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Introduction

Le génie civil est un domaine spécialisé et tres vaste et qui regroupe la construction des
divers ouvrages; ponts, barrages, de systemes hydrauliques urbains (égouts et
approvisionnement en eau potable), routes, gestion de I'environnement (traitement des
eaux usées, gestion des déchets) et l'arpentage (mesurage des terrains). Il s'agit du
domaine de l'urbanisme dont la fonction est de construire et d’'une maniere plus
générale, de mettre en ceuvre les décisions d’aménagement du territoire. On observe
deux grands domaines au sein du génie civil :

% le batiment

¢ les travaux publics
La démarche de la conception d'un ouvrage est sensiblement différente suivant qu'il
s’agit d’'un batiment, d’'un ouvrage d’art ou d’'une construction industrielle cependant la
nécessité de la présence d’ingénieur et de I'architecte est importante.
Tout ouvrage en génie civil doit étre calculé par un ingénieur civil qui s’occupe de la
réalisation, de la stabilité de I'ouvrage, de la sécurité publique qui est la plus importante
et de 'économie qui sert a diminuer les colts du projet.
L’objectif principal de l'ingénieur quel que soit sa spécialisation, repose sur deux
concepts clés : I'évaluation des charges et la résistance des matériaux. Aussi réduire
le risque sismique a un niveau minimal et faciliter 'exécution de 1'ouvrage en adoptant
une conception optimale qui satisfait les exigences architecturales et les exigences de
sécurité.

L’Algérie se situe dans une zone de convergence de plaques tectonique, donc elle se
représente comme étant une région a forte activité sismique, c’est pourquoi elle a de
tout temps été soumise a une activité sismique intense. Pour cela, il y a lieu de respecter
les normes et les recommandations parasismiques qui rigidifient convenablement la
structure.

Les ingénieurs disposent actuellement de divers outils informatiques et de logiciels de
calculs rapides et précis permettant le calcul de divers ouvrages en un moindre temps.

Dans le cadre de ce projet, nous allons procéder au calcul d’'un batiment en béton armée
et pour la construction de ce dernier, on distingue deux grandes familles de travaux :

+ Le GROS (EUVRE : C’est la réalisation des éléments de la structure. Dans cette
premiere partie, on retrouve : Le terrassement, les fondations, la magonnerie et la
charpente.

Ces travaux s’effectuent dans un ordre chronologique, on commence par le bas de
la construction (les fondations) pour terminer par le haut (le toit).

Le SECOND (EUVRE : ce sont les travaux d’aménagement de l'intérieur de la
structure, de finition, d’installation des éléments permettant a la structure de
fonctionner. On retrouve : la couverture, la platrerie, les menuiseries intérieures
et extérieures, les revétements de sol (carrelage...), I'électricité, la plomberie, le
sanitaire, le chauffage, les peintures et les enduits extérieurs.
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Ce projet de fin d’étude, va nous permettre de mettre en pratique toutes nos
connaissances acquises durant notre cycle de formation d’ingénieur, d’approfondir nos
connaissances en se basant sur les documents techniques et réglementaires, de mettre
en application les méthodes de calcul récentes, et de mettre en évidence les principes de
base qui doivent étre pris dans la conception des structures des batiments.



Conclusion

Ce projet que nous avons mené nous a permis d’appréhender la complexité du domaine
du génie civil, notamment par la découverte des multiples notions mises en jeu, du
reglement parasismique et de son application.

Notre travail s’est inscrit en premier lieu dans une démarche de conception a partir des
plans architecturelles. Il a été nécessaire de bien lire et savoir extraire les points
essentiels dans les plans. Et on seconde lieu nous sommes intéressée au
dimensionnement et a la modélisation de la structure en utilisant un logiciel de calcul
outil devenue indispensable pour I'étude des ouvrages en béton armé dans le quelle on a
tirés toutes les données nécessaires a fin d’accomplir les calculs et les vérifications des
différents éléments de la structure porteuse

Cependant le passage d’'une étape a une autre n’était pas si abordable en tant que des
étudiantes qui vont élaborées leur premier projet mais en parallele toute difficulté
rencontrée est un plus pour nous qui nous aidées a mieux connaitre notre secteur

En scrutant se domaine on a déterrées ces points :

% L’ingénieur doit étre un concepteur pour prendre des décisions tout au long de
son étude et avoir toujours a I'esprit, la sécurité et I'’économie

% Le génie civil est un métier ou les déplacements sont tres fréquentes d’ou
L’ingénieur civil doit se montrer tres adaptable et mobile.

¢ Bien choisir les matériaux a utiliser a fin d’assurer la stabilité de I'ouvrage
% l'ingénieur recommande un ferraillage unie a fin de facilité la tache de I'ouvrier
¢ Le ferraillage par zone est un facteur économique

% Un ingénieur civil ne doit pas se méfier des utiles informatiques

Notons enfin d’un point de vue personnel L’élaboration de ce travail, fut une tres bonne
expérience, nous a apporte que des satisfactions, Nous avons ainsi appris au cours de ce
mémoire des nouvelles facons de travailler tout en mettant en application ce qui nous a
été enseigné a 'université durant les cinq ans, et d’approfondir les connaissances d’'une
part, et de préparer notre intégration a la vie professionnelle d’autre part, mais Il est
important de signaler que nous sommes bien conscients que beaucoup reste a faire pour
arriver a étre des bonnes ingénieurs, seul le travail et la volonté pourront nous aider a
atteindre cet objectif .
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Introduction

Le génie civil est un domaine spécialisé et trés vasteet qui regroupe la construction des
divers ouvrages; ponts, barrages, de systemes hydrauliques urbains (égouts et
approvisionnement en eau potable), routes, gestion de I'environnement (traitement des
eaux usées, gestion des déchets) et l'arpentage (mesurage des terrains). Il s'agit du
domaine de l'urbanisme dont la fonction est de construire et d’'une maniere plus
générale, de mettre en ceuvre les décisions d’aménagement du territoire. On observe
deux grands domaines au sein du génie civil :

