longitudinales) Arép Avec ces espacements sont déterminés

respectivement par les formules suivantes :

» Armature principale :
_N(B-b) E _A-2e-0

8.db.os n-1

Ab

AVEC:

» n: étant le nombre de barres

Armatures de répartition
Ab*B B—2e—0

ESp=

4 n—1

Arep=

Avec :
» [6s]=348MPa a I’ELU : en situation durable.
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» [6s] =202MPa a I’ELS
Nser(kN) | Nu(kN) | B(cm) | A(m) [ B(m) | Au(cm?) | Aser (cm?) | Afcm?) Esp (cm)

538.18 738.78 | 55 3.05 |1 10.61 13.32 14HA12= | 22
15.83

Tableau .VI1.7.Armatures transversale des semelles filantes.

Arép(cm?) ESp(cm)

résultat 4HA12=4.52 25

Tableau.V1.8. Armatures de répartition des semelles filantes.

V1.4.3. Ferraillage Longitudinale «La poutre de libage » :

V1.4.3.a. Dimensionnement :

La poutre de libage va reprendre tout les charges verticales et les moments de flexions. La poutre de
libage aura la méme largeur b du poteau, sa hauteur hp sera déterminer par la théorie de poutre sur
sol élastique qui prévoie I’inégalité suivante a vérifier, pour assurer une répartition uniforme de la

contrainte du sol.

11 faut vérifier I’inégalité suivante :

<« le le=" [4E1
2 K.b

Avec:
v E : Module d’¢élasticité du béton (E = 32164.19 MPa).
v L : Laplus grande travée dans la fille (L = 4.45 m)
v' K : Coefficient de réduire du sol (K = 4 kg/cm3).
v' 1:Moment d’inertie de la semelle, I=b.hp/12=0.0052 m*
v hp : la hauteur de la poutre de libage)

3 48.L* K
ntE

hp>

=67.74cm on prend hp=65cm

le=2.9m
L=4.45§§.Ie:4.55m vérifiée

Alors on a des poutres de libage de 55x65, noyée dans la semelle. Pour déterminer le ferraillage de
la poutre de libage en commence a déterminer la réaction du sol g (KN/m?) qui est calculée par la

N

formule suivant :q = 3
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Avec :
v XNi: la somme des efforts normaux.
v" L : Lalongueur totale de la poutre de libage.
On obtient une poutre continue (renversée), sous 1’effet de la charge q (kN/m?). Les valeurs de g

sont représentées dans le tableau suivant :

>Nu (KN) | =Nser (KN) | L (m) | Qu (KN/ml) | gser (kN/ml)
SF5 | 738.78 538.18 6.2 119.15 86.80

Tableau.V1.9.Détermination des valeurs de g de la poutre de libage.

29062 23262

I
/\ /\

167.12

426 07

— _—

319.79

426.07

Fig.VI1.4.Moment et effort tranchant de la poutre de libage a I’ELU.

V1.4.3.b. Ferraillage de la poutre de libage a I'ELU:

0,

«+ Les armatures principales:

Béton: fc 28 = 25MPa ; vyb =1.15 ; opc = 18.48MPa ; fit 28 = 2.1MPa, b = 55 cm ;
h=65cm ; d =62 cm.

Acier: FeE400. Fe = 400 MPa; ys = 1; os = 400 MPa

Mu(KN.m) | A(cm) | A'(cm?) | Aadopt (CM?)
Aux 6HA16+3HAL4=
) -232.62 12 0
appuis 16.68
En 6HA16+3HAL12=
167.12 12 0
travée 15.45

Tableau.V1.10.Calcul des armatures longitudinales de la poutre de libage.
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«+ Vérification a I'E.L..S aux appuis et en traveée:

Mser Au Obh g b Os E S

) Observt
KN.m (cm?) | (MPa) (MPa) | (MPa) | (\pa)
-173.79 12.06 | 5.7 15 186.1 | 202 CV
124.85 9.24 41 15 133.8 | 202 CV

Tableau.V1.11.Veérifications des armatures longitudinales de la poutre de libage a I’ELS.

% Veérification de I'effort tranchant:

0.15-f
Vb

Ve o T, (Fissuration prejudiciable) T, =3.26 T, = min{ £ ;4MPa} =

T pd

Vu  426.07x10°

= = =1.24MPa =1.61IMPa<~+ =25MPa
Tu=hd~ 550%620 Tu Tu

V1.4.4.Calcul des semelles isolées :
On adoptera une semelle homothétique, c'est-a-dire le rapport de A sur B est égal au rapport a sur

b a_A
‘b B
Pour notre structure, nous avons des poteaux carrés : a=bdonc A=B=>S=A?
. . N
S est déterminé par : S>
osol
A N 8

]
1,5A =

A
1,5A
v

FigV1.5.Les bulles de pressions FigV1.6.Semelle isolée sous poteaux
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M #0 on procéde comme suit :

Reépartition trapézoidale

Répartition triangulaire

Dimensionnement des semelles

M 6 MP B
€ob= N _a iot;—g éV et
. a a
5 08:B% —N.A—3e0a.N 20 —05.8% - (3.99.EeOb.as).B —2.N>0
M=0 =>B=>A
a _a
M0 ~05. B~ N.A—3.e0uN20 |A%B
Ferraillages des semelles
eob<B/18 B—b B 2
Ab = N(1+3.e0b/B) g—— M1b = A (E — 0.353) (03b + 202b)/6
Ab=M1b/(B. db. os)
M=0 A—a M=0 _ A—a
Aa = N(1+3.e0b/B) A da.as Aa=N(1+(3.e00/B))(7 dczl_as)
M#0 et ~ —a | M#0 _ (A
concA/lg | A@=N(L+3.e0b/A) 0 M1b = B (5 - 035.a) .(063+202b)/6
Aa=M1la/(f.da.as)

Tableau.V1.12.Récapitulation de la méthode de calcul des semelles isolées.

B—2(e+¢b+%)

_ A-2(e+®b/2)

Les espacements sont les suivants : Sa = Sb
na—1 nb-—1
V1.4.4.a.Dimensionnement des semelles isolées :
N (kN) M (KN.m) |A(m) |B(m) H (cm)

S1 356.99 4.73 15 15 30

S2 44481 1.35 15 15 30

S3 451.68 4.45 2 2 40

S4 371.58 0.89 15 15 30

S5 955.45 4.92 2.5 2.5 50

S6 | 1080.97 |8.81 2.5 2.5 50

S7 1135.05 | 241 2.5 2.5 50

Tableau.VI1.13.Dimensionnement des semelles isolées.

Remarque : Il n’ya pas de chevauchement entre les semelles.

Les vérifications des contraintes des semelles isolées sont données dans le tableau suivant :

106




Chapitre VI Les fondations

N (kN) M (kKN.m) | omoy | omoy < gsol
S1 | 356.99 4.73 0.16 Oui
S2 | 44481 1.35 0.19 Oui
S3 | 451.68 4.45 0.11 Oui
S4 | 371.58 0.89 0.16 Oui
S5 |955.45 4.92 0.19 Oui
S6 | 1080.97 8.81 0.17 Oui
S7 | 1135.05 241 0.18 Oui

TableauV|1.14.Vérification de la contrainte.

V1.4.4.b.Ferraillage des semelles isolées :

N (kN) | M (kN.m) Méthode des bielles Aa (cm?) | Ab (cm?)
e0aeLu<A/18 | eObgLu<B/18
S1 |356.99 |4.73 C.V C.V 9.26 9.26
S2 | 444381 1.35 CV CV 11.31 11.31
S3 |451.68 |4.45 C.V C.V 13.26 13.26
S4 37158 |0.89 C.V C.V 9.43 9.43
S5 95545 |4.92 C.V C.V 29.92 29.92
S6 | 1080.97 | 8.81 C.V CV 33.98 33.98
S7  1135.05 |2.41 CVv CV 35.42 35.42
TableauV1.15.Ferraillage de semelles isolées a I’ELS.
N (kN) | M (kN.m) Méthode des bielles Aa (cm?) | Ab (cm?)
e0aeLu<A/18 | eObgLu<B/18
S1 |490.18 |6.49 C.V C.V 6.84 6.84
S2 61058 |1.81 C.V C.V 8.35 8.35
S3 |509.99 |1.21 C.V C.V 6.96 6.96
S4 |620.60 |6.79 C.V C.V 8.62 8.62
S5 | 1312.42 | 6.65 C.V C.V 17.95 17.95
S6 | 1490.67 | 12.28 CV CV 20.47 20.47
S7  |1567.34 |3.36 CV CVv 21.37 31.37
TableauV1.16.Ferraillage de semelles isolées a I’ELU.
On garde le ferraillage a I’ELS.
Récapitulation
Aa (cm?) Ab (cm?) Sa(cm) | Sh (cm)
S1 |10HA12=11.31 10HA12=11.31 15 15
S2 12HA12=13.57 12HA12=13.57 12.5 12.5
S3 13HA12=14.70 13HA12=14.70 15 15
S4 10HA12=11.31 10HA12=11.31 15 15
S5 20HA14=30.79 20HA14=30.79 12.5 12.5
S6 23HA14=35.41 23HA14=35.41 11 11
S7 25HA14=38.48 25HA14=38.48 10 10