% le batiment

¢ les travaux publics
La démarche de la conception d'un ouvrage est sensiblement différente suivant qu’il
s’agit d’'un batiment, d’'un ouvrage d’art ou d’'une construction industrielle cependant la
nécessité de la présence d’ingénieur et de I'architecte est importante.
Tout ouvrage en génie civil doit étre calculé par un ingénieur civil qui s’occupe de la
réalisation, de la stabilité de I'ouvrage, de la sécurité publique qui est la plus importante
et de 'économie qui sert a diminuer les colts du projet.
L’objectif principal de l'ingénieur quel que soit sa spécialisation, repose sur deux
concepts clés : I'évaluation des charges et la résistance des matériaux. Aussi réduire
le risque sismique a un niveau minimal et faciliter I'exécution de l'ouvrage en adoptant
une conception optimale qui satisfait les exigences architecturales et les exigences de
sécurité.

L’Algérie se situe dans une zone de convergence de plaques tectonique, donc elle se
représente comme étant une région a forte activité sismique, c’est pourquoi elle a de
tout temps été soumise a une activité sismique intense. Pour cela, il y a lieu de respecter
les normes et les recommandations parasismiques qui rigidifient convenablement la
structure.

Les ingénieurs disposent actuellement de divers outils informatiques et de logiciels de
calculs rapides et précis permettant le calcul de divers ouvrages en un moindre temps.

Dans le cadre de ce projet, nous allons procéder au calcul d’'un batiment en béton armée
et pour la construction de ce dernier, on distingue deux grandes familles de travaux :

+ Le GROS (EUVRE : C’est la réalisation des éléments de la structure. Dans cette
premiere partie, on retrouve : Le terrassement, les fondations, la magonnerie et la
charpente.

Ces travaux s’effectuent dans un ordre chronologique, on commence par le bas de
la construction (les fondations) pour terminer par le haut (le toit).

Le SECOND (EUVRE : ce sont les travaux d’aménagement de l'intérieur de la
structure, de finition, d’installation des éléments permettant a la structure de
fonctionner. On retrouve : la couverture, la platrerie, les menuiseries intérieures
et extérieures, les revétements de sol (carrelage...), I'électricité, la plomberie, le
sanitaire, le chauffage, les peintures et les enduits extérieurs.
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Ce projet de fin d’étude, va nous permettre de mettre en pratique toutes nos
connaissances acquises durant notre cycle de formation d’ingénieur, d’approfondir
nosconnaissances en se basant sur les documents techniques et réglementaires, de
mettre en application les méthodes de calcul récentes, et de mettre en évidence les
principes de base qui doivent étre pris dans la conception des structures des batiments.
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(’/[m;aitra I: }arésantlktian de Lou Vrage

I-1:INTRODUCTION

Comme tout ouvrage avant sa réalisation on se soucie de connaitre sa geométrique (nombre
d’étage, sa forme ...), sa zone d’implantation et les caractéristiques mécaniques des matériaux
utilisés. Afin de bien présenter 1’ouvrage, et défini chaque élément de la structure.

1-2:PRESENTATION DE L’OUVRAGE

L’ouvrage qu’on va étudier dans ce projet de fin d’étude est un batiment a usage d’habitation
en (R+5+2sous sol). Ce dernier est constitué d’une structure mixte en béton armé (portiques
et voiles) et présente une charpente en bois qui lui sert de toiture. Le projet nous a été confie
par un bureau d’étude dans un cadre pédagogique.

Il sera implanté a TIGZIRT (sur I’axe du lycée centre-ville) dans la wilaya de T1ZI OUZOU
qui est considérée d’aprés le réglement parasismique algérien comme zone de moyenne
sismicité, c'est-a-dire, (zone,Ila)

Cet ouvrage se compose de :

Un sous-sol (RDC bas) a usage de commercial,
2°Msous-sol (1% étage) a usage de service,
RDC haut et les 05 étages a usage d’habitation,
Une cage d’escalier,

Une charpente en bois.

* & & o o

Dans le cadre de cette étude, on a utilisé le logiciel de calcul par éléments finis ETABS pour
faire le calcul statique et dynamique des éléments structuraux. Nos calculs sont vérifiés
suivant le réglement en vigueur de RPA99(version 2003), les réglements du béton aux états
limites CBA, les régles techniques de conception et de calcul des ouvrages et constructions en
béton armé suivant la méthode des états limites BAEL 91 et Charges et surcharges
d’exploitation DTR-BC-22.

I-3:LES CARACTERISTIQUES GEOMETRIQUES DE L’OUVRAGE

L’ingénieur en génie civil est tenu & respecter au mieux la conception de I’architecte,
autrement dit, a ne pas modifier les caractéristiques géométriques de 1’ouvrage qui sont les
suivantes :

Hauteur totale du batiment : 25,49 m.
Hauteur du RDC haut et I’étage courant : 2,98 m.
Hauteur du lersous-sol (RDC bas commerce) : 4,55 m.
Hauteur du 2émesous-sol (1% étage service) :3,06 m.
Longueur du RDC bas (commerce) et 1* étage (service) :19,70 m.
Largeur du RDC bas (commerce) et le 1% étage (service): 14, 95 m.
Largeur du RDC haut et I’étage courant : 16,95m
Longueur du RDC haut et I’étage courant : Grande : 22,72m
Petite : 20,20m

*® & & O ¢ o o o
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(’/[m;aitra I: }arésantlktian de Lou Vrage

-4 : LES ELEMENTS DE L’OUVRAGE

1-4-1:Ossature

Ossature ou structure est le squelette d’un batiment. Elle supporte les poids dus a la structure
elle-méme aux charges d’exploitation (poids de personnes du mobilier et des équipements)
aux charges climatiques (neige et vent) et éventuellement sismiques, ces charges sont portées
jusqu’a au sol par les fondations.

L’immeuble qui fait ’objet de notre étude est composé de :

¢ Poteaux et poutres formant un systeme de portiques destinés a reprendre
essentiellement les charges et surcharges.

¢ Un ensemble de voiles (refends) disposés dans les deux sens (longitudinal et
transversal), constituent d’un systéme de contreventement assurant la rigidité et la
stabilité¢ de I’ouvrage.

I-4-2 : Les planchers

Les dalles, ou planchers sont les éléments porteurs les plus courants et les plus importants
dans la construction des batiments.

lIs offrent une surface plane sur laquelle il est possible de circuler ou d'entreposer des
marchandises ou encore sous lesquels il sera possible de s'abriter.

La plupart des constructions font appel & des dalles soit sous formes de dalles en béton
uniquement, soit encore sous forme de planchers mixtes (aciers béton, bois béton).

Les planchers jouent un rdle important, dans la stabilité des constructions aux charges
horizontales (Vent et séisme) ,d’autre part, de reprendre puis transmettre les charges verticales
aux porteurs horizontaux (poutres) qui seront charges dans un second temps de les
retransmettre aux porteurs verticaux (poteaux, colonnes ,voiles et noyaux) lesquels les feront
descendre au sol via les fondations .

Par conséquent, pour la réalisation de notre batiment ou distinguer deux types de plancher
1-Planchers a corps creux

Ils sont réalisés avec des poutrelles préfabriquées (béton armé) placées dans le sens de la
petite portée et des entrevous (ou hourdis) supportant une dalle de compression de faible
épaisseur.

¢ Lespoutrelles
Les poutrelles supportent le plancher et transmettent ses charges a la structure
porteuse. On trouve toute une gamme de poutrelles préfabriquées sur le marché

¢ Les entrevous (hourdis)
Le rdle des entrevous consiste au départ a supporter le poids de la dalle de
compression en phase découpage. Ce sont donc des éléments de coffrage perdu. Mais
on peut aussi leur octroyer un réle d'isolant.
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(’/[m;aitra I: }arésantlktian de Lou Vrage

¢ Latable de compression
Elle a généralement une épaisseur supérieure ou égale a 4 cm. Cette dalle de
compression qui est coulée en place sur les entrevous et les poutrelles doit étre
correctement armee.

2-Les dalles pleines

C’est une dalle réalisé en béton armé uniquement. Elle repose avec ou sans continuité sur
deux ou plusieurs appuis constitués de poutres ou de refends.

La réalisation d’une dalle pleine nécessite la mise en place d’un coffrage sur toute la surface
concernée suite a des contraintes d’ordre architectural pour les balcons et de résistance pour la
salle des machines de I’ascenseur.

I-4-3 : Les escaliers

L’escalier est une construction architecturale constituée d'une suite réguliére de marches et
permet de monter ou de descendre a pied d’un niveau a 1’autre.

Il existe plusieurs types d’escalier en béton armé tel que les escaliers droits, les escaliers
balancés, les escaliers circulaires...etc. Le choix du type d’escalier a retenir dépend d’un
certain nombre de contraintes comme par exemple, ’architecture et la hauteur a franchir.

Par conséquent, notre batiment va comporter un escalier droit a deux volées avec un palier de
repos dans les sous sols et un escalier demi tournant pour les étages courants .

La conception de notre escalier est subordonnée a certaines regles en plus, notre escalier sera
prémuni contre la chute de I’utilisateur a 1’aide d’un garde-corps en bois

I-4-4 : La magonnerie

On appelle maconnerie, 1’ouvrage obtenu par juxtaposition de blocs (briques, agglomérés,
moellons, etc.) généralement assemblés avec un mortier, le plus souvent dans le but de
construire un mur.

Pour la réalisation des magonneries qui comporte notre batiment, on a :

¢ Murs extérieurs
IIs seront réalisés en doubles cloisons de deux briques creuses de 10 cm d’épaisseur
avec une lame d’air de 5 cm (10+5+10).

¢ Murs intérieurs
s seront réalisés en briques creuse de 10 cm d’épaisseur.

I-4-5 : Les voiles

Un voile est une paroi verticale, rigide en béton armé, coulé sur place a l'aide d'un coffrage,
c’est un éelément qui a une importance prépondérante dans la résistance, la rigidité et
I’équilibre de la structure. Il est caractérisé par une forme géométrique spécifique qui lui offre
une importante inertie, grace a laquelle il soulage considérablement les poteaux et les poutres
dans une structure mixte (portiques-voiles).
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I-4-6 : La charpente

La toiture est une charpente en bois constituée de panne, de chevreaux, de liteaux et de tuiles
a emboitements et ¢’est une structure porteuse, dont la fonction et de supporter son poids,
ainsi que les matériaux de couverture.

I-4-7 : Les Fondations

La fondation d’un batiment ou d’un ouvrage est la partiec de ce dernier qui repose sur un
terrain ou sol d’assise et qui transmet a ce dernier toutes les sollicitations (charges et
surcharges combinées) auxquelles ce batiment est soumis par I’intermédiaire de sa
superstructure.

On dit que les fondations font partie de Pinfrastructure d’un ouvrage ou d’un batiment. Leur
choix dépend du type du sol d’implantation et de ’importance de I’ouvrage. On distingue
trois types de fondations : superficielles, profondes et semi profondes.

I-4-8 : Les revétements

Le revétement horizontal est réalisé en platre pour les plafonds et en carrelage pour les sols.
Le revétement vertical est en mortier de ciment pour les murs extérieurs, en platre pour les
murs intérieurs et en céramique pour les murs des salles d'eau.

I-4-9 : Systeme de coffrage
On utilise un coffrage classique en bois pour les portiques, les planchers, et un coffrage
métallique pour les voiles ; de fagon a limiter le temps d’exécution.

1-4-10 : Mur de souténement

Le mur de souténement sera prévu au niveau de I’infrastructure, c’est un ouvrage en béton
armé, il sera calculé pour résister a la poussée des terres.

L’épaisseur minimale exigée par le RPA 2003 est e,,,;, = 25 cm.