TableauV1.17.Ferraillage de semelles isolées er leur espacement.
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Vérification des longueurs de scellement :

Les contraintes admissibles d’adhérences :ts = 2.8 Mpa

d.fe
La longueur de scellement est égal & :[S =
4TS
A(m) | B(m) Ald(cm) | Ls(cm) | Ls>A/4

S1 |15 1.5 37.5 42.85 | oui
S2 |15 15 37.5 42.85 | oui
S3 |2 2 50 42.85 | non
S4 |15 15 37.5 42.85 | oui
S5 |25 2.5 62.5 50 non
S6 |25 2.5 62.5 50 non
S7 |25 2.5 62.5 50 non

TableauV1.18.Vérification de la longueur de scellement.

Pour les semelles S1, S2, S3, S4 les barres sont prolongés jusqu’aux extrémités et comportent des
crochets et pour les semelles S3, S5, S6, S7 les barres sont prolongés jusqu’aux extrémités mais ne

comporte pas de crochet.

V1.5.Ferraillage des voiles périphériques :

Au niveau du sous-sol, on a un voile périphérique continu, entre le niveau des fondations et le
niveau de base, il constitue une vraie boite rigide, ce voile doit avoir les caractéristiques minimales

ci-dessous:
v' Epaisseur > 15cm.
v' Les armatures sont constituées de deux nappes.

v" Le pourcentage minimum des armatures est de 0.1 % dans les deux sens (horizontal et

vertical).

V1.5.1.Hypothese de calcul :

Le voile est sollicité en flexion composée, sous I'effet de poussé des terres et les efforts, la terre est

pleine et horizontale, et le frottement entre le voile et remblai est négligeable.

V1.5.2.Méthode de calcul :

Le ferraillage se fera a I'état limite ultime de résistance (situation durable ou accidentelle), sous les
effets les plus défavorables sur une bande de 1m. Les efforts sont directement tirés du
Sap2000.Nous déduisons les sollicitations les plus défavorables, en se basant sur les trois cas

suivants:
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= 1°" cas : (Mmax; Ncorr).
= 2°™cas: (Nmax ; Mcorr).

= 3*Mcas: (Nmin ; Mcorr).

% La pousse horizontale due au poids des terres:

1
P=>k v.H?
S K.Y

v: poids volumique des terres.

H: hauteur du voile.

ka: coefficient de poussée : |k, = tg? (4 5

®: angle de frottement interne.
D'apreés le rapport de sol, on a:

® =20°
v =19 kN/m®.
H=3m.
Mur droit 1=0

AR NI N NN

Terrainplat f =0

k. -tg? (@—@}0490
a 4 2

Donc: P = %x 0.490x19 (3 = P = 41.89kN/m

Les efforts et les sections d'acier adoptées sont résumés dans le tableau suivant :

E_Ej

. Achoisi
Section M . Acal Aadopt
Etage Cas | N (kN Situat
g (cm) (kN) (KN.m) (cm2) zcmz) (cm?)
1er | 154.75 | 33.78 DUR 7.5
Sous- ome ACC 2x
sol 15 2 627.37 | 0.25 7.5 9.24 (6HA14=9.24)
3eme | 209.11 | 0.25 ACC |75

Tableau.V1.19.Calcul des armatures du voile périphérique a I’ELU.
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V1.5.2.a. Vérification des contraintes a ’ELS :

a Nser Meser A os(Mpa)
Bage  \emy |any) | avm) | cmy) | 2MPR)
Sous-sol | 015 | 11252 | 2501 | 4618 |88 191.2

Tableau.V1.20.Vérifications des armatures du voile périphérique a I’ELS.