Le mur assure un chainage de la structure et forme un caisson rigide et indéformable, il
permet alors de remplir avec les fondations les fonctions suivantes :

¢ Reéaliser I’encastrement de la structure dans le sol.
¢ Limiter les déplacements horizontaux relatifs des fondations.
¢ Transmettre au sol de fondation la totalité des efforts apportés par la superstructure.

I-5: LES ETATS LIMITES

1-5-1 : Définition

Un état limite est un état particulier dans lequel une condition requise pour une construction
(ou 'un de ses ¢éléments) est strictement satisfaite et cesserait de I’é€tre dans le cas de
modification défavorable d’une action
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I-5-2 : différentes états limites
1-Etats limites ultimes (ELU)
IIs mettent en jeu la sécurité des biens et des personnes ils correspondent a 1’atteinte du
maximum de la capacité portante de 1’ouvrage ou de 1’un de ses éléments avant dépassement
par :

¢ Perte de I’¢équilibre statique,

¢ Rupture de section par deformation excessive,

¢ Instabilité de forme (flambement).

2-Etats limites de services (ELS)
Ils sont liés aux conditions normales d’exploitation et de durabilité ils correspondent aux
phénomenes suivants :

¢ Ouverture excessive des fissures,
¢ Compression excessive du béton,
+ Déformation excessive des éléments porteurs.

-6 : LES CARACTERISTIQUES DES MATERIAUX

Les matériaux sont I’ensemble des matiéres et produits consommables mis en ceuvre sur les
chantiers de construction.

Notre batiment sera réalisé avec une multitude de matériaux, mais les deux matériaux les plus
dominants et les plus importants dans la résistance sont le béton et les aciers.

1-6-1 : Le béton

Le béton est un composite hétérogéne qui résulte du mélange intime de ciment, de granulats
(sable et graviers), I’cau de gachage, et de faibles quantités d’adjuvants. Ces constituants sont
dosés de maniére a obtenir, aprés durcissement, un produit solide dont les propriétés
mécaniques peuvent étre trés supérieures a celles des roches naturelles.

Le béton possede une grande résistance a la compression et une faible résistance a la traction.

¢ Ciment
Le ciment est un liant hydraulique qui se présente sous la forme d’une poudre
minérale fine s’hydratant en présence d’eau. Il forme une pate faisant prise qui durcit
progressivement a 1’air ou dans I’eau. C’est le constituant fondamental du béton
puisqu’il permet la transformation d’un mélange sans cohésion en un corps solide

¢ L’eau
De fagon générale, I’eau de gichage doit avoir les propriétés de 1’eau potable. 11 est
exclu d’employer de I’eau de mer, qui contient environ 30 g/l de chlorure de sodium,
pour la fabrication de bétons armés ou précontraints.
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¢ Lesgranulats
Leur taille est comprise entre 0 et 125mm, leur nature et leur forme varient en fonction
des gisements et des techniques de production. Dans un béton les granulats apportent
la consistance, le volume et la résistance. Ils présentent le squelette du béton.

¢ Lesadjuvants
Ce sont de produit chimique qu’on introduit dans le béton frais en faible quantité (4 a
5 % du poids du ciment) pour modifier ou améliorer ses propriétés selon le besoin.
Comme exemple : les plastifiants, les retardateurs ou accélérateurs de prise, les
entraineurs d’aire etc.

I-6-1-1 : Composition d’un béton

Pour déterminer les proportions de ciment, sable, gravier et eau permettant I’obtention d’un
béton aux qualités demandés on doit effectuer 1’étude de composition de béton.

La composition du béton doit étre conforme aux regles du BAEL 91 modifié 99 et le RPA
2003, elle sera déterminée en laboratoire de fagon a avoir une résistance caractéristique de
25MPa. Pour un cas de composition d’un béton ordinaire nécessaire a la réalisation d’ouvrage
qui ne nécessite pas des caracteres sécuritaires trés élevés, on peut retrouver la composition
suivante :

¢ Le dosage courant par un m?3 sera comme suit :

Sable @ 35024400 L
Gravillons :..........ccce...e. 800L

(11711512 | 350 & 400 kg/m®.
Eau de gachage : ............ 170 a4 200 L.

I-6-1-2 : Résistance caractéristique du béton a la compression

Pour I’établissement des projets, dans les cas courants, un béton est défini par la valeur de sa
résistance a la compression a 1’dge de 28 jours dite valeur caractéristique requise (ou
spécifiee). Celle-ci, notée f.,g, est choisie a priori compte tenu des possibilités locales et des
regles de contrdle qui permettent de vérifier qu’elle est atteinte.

Lorsque les sollicitations s’exercent sur un béton dont 1’age de j jours (en cours d’exécution)
est inférieur a 28, on se réfere a la résistance f¢; obtenue au jour consideré ; on peut admettre
en premiére approximation que pour j < 28, la résistance des bétons non traité thermiquement
suit approximativement les lois suivantes :

_ j
f = 276+053) X fog  Pour f.,5 < 40MPa

_ j
f; = 1204095] X f.og  Pour f.,g > 40MPa
Dans tous les cas, la résistance a la compression est mesurée par compression axiale de
cylindres droits de révolution de diamétre 16 cm (section 200 cm?) et de hauteur 32 cm, pour

un granulat de grosseur au plus égale a 40 mm.
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Pour I’étude de ce projet on prendra f.,g = 25 MPa

I-6-1-3 : Résistance caractéristique du béton a la traction
La résistance caracteristique a la traction du béton a j jours, notée f; est conventionnellement
définie par la relation (BAEL91 modife99-Art-2.1.12)

f5 = 0,6 + 0,06f;

Et cette formule n’est valable que pour des valeurs de f,; au plus égales a 60 MPa.
Dans lequel le fy; et f; sont exprimés en MPa (ou N/mm?).

Dans notre cas f; = 0,6 + 0,06 X 25 = 2,1MPa

I-6-1-4 : Contraintes limites du béton

En compression pure a 1’état limite ultime, le diagramme contraintes-déformations du béton
est constitué par la partie parabolique du graphe ci-dessous, les déformations relatives étant
limitées a 2%o. En compression et en flexion, le diagramme utilisé dans tous les cas est le
diagramme de calcul dit « parabole-rectangle »

0 < &pe < 2%0 —%  Ope = 0,25f,.103g,.(4 — 103¢,,)

2%0 < gpe < 3,5%0 —> Ope = fhe

fi,u : La résistance de calcul du béton, qui vaut :

0,85 fi .y, .
¢ fi.= e—yc’ Pour les zones comprimées dont la largeur est croissante ou constante
b
vers les fibres les plus comprimées.
0,80 fi ., , .
¢ fi.= e—yc’ Pour les zones comprimées dont la largeur est décroissante vers ces
b

mémes fibres.

Y. Coefficient de sécurité qui vaut
¢ 1.5 dans le cas de situation durable ou transitoire,
¢ 1.15dans le cas de combinaisons accidentelles,

0 : est donné en fonction de la durée d’application des combinaisons d’actions, il vaut :
¢ 1 pour une durée > 24 heures
¢ 0,9 pour une durée comprise entre 1 et 24 heures.
¢ 0, 85 pour une durée < 1 heure
Dans notre cason prend® =1
D’ou f,.=14,2MPa, enSD
fpc = 18,5MPa, en SA
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La contrainte de compression du béton a I’¢état limite de service est | op = 0, 6f;
Dans ce cas le diagramme contrainte déformation est considéré linéaire.

ic

: : Ty = 0.6 1,5 :
20 3.5¢ Epe i’
% % v e
ELU ELS

Fig I — 1 : Diagramme contrainte déformation du béton.

I-6-1-5 : Contrainte de cisaillement
La contrainte de cisaillement ultime (t, ) pour les armatures droites (a = 90°), est donnée par

les expressions suivantes :

¢ Dans le cas d’une fissuration peu préjudiciable
T, = min O,Zf:(ﬁ; 5MPa — T, = 2,93MPa
b

¢ Dans le cas d’une fissuration préjudiciable et trés préjudiciable
T, = min(0,15f;ﬁ; 4MPa) —» T, = 2,20MPa
b

I-6-1-6 : Module de déformation

Sous des contraintes normales d’une durée d’application inférieure a 24 heures, on admet, a
défaut de mesures, qu’a 1’age de j jours, le module de déformation longitudinale instantanée
du béton E; vaut : E; = 11000 x * f;;

Cette formule n’est pas valable pour les vérifications a 1’état-limite ultime de stabilite de
forme. Les deformations différées du béton comprennent le retrait et le fluage ; le module de
deformation longitudinale différée du béton Ey; qui permet de calculer la déformation finale
du béton (déformation instantanée augmentée du fluage) est donné par la formule

- 1
3

E
2(1+v)
v . Le coefficient de Poisson du béton est pris égal a :

¢ 0,2 pour le calcul des déformations,
¢ 0 pour le calcul des sollicitations.

Le module de déformation transversale est G =

Fﬂge g



Chapitre I: présentation de Uonvrage

Pour le calcul des éléments bidimensionnels (dalles), on prendra v=0,2 pour les
justifications a I’ELS (états-limites de service,) etv = 0,2 a I’ELU (états-limites ultime).

1-6-2 : Les aciers

L’acier est un mélange de fer et de carbone en faible pourcentage, c’est un matériau
caractérisé par sa bonne résistance aussi bien a la traction qu’a la compression.et son role
c’est de prendre les efforts de traction.

Les armatures utilisées pour le ferraillage des éléments de notre ouvrage sont :

¢ Les aciers a haute adhérence (HA) :
Les aciers a haute adhérence FeE400 et FeE500 correspondent, respectivement, a des
limites d’élasticités garanties de 400 MPa et 500 MPa.

¢ Treillis soudeé (TS) :
Ce sont des grillages en fils écrouis se croisant perpendiculairement et soudé
électriqguement en leurs points de croisement. Les espacements entre axes sont égaux.

+ Caractéristiques des aciers utilisés

Tableau 1.1 : type d’acier et ses caractéristiques.

I-6-3.Module d’élasticité longitudinale
Quelle que soit la nuance utilisée, le module de YOUNG (art 111.1BAEL99) est donné

expérimentalement. E;, = 2.105MPa

1-6-4. Contraintes limites dans I’acier
1. contrainte limite de ’acier a PELU

o, = fo Avec: v, Coefficient de sécurité dépend de type de situation.

Vs
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¢ vy, = 1,15 ensituation durable.
¢ vy, = 1,00 en situation accidentelle.

o, = 348MPa Pour les aciers a haute adhérence FeE400
o, = 452MPa Pour les aciers doux TL520.

2. Contraintes admissible a ’ELS
A D’état limite de service, il est nécessaire de limiter I’ouverture des fissures (risque de
corrosion des armatures), et ce en limitant les contraintes dans aciers.
D’apres les régles BAEL 91 modifi¢ 99, on distingue trois cas de fissuration :

¢ Fissuration peu préjudiciable : cas des éléments situés dans des endroits couverts
tels que les locaux, et par conséquent, il n’y a pas de limitation de contraintes et on

f
prend. oy = =

Ys

¢ Fissuration preéjudiciable : cas des éléments exposés aux intempéries ou a des
condensations.