VI1.5.2.b. Vérification de la contrainte de cisaillement :

Bo=100 cm d=125 cm Vu=59.6 kN

f
B _0.07-£28 0752 _1.16MPa
u”bd Tu 15 15

T, =045Mpa< T,

V1.6. Les longrines :

V1.6.1.Introduction :

Les longrines sont des poutres longitudinales reposant sur le sol, elles sont situées juste au dessus
des semelles. Elles servent a solidariser les points d'appuis d'un méme bloc, tendant a s'opposer au
déplacement relatif de ces points d'appuis dans le plant horizontal. Elles transforment I'effort

normal provenant par les charges et surcharges en un effort de traction.

V1.6.2.Prédimensionnement :

Pour un sol de fondation de catégorie (S2) et (Ss), les dimensions minimales de la section

transversale des longrines sont (25 x 30) cmz2.
On adopte : (b x h) = (30 x 40) cm2.

V1.6.3. Sollicitations :

Les longrines doivent étre calculées pour résister a la traction sous Il'action d'une force " F " égale

a: F:EZZO kN
a

N: effort normal a la base du poteau le plus sollicité.
o : coefficient de site en fonction de la zone sismique.
Dans notre cas : a =12 (ZONE IlIB; SITES; )
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V1.6.4.Ferraillage

a) A I'état limite ultime:

Les armatures longitudinales sont données par:

N
Az
10,

Ona: Ny=1567.34 kN

3
Alors: A > 1567.34.107 =450.38 mm 2
u 348x10

Donc : A=4.50 cm?

b) condition de non fragilité: (CBA 93) :

Bf
128 Alors : AzM:AzG.chZ

f 400

e

A=

c) Etat limite de service: (CBA 93) :

La fissuration est considérée comme préjudiciable.

— 12 _ : _
0.= mln[g f 110/ f J =202MPa  Avec : Nser = 1135.05 KN

3

1135.05.10

. >—:
Alors: A o> 10% 202 5.61cm?

d) Section minimale donnée par le RPA 99:

A, 206%B
Alors: A\ > 0.6%x (30x40) = A, =720t

e) Résultats:
A=max [Au,Aser,Arpa,Acsa]=7.2cm?

On adopte : A=6 HA 14 =9.24 cm?
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f) Armatures transversales:

¢ 14
> —=—= .
01273 =3 4.6 mm

On adopte : (pt =8 mm

g) Espacement:

St = min [20cm;15(|)|} = min [20cm; 21cm]

Onadopte : St=15cm.

3HA14
// /_/ P
, ./ i'
= ,| Cadre@8
<t
o Som— o
% \ N 3HA14
30

Fig.V1.7.Ferraillage de la longrine.
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VIIl.1.Introduction :

L'isolation parasismique est une stratégie de protection parasismique non traditionnelle. Elle
consiste a interposer entre la superstructure et les fondations (ou un sous-sol) des appareils
d'appui, appelés aussi isolateurs car ils isolent partiellement la construction des secousses du
sol. Les déplacements imposés a la construction par le séisme se localisent principalement au
niveau des appuis congus pour les supporter sans dommages. Les déformations de la
superstructure sont ainsi minimisées, de méme que les concentrations de contraintes. La
réduction des charges sismiques au niveau des étages peut atteindre le facteur 5 ou plus. En
outre, la réponse (la réaction) de la construction est fonction des caractéristiques des appuis.
On peut donc chercher a corriger la possibilité de torsion d'ensemble d'un batiment de forme
complexe en faisant coincider le centre de rigidité de I'ensemble des isolateurs avec le centre
de gravité du batiment.

VII.2.Principe d’isolation parasismique :

L’isolation des batiments s’effectue au moyen d’appareils dont la rigidité horizontale est
beaucoup plus faible que celle de la structure. Ces appareils, appelés appuis parasismiques ou
isolateurs, sont placés entre les fondations et la superstructure.une inspection réguliere des
appuis doit étre prévue, ainsi que leur éventuel remplacement.