2 -
0s = min §fe; max(0,5f,; 110 nfyg)

Avec : 1 coefficient de fissuration dont les valeurs sont comme suit :
n = 1: Pour les ronds lisses et les treillis soudés tréfilés
n = 1, 6: Pour les armatures a haute adhérence dont. @ > 6mm
n = 1, 3: Pour les armatures a haute adhérence dont. @ < 6mm

¢ Fissuration trés préjudiciable : cas des éléments exposés a des milieux agressifs ou
doivent assurer une étanchéité ; dans ce cas, on observe les regles suivantes :

1 -
0, = min Efe; 90 nfis

Le diametre des armatures les plus proches des parois est au moins égal a 8mm

10% fe/Es i i
| i fe/Es 0%

Fig L. 2 : Diagramme contraintes- déformations de ’acier.
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1-6-5 : Protection Des Armatures (Art 7.1 /BAEL 91 modifié 99)

Afin d’avoir un bétonnage correct et de prémunir les armatures des effets des intempéries et
des agents agressifs, on doit veiller & ce que ’enrobage (c) des armatures soit conforme aux
prescriptions suivantes :

¢ C=>5cm : Pour les éléments exposés a la mer, aux embruns ou aux brouillards salins
ainsi que pour les éléments exposés aux atmospheéres trés agressives.

¢ C>3cm: Pour les parois coffrées ou non qui sont soumises (ou sont susceptibles de
I’étre) a des actions agressives, ou a des intempéries, ou des condensations, ou encore,
aux egards a la destination des ouvrages au contact d’un liquide (réservoir, tuyaux,
canalisations).

¢ C=>1cm: Pour les parois situées dans des locaux couverts et clos et non exposes aux
condensations.

I-7 : Les actions qui agissent sur la structure
Les actions qui agissent sur les structures sont catégorisées et normées. Les principles sont:

¢ Le poids propre
Il s'agit du poids de la structure elle-méme. Par exemple(le béton armé ).

¢ Les charges permanentes (G)
La charge permanente comprend non seulement le poids propre des éléments porteurs,
mais aussi les poids propres des éléments incorporés aux éléments porteurs tels que :
les enduits, revétements, cloisons fixes, conduits de fumée...etc. Leurs valeurs (en
poids volumiques ou surfaciques) sont obtenues dans le DTR B.C. 2.2,

¢ Les charges d'exploitation (Q)
Ce sont les charges venant de l'utilisation de I'ouvrage. Par exemple, le poids des
piétons, celui du trafic routier sur un pont, l'utilisation des bureaux (personnes et
mobilier) ou le poids des voitures dans un parking en font partie. 1l est également
possible de considérer certaines de ces charges (mobiles) comme des charges variant
dans le temps et I'espace pour en tirer une analyse dynamique.

¢ Les charges climatiques
Les efforts dus au vent ou a la neige

¢ Les charges sismiques
Les efforts entrainés par un séisme sont de nature dynamique et sollicitent les
ouvrages
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Chapitre IT: Pré dimensionnement des Eléments

11-1: INTRODUCTION

Aprés avoir définit les différentes caractéristiques de notre ouvrage, ainsi que les divers
matériaux le constituant. Nous allons passer au pré-dimensionnement des éléments
structuraux tels que les planchers, les poutres (principales et secondaires), les poteaux et les
voiles. La structure doit étre dimensionnée de maniere a résister aux sollicitations.

I1-2 : LES PLANCHERS
Comme il a été précédemment défini dans le chapitre 1 Les planchers sont des airs plans
limitant les différents niveaux d’un batiment, ils s’appuient sur les ¢léments porteurs. Leurs
fonctions essentielles sont :

¢ Supporter et transmettre les charges et les surcharges aux éléments porteurs de la
structure.

¢ Isolation thermique et acoustique entre les différents niveaux.

¢ Lareésistance a I’incendie.

¢ Assurer I’étanchéité a I’ecau et a ’humidité.

Les planchers sont supposés infiniment rigides dans leurs plans horizontaux.

11-2-1 : Plancher en corps creux

L’épaisseur de ce type de planchers doit étre calculée pour que les fleches développées durant
la durée d’exploitation de I’ouvrage ne soient pas trop élevées a cause des désordres que cela
occasionnera aux cloisons, aux revétements et au plancher lui-méme.

L’épaisseur du plancher est donnée par la formule suivante :

he = 88 e, (Art B6.8.424/ BAEL91)

¢ L max : porté entre nus des plus grande portée dans le sens des poutrelles.
¢ ht: hauteur totale du plancher.

L max = 340 — 25=315 cm
ht = 14cm

On adoptera une hauteur normalisée de ht =20 cm, soit un plancher (16+4) cm, dont 16 cm
qui est la hauteur du corps creux et 4 cm c’est la hauteur de la table de compression.
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Chapitre IT: Pré dimensionnement des Eléments

dalle de compression

en béton armé coulée en place.

Treillis soudé Hourdis en beTon
(150 mm x 150 mm).}\moulé (h=16 cm)

Poutrelle préfabriquée
en béton armé.

f‘/! o o it

7 s //' o it %
. 4 ‘ \r L i

- 60 ' 60

12 | 48 48 12

Fig-11-1:Plancher en béton armé avec poutrelles et hourdis (Plancher semi préfabriqué).

11-2-2 : Les dalles pleines
Dans notre batiment on a deux types de balcons qui seront réalisées avec des dalles pleines et

leurs pré dimensionnement dépend des conditions essentielles de résistance et d utilisation.

¢ Condition de résistance a la flexion
L’épaisseur de la dalle des balcons est donnée par la formule

>_
10

Avec :
¢ L,: Portée libre.
¢ e épaisseur de la dalle
1*" type :
Lo=1,00m — e=0,1m
On adoptera une épaisseur de e=10 cm

2°™type :
Lo=0,94 —> e =0,094m
On adoptera une epaisseur de e=9,4 cm

¢ Résistance au feu
e=7cm —— pour une heure de coupe-feu.
e=11cm . pour deux heures de coupe-feu.
e=17,5cm _— pour quatre heures de coupe-feu.

¢ Isolation acoustique
D’apres la loi de la masse, 1’isolation acoustique est proportionnelle au logarithme de la masse

L =13,3 log (10M) si M < 200 kg/m?
L =15 log (M) + 9 si M > 200 kg/m?
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Donc pour assurer un minimum d’isolation acoustique, il est exigé une masse surfacique
minimale de 350 kg/m?2.
D’ou I’épaisseur minimale de la dalle est :

LM
°p
L350 _
0= %500 ™

Nous prenons : hp=15cm

Conclusion :
Donc I’épaisseur de notre dalle pleine est de 15cm pour les deux types.

11-3 : Les poutres

Les poutres sont des éléments porteurs en béton armé faisant partie de 1’ossature du plancher.
Elles recoivent les actions mécaniques (efforts et moments) et les transmettent aux éléments
verticaux (poteaux, voiles), on distingue :

¢ Les poutres principales qui constituent des appuis aux poutrelles.
¢ Les poutres secondaires qui assurent le chainage.

Les dimensions des poutres doivent satisfaire les deux conditions suivantes :
L L
- S ht S N Et 0,4‘ht S b S O'7ht
15 10

Ainsi que les trois conditions imposées par le réglement parasismique algérien (RPA 99)
¢’est-a-dire qu’en zone (IIa) :

b = 20cm
hy = 30cm

h
—<4
b S

bmax < 1,5h + b1

Avec:
¢ h: hauteur de la poutre,
¢ b : largeur de la poutre,
¢ L : portée maximum entre nus d’appuis
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11-3-1 : Les poutres principales (sens transversal)
Elles supportent les poutres secondaires et les poutrelles et elles se reposent sur des porteurs
verticaux (poteaux et voiles).

¢ Calcul de la hauteur

Sachant que, L=580 — 25=555cm il vient :

% <ht< % Ce quidonne 37 <ht<55,5

On prend : ht=50cm.
¢ Calcul de la largeur
Sachant que, ht=50cm il vient :
0,4ht < b < 0,7ht Ce que donne 20 <b < 35
On prend : b=40cm.

11-3-2 : Les poutres secondaires (sens longitudinal)
Elles sont paralléles aux poutrelles, elles assurent le chainage.

¢ Calcul de la hauteur
Sachant que, L=340 — 25=315cm ce que donne 21 < ht < 31,5
On prend : ht=40cm.
¢ Calcul de la largeur
Sachant que, ht=30cm ce que donne 16 < b < 28
On prend : b=30cm
Conclusion :
Les sections adoptées pour les poutres seront comme sulit :

¢ Les poutres principales: h=50cm, b=40cm
¢ Les poutres secondaires: h=40cm, b=30cm.
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Quant aux exigences du (RPA 99), on constate qu’elles sont toutes vérifiées.

50 40

30

-

40

POUTRE PRINCIPALE POUTRE SECONDAIRE

Fig-11-2:schéma statique des poutres

11-4-Les voile
D’aprés le réglement RPA2003 (Article 7.7.1), on considére comme voiles les éléments

satisfaisant la condition :1 min > 4a

L’¢épaisseur minimale d’un voile : ayj, = 15cm De plus I’épaisseur est déterminée en

fonction de la hauteur libre d’étage et des conditions de rigidité aux extrémités comme il est

indiqué sur la figure ci-apres :

he
I}EEE

L= y =2a ‘I’
T

Fig-II-3:Coupe des voiles en plan
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Avec:

L :longueur du voile.
a : epaisseur du voile.
he : hauteur d’étage.

a > max(he/25;he/22 ;he/20)

Fig-II-4: Coupe d’un voile en élévation.

Pour le cas de notre structure nous avons le troisiéme type de voiles c'est-a-dire des voiles
linéaires, donc leurs épaisseurs seront comme suit :

- he
=20
¢ Pour le RDC bas ( commerce )

he=435cm — a > % = 21,75cm

On opte pour une épaisseur a=25cm

¢ Pour le 1* etage (services )
_ 286 _
he=286cm __, a> el 14,3cm

On opte pour une épaisseur a=25cm

¢ Pour le RDC haut et les étages courants
— 278 _
he=278cm > a= o = 13,9cm

On opte pour une épaisseur a=20cm

Conclusion :

On adoptera une épaisseur de 25cm pour les sous sols et 20cm pour RDC et les étages
courant.

Pour les deux conditions a,;, = 15 cm et 1 min > 4a sont vérifier.

11-5 : Détermination des charges et surcharges
Les poids volumiques des éléments constituants les planchers et les murs ainsi que les
surcharges d’exploitation sont donnés par le DTR B.C.2.2.

ane 7



Chapitre IT: Pré dimensionnement des Eléments

11-5-1 : Charge permanentes

¢ Toiture
Eléements constituant la toiture Poids surfacique [KN/m?]
Tuiles mécanique a emboitement (liteaux | 0,40
compris)
Chevrons et pannes 0,10
Murs pignons 0,90

Tableau I1-1: Charges revenant a la toiture

¢ Plancher sous toiture

Eléments Epaisseur p [KN/m3] Charge G [KN/m?]
Plancher en corps | 16+4 14 2.80

Creux

Enduit platre 0.02 10 0.20

Tableau 11-2: Charges revenant au Plancher sous toiture

¢ Plancher étage courants

Eléments Epaisseur p [KN/m3] Charge G [KN/m?]
Carrelages 0,02 22 0,44

Mortier de pose 0,02 20 0,40

Couche de sable 0,02 18 0,36

Plancher en corps creux dalle de | 16+4 14 2,80

compression

Enduit platre 0,02 10 0,20

Cloison de séparation Interne 0,10 9 0,90

Tableau 11-3: Charges revenant au Plancher étage courants.

¢ Mur extérieur

Eléments Epaisseur p [KN/m3] Charge G [KN/m?]
Enduit de ciment 0,02 18 0,36

Briques creuses 0,10 9 0,90

Lame d’aire 0,05 - -

Briques creuses 0,10 9 0,90

Enduit de platre 0,02 10 0,20

Tableau I1-4: Charges revenant au mur extérieur.
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¢ Mur intérieur

Eléments Epaisseur p [KN/m3] Charge G [KN/m?]
Enduit en platre 0,02 10 0,2
Brique creuse 0,1 9 0,9
Enduit en platre 0,02 10 0,2

Tableau I1-5: Charges revenant aux murs intérieurs.