Les appuis autorisent des déplacements relatifs horizontaux entre la superstructure et les
ouvrages solidaires du sol, donc le découpage de leurs oscillations, qui serait inacceptable.
Les déplacements imposés a la construction par les secousses du sol se localisent
principalement au niveau des appuis, congus pour les supporter sans dommages. Les charges
sismiques sont réduites en raison de ces déplacements, dont I’importance peut étre limitée par
adjonctions d’amortisseurs. La superstructure doit étre suffisamment rigide pour se déplacer
sur des appuis comme un bloc quasi indéformable. C’est ce comportement qui prévient les
dommages. Par ailleurs, le sol d’assise doit étre suffisamment ferme afin que les appuis ne

subissent pas de tassement différentiel.
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Fig.VII1.1.Différentes localisations des appuis parasismiques.

VI11.3.Types d’appuis :

Plusieurs types d’appuis existent. Deux sont actuellement employés :
% Appuis a élastomere fretté (caoutchouc ou néoprene) : les déplacements horizontaux
sont obtenus par la distorsion de I’élastomere.
s Appuis glissants : le glissement se produit a I’interface de deux plaques ou a I’intérieur

d’un appareil d’appui a surface de glissement concave.

I I fl fl
%E% %%
e ——

e Y ——
e |
g /=j
g )=I
g gf
=

SO SO hors tiicme
- B

Fig.VI1.3.Appuis glissant hors et sous seisme.
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VI1l.4.comparaison :

VI11.4.1.Modélisation :

¢+ Structure a base isolée :

Un modeéle 3d de la structure a été établi sur le logiciel SAP2000 en prenant en compte le fait
que la structure est isolée pour reprendre au mieux le comportement de celle si en cas de
seisme.les isolateurs élatiques sont localisés notament au niveau Z=-0.89m juste au dessus des
poteaux du sous-sol,quand aux appuis glissants ils sont localisés au a Z=-3.27m au niveau de
poteaux de la cage d’escalier ; donc au dessus des semelles.les calculs ont été fait sur la base

du reglement Italien(construction parasismique).

Fig.VI1.4.Modéle 3d de la structure isolée.

«» Structure a base fixe :

Un modele 3d a été établie sur le logiciel de calcul SAP2000 ; cette fois si contrairement a la
structure isolée a la base on a des encastrements .Tous les calculs concernant ce modéle sont

donc conforme au reglement parasismique algérien (RPA).
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Fig.VI1.5.Modéle 3d de la structure a base fixe.

La différence entre les deux modeles réside notament a la base car la structure isolée a des
appuis élastiques a sa base qui sont modélisés alors que le deuxiéme model est encastrée a sa

base.

VI11.4.2.section de élements poutres et planchers:

A.structure ioslée :

++ Section des poteaux :
-Sous-sol(55x55) cm
-RDC et 1*" (40x40) cm
-2¢Me (30x30) cm

«» Poutres :
-(70x40) cmen Té
-(50x40) cm en Té

+« Epaisseur des elements shells
-Plancher(20+5)cm

-Voile périphérique 18cm
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20

- 30 o

Fig.V11.6.Sections des poutres.

B.Structure a base fixe:

% Poteaux
-Sous-sol(55x55) cm
-RDC et 1°" (40x40) cm
-2°™M¢ (30x30) cm
% Poutres :
-Principale (30x50) cm rectangulaire
-Secondaire(30x40) cm rectangulaire
¢+ Epaisseurs des elements shells
-Plancher(20+5)cm

-Voile périphérique+voile de contreventement 15cm

A ce niveau la diffférence réside notamment au niveau du voile périphérique.En effet pour la

structure isolée les voiles du sol ne monte pas sur toute la hauteur du sous-sol contrairement a

la structure a base fixe ; cela est due au comportement de la sructure lors d’un séisme car la

strcture a base isolée doit étre capable de se déplacer sans entrainer dans ces déplacements des

éléments non isolée.
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VI11.4.3.disposition des isolateurs :
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Figll.7.Disposition des apuis élastiques.
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semelle
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COUPE C-C

Fig.11.8.Dispostions des apuis glissants.

VI11.4.4 Reponse spectrale :

A.Strucure a base isolée :

Conformément au reglement italien appliquée concernant les structures isolées la reponse

spectrale obtenue est la suivante suivante :

14

121 \

oL\

038
/ \ —Se(BCE)

TN

02
0,0
0,00 050 1,00 1,50 2,00 2,50 3,00

Fig.VI1.9.Réponse spectrale de la structure isolée.
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B. Structure a base fixe :

Conformément au reglement Algérien appliquée la reponse spectrale obtenue est la suivante

suivante :

[TT11 Tt -

Fig.VI11.10.Réponse spectrale de la structure a base fixe.

On remarque que la structure isolée n’a pas le méme spectre de réponse que la structure a
base fixe. A T=0s on a une accélération de 0.4 pour la structure a base isolée et une
accélération de 2.45 pour la structure a base fixe, logique vu que la structure isolée enregistre
moins de déplacement que la structure a base fixe a cause des isolateurs donc la vitesse

d’oscillations sont légerement réduites.

VI11.4.5.comportement de la structure :

A. Structure a base isolée :

La periode fondamentale est de T=1.96s,au 1°" ,2°™ et 3*™ mode on a une translation suivant

X et y ;avec une dissipation de 1’energie de plus de 90% au 2°™ mode.
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e o e e e e — | —

Fig.VI11.11.Comportement d’une structure isolée lors d’un séisme.

B. Structure a base fixe :

La période fondamentale est de T=0.352s,au 1% et 2°™ mode on a une translation
respectivement suivant la direction X et Y quand au 3°™ mode on a une rotation autour de

I’axe Z.

Fig.VI1.12.Comportement d’une structure a base fixe lors d’un séisme.
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Les résultats obtenus montrent que I’effet du systéme d’isolation est d’assouplir le batiment
par le rallongement de la période fondamentale de la structure & une valeur plus grande par
rapport a celle obtenue pour la structure encastrée. Cette période est rallongée de 5 fois ce qui

permet d’éviter 1’effet de résonnance avec le sol. Les dégats 0ccasionnés pour la structure a

base isolée sont trés important par rapport a la structure isolée.

VI1.4.6.Férraillage des éléments :

A.structure isolée

POTEAU NIV -3.4 0.00 | NIV 0.00 +3.40 | NIV 3.40 +6.80 | NIV 6.80 +1020
C7 8T32+8T20 8T20+8T14 8T14+8T12 8T14

Cl4 8T32+8T16 8T20+8T14 8T14+8T12 8T14

C10 16T25 16T16 16T14 4AT16+4T14
C12 12T25+4T16 8T16+8T14 | -----mmmmemmm | memmmemeees
Ci11 4T32+12T16 8T16+8T14 8T16 4T14+4T12
C2 4T32+12T16 12T16+4T14 8T16 8T12

C3 4T32+12T16 8T16+8T14 12114 | -
C8 4T32+12T16 12T16+4T14 8T16 | —=meemeeeeee-
C15 4T32+12T16 12T16+4T14 8T16 4T16+4T14
C18 16T20 8T20+8T16 16T14 8T16

C13 16T14 8T20+8T14 8T16 8T16

C5 16T14 8T16+8T14 8T16 8T12

C21 8T14 16T16 8T16+8T14 | ------------
C17 8T14 8T16+8T14 8T16 8T14

C1 8T14 16T14 8T16 8T12

C4 8T14 16T14 8T16 | ===
C26 8T14 16T16 8T16 4T14+4T12
C23 8T14 16T16 4T16+8T12 4T14+4T12
C25 8T14 16T16 8T16 4T14+4T12
C24 8T14 16T16 4T16+8T12 8T14

C19 8T14 8T16+8T14 8T16 4T14+4T12

Tableau.VI1.1.Ferraillage des poteaux pour chaque niveau.
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¢ Les poutres

10T12
[ Double Cadre T8 L=100
4 Cadre 18 L=185
4Q
5114
' 7Q '
Fig.VI11.13.Ferraillage des poutres aux appuis.
7T12
o T 1 ]
— | Double Cadre T8 L=100
Cadre T8 L=185
40 /_d
3114+2T14
70 "

e

1

Fig.VI11.14. Ferraillage des poutres en travée.

B. Structure encastrée a la base :

«» Poteaux :

Poteaux (cm) Section (cm?)

55%55 12HA20
40x40 8HA20
30x30 8HA16

Tableau.VI1.2. Férraillage des poteaux.
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« Poutres :

-Principales i _ i

o | niveau | Position | Section

S |terrasse | travée | 3HA14

I appui | 3HA16

g étage |travée |3HA14

- appui 3HA16

o |terrasse | travee | 3HAl4

= appui | 3HA14

étage |travée |3HA14

appui 3HA14

Tableau.V11.3.Ferraillage des poutres principales.

-Secondaires

@ | niveau | Position | Section
g terrasse | travée | 3HA14
IS appui | 3HA14
g étages | travée | 3HA16
- appui | 3HA16
o | terrasse travée | 3HA14
= appui | 3HA14
étages | travée | 6HAL6
appui | 3HA16

Tableau.VI1.4.Ferraillage des poutres secondaires.

On remarque la que la structure isolée a un ferraillage vraiment dense au niveau des poteaux
par rapport a la deuxiéme. Cette différence est due au fait que la structure isolée en cas de
séisme doit se déplacer comme un bloc quasi indéformable, car c’est ce comportement qui

prévient les dommages.
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V1.7 Efforts dans les appuis:

% Appuis élastiques

Les efforts dans les appuis sont présentés dans les tableaux suivants :

Ligne situation P (kN) V2 (kN) V3 (kN) U2 (m) U3 (m)
L10 Acc 739.65 144,98 42.2 0.289 0.084

L10 Acc 587.39 50.12 137.49 0.10 0.2749
L12 Acc 493.83 226.46 78.47 0.3019 0.1046
L23 Acc 78.37 59.79 161.03 0.1195 0.3220

Tableau.VI1.5.Efforts et déplacements dans les appuis a élastomere.

ligne situation P (kN) R2(m) R3(m)
L10 durable 732.59 6E-4 1E-4
L14 durable 581.95 3E-4 2E-4
L16 durable 821.89 3E-4 5E-4

Tableau.VI1.6.Rotation des appuis élastiques.

N° de I’élément | situation Mx (KN.m) | My (KN.m) | Mz (kN.m)
1 Acc 1615.79 2919.95 828.85
3 Acc 1882.36 12594.24 554.82
42 Acc 1045.74 1138.28 206.25
17 Acc 1296.72 3616.92 1485.62
Tableau.VI1.7.Moments des appuis élastiques.
¢+ Appuis glissants
point situation | U1(m) U2 (m) U3(m)
43 Acc 0.0003 0.023 0.089
44 Acc 0.0005 0.072 0.2382
45 Acc 0.0005 0.2305 0.0083
46 Acc 0.005 0.0787 0.2463
Tableau.VI11.8.Déplacements des appuis glissants.
point situation | P (kN) V2 (kN) V3 (kN) | M2 (kN.m) | M3 (kN.m)
46 Acc 417.47 -6.40 -2.26 0.00 0.00
43 Acc 322.40 1.96 6.78 0.00 0.00
44 Acc 635.36 -0.02 0.01 0.00 0.00
45 Acc 504.39 -1.94 -6.66 0.00 0.00

Tableau.VI11.9.Efforts et moments dans les appuis glissants.
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On remarque que les déplacements des appuis est vraiment énormes et une concentration des
efforts a ces niveaux contrairement a la structure non isolée.les appuis glissants se trouvant
sous les escaliers quand a eux ont moins d’efforts par rapport aux appuis élastiques. D’apres
les résultats les rotations autours des axes sont quasi nuls contrairement a la structure a base

isolée ce comportement prévient les dégats infliger a la structure.

V11.8.Mise en ceuvre des appuis :

Le levage des isolateurs se fait avec une grue. Les réglages, 1’alignement, le calage et le
vissage des boulons se font manuellement.la pose des isolateurs est tres délicate de elle

requiére un suivi de pres.

V11.9.Avantages des appuis parasismigues :

Les appuis parasismiques ont beaucoup d’avantages :

X/

» Le niveau de protection pouvant étre obtenu est trés supérieur .les ouvrages restent
normalement opérationnels méme apres les séismes violents alors que la résistance des
constructions non isolées peut parfois étre précaire. Les dégats aux éléments non
structuraux et aux équipements, qui représentent qui représentent considérable (dans le
cas des hopitaux par exemple), sont faibles ou nuls.

¢ La réduction des charges sismiques permet de calculer la structure en hypothese de

comportement élastique. Ce calcul est bien métrise et plus fiable que celui des
constructions habituellement susceptibles de subir des déformations plastiques, qui
font I’objet d’hypothéses approximatives.

% La structure étant élastique c'est-a-dire sans déformations permanentes, la dégradation

progressive de la construction est évitée.

% Les appuis restent en principe intacts aprés un séisme et sont opérationnels vis-a-vis de

nouvelles secousses (répliques par exemples).

*+ Les inconvénients liés a une forme asymétrique des batiments ou a leur complexité

formelle ou structurale sont limités, car le comportement d’une construction sur

isolateurs dépend principalement de la distribution de la rigidité de ces derniers et non

plus de celle de la structure.
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VI11.10.Inconvénients des appuis parasismiques :

Les isolateurs peuvent étre un probléme notamment :

R/
L X4

X/
°e

X/

Pour tous les ouvrages traversant le niveau des appuis (escalier, tuyauterie,...) ou
reliant le batiment avec des abords immédiats (résecaux marches extéricures,...)
doivent étre congus de maniére a toléré sans dommages les déplacements relatifs de la
structure et des fondations. Ces mesures sont particulierement importantes dans le cas
des réseaux de gaz, et de protection contre I’incendie.

Les joints de séparation éventuels entre deux batiments ou parties de batiment sur
isolateurs nécessitent des largeurs importantes en raison des déplacements de chaque
bloc, pouvant atteindre des valeurs décimétriques. Un  découplage des blocs
fractionnés permet de réduire la largeur des joints.

Les transformations ultérieures de la structure, des cloisons, des fagades et d’autres
éléments lourds ou rigides ne doivent pas étre effectues sous peine d’entrainer des

problemes car les isolateurs sont dimensionnés en fonction de la structure.

VII1.11.Incidence sur le colt :

L’isolation parasismique augmente en général le prix de revient des batiments mais elle offre

une protection supérieure a la protection réglementaire. Mai s attention dans le cas ou le

batiment comporte beaucoup d’étages alors les batiments isolées sont dans ce cas plus

économiques que ceux dont la protection est assurée par des moyens classiques.
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Conclusion:

L’objectif de ce travail est de mettre en valeur le role des isolateurs de base sur les batiments et de
déduire les parameétres influents sur le comportement de la superstructure. Ce travail est structuré en
deux grandes parties a savoir la premiére partie portant sur la conception d’une structure non isolée,
la deuxiéme partie qui est une étude comparative entre les deux structures a savoir celle sur appuis
élastiques et celle encastrée a sa base du point de vue résistance, économie, stabilité, facilité de mise
€n ccuvre.

L’isolateur capte les déformations et filtre les accélérations de sorte que la superstructure isolée se
déplace essentiellement selon un mode rigide subissant de faibles accélérations et presque pas de
déformations. Par conséquent, les forces d’inertie transmises aux ¢éléments de fondations sont
limitées par rapport a la capacité élastique de tels eéléments. Ce comportement se traduit par la
limitation des dommages subis par la superstructure et les éléments de fondation et par la
préservation de la fonctionnalité de la structure apres le séisme.

L’isolation a la base repose sur un principe qui exige que si la période de vibration augmente
suffisamment et s’¢loigne de la période d’excitation prédominante du tremblement de terre, les
accélérations transmises a la structure (et par conséquent les forces d’inertie) sont considérablement
réduites. En revanche, I’augmentation de la période engendre des déplacements plus importants
concentrés au niveau de 1’isolateur. La réponse des structures isolées par un seul type d’isolateur,
est caractérisée par des avantages et des inconvénients. A ce propos, l’introduction d’une
combinaison intelligente des différents types d’isolateurs entre I’infrastructure et la superstructure
d’un batiment, est considérée la meilleure solution. Il faut noter que 1’utilisation des isolateurs doit
étre faite pour des batiments de grande importance ou vitale tels que les hoépitaux, caserne de
pompiers et autres batiments stratégiques devant rester opérationnels aprés un séisme. L’évolution
dans le domaine du génie parasismique devrait étre suivie par une adoption de cette nouvelle
technique dans les futurs réglements parasismiques Algériens. Enfin, la technique d’isolation
parasismique est une alternative admise de conception pour la réduction des risques des
tremblements de terre ainsi que pour la réalisation d’une performance sismique supérieure pour les
structures nouvelles et existantes malgré les inconvénients que ce systémes comporte il a plus
d’avantage en terme de protection de vie humaine et matériels que les systemes de protections

classiques utilisée.
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