+ Dalle pleine

Eléments Epaisseur p [KN/m3] Charge G [KN/m?]
Carrelage 0,02 22 0,44
Mortier de pose 0,02 20 0,40
Sable 0,02 18 0,36
Dalle pleine B.A 0,15 25 3,75
Enduit Ciment 0,02 18 0,36

Tableau I1-6: Charges revenant a la Dalle pleine.

11-5-2 : Charge d'exploitation
Les surcharges d’exploitation sont données par le DTR B.C.2.2 comme suit :

Eléments Surcharge Q [KN/m?]

Toiture

Plancher étage courant a usage (habitation)

Plancher a usage commerce

Plancher a usage service

Balcon

Escalier

Tableau 11-7: Charges d’exploitation.

ngz 7



Chapitre IT: Pré dimensionnement des Eléments

11-6 : Les poteaux
Le pré dimensionnement se fait & la compression simple selon I’article (b8.4.1) de CBA93,
tous en Vérifiant les exigences du RPA.

N 1 1a

—
fre I,
Section I-1

[ 11«

Section FI-IT

i

Ir

Fig-II-5:schéma statique d’un potean

Pour un poteau rectangulaire de la zone Ila, on a :

¢ min (b1, hl)>25cm

¢ min (b1, h1)>he/20

¢ 1/4<bl/hl<4
Les poteaux sont pré dimensionnés a I’état limite de service en compression simple en
supposant que seul le béton reprend I’effort normal NS.tel que : Ns=G+Q avec :

¢ Ns: effort normal repris par le poteau.

¢ G : charge permanente.

¢ Q : charge d’exploitation en tenant compte de la dégression des surcharges.

L’effort normal Ns sera déterminé & partir de la descente de charge donnée par les régles du
BAEL 91 en considérant le poteau le plus sollicité.
La section S est donnée par la formule suivante : S =NS/ op¢
NS : effort de compressions revenant au poteau qui est considéré égal a (G+Q)cbc : contrainte
admissible du béton a la compression simple

Ope = 0.6xf.,5 = 0.6 x25 = 15 MPa.
11-6-1 : Descente de charge
On appelle descente de charges, le principe de distribuer les charges(le cheminement des
efforts) sur les différents éléments que compose la structure d'un batiment.
On commence par le niveau le plus haut (charpente ou toiture terrasse) et on descend au
niveau inférieur et cela jusqu'au niveau le plus bas (les fondations).
D’une facon générale, les charges se distribuent en fonction des surfaces attribuées a chaque
¢lément porteur (poutre, poteau ou voile) appelées surfaces d’influence.
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Chapitre IT: Pré dimensionnement des Eléments

¢ Surface d’influence

Surface du plancher revenant au poteau le plus sollicité:

Spette = S1+S2 4+ S3 + S4
S1=2,075%1,575=3,268m?
$2=S1
§3=2,775%1,575=4,371m?
S4=S3
S=3,268+3,268+4,371+4,371
Spette = 15,278m?

Sprute = 3,4 X 5,1 = 17,34m?

¢ Calculde X, Y :
Dans notre cas on a 2 pentes différentes al et a2.
Calcul al:

On a: tang al =2, 52/9, 17 =0, 27d’ou: al= 15, 11°

Calcul X

2,075I

0, 253

2,775I

Cosal=L/X —-> X=L/Cosal=9,17/Cos15,11=9,50

Calcul de a2 :

On a: Tang a2 =2,52/4,0=0,63 D’ou : a2=32,21°

Calcul Y :
Cosa2=L/Y—> Y=L/Cosa2
Y =4,0/ Cos 32,21 =4,73

La portée revenant au poteau le plus sollicité est :

X=9,5
Y=4,73

Surface de la toiture
S1=9,5x 1,575 =14, 969, 5
S2=S,=0, 25

S3=4,73x1, 575=7, 45
83284 =4,73
St=S1+S2+53+54=44,82m?

D’ou St=44,82m?

]

0,25I

4, T’SI

51 PP[ 52
PS . PS
53 |PP| sS4

—p

1575 0,25 1575

s1 PP | 52
PS .P5
53 PP | 54

+— Pt
15750,251575
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Chapitre IT: Pré dimensionnement des Eléments

11-6-2 Poids propre des éléments
¢ Toiture
PPwit = G x St =1, 4 x44, 82 = 62,748KN

¢ Plancher dernier étage
PPg = 3x 15,278 = 45,834 KN

¢ Plancher étage courant
PP¢ =5.10 x 15,278 = 77,918 KN

¢ Poutres
Poutres principales : PPp,= 0.50 x 0.40 x 4,85 x 25 =24,25 KN
Poutres secondaires : PPps = 0.40 x 0.30 x 3.15 x 25 = 9,45 KN
PP poutres = 24,25+ 9,45 = 33,7 KN

¢ Poteaux
Poteau du sous soll (commerce) :PPpssi= 0.25 x 0.25 x 4,55 x 25 = 7,109 KN
Poteau du sous sol2 (service) : PPpsso= 0.25 x 0.25 x 3,06x 25 = 4,781 KN
Poteau du RDC et étage courant : PP,= 0.25 x 0.25 x 2,98x 25 = 4,656 KN
Poteau de la toiture : PP1o;1=0,25%0,25%2,72x25=4,25KN

11-6-3 Dégression verticale des surcharges d’exploitation

Le document technique réglementaire (DTR. B.C.2.2) nous impose une dégression des
charges d’exploitation et ceci pour tenir compte de la non simultanéité d’application des
surcharges sur tous les plancher.

Cette loi s’applique au batiment treés élancé ; dont le nombre de niveaux est supérieur a 5 ce
qui est notre cas.

La loi de dégression des surcharges est comme suit :

Qn=Qo+>— 1,Qi Pour n>5

Avec :

Qo : surcharge d’exploitation a la terrasse.

Qi : surcharge d’exploitation de I’étage 1

n: numéro de 1’étage du haut vers le bas

Qn : surcharge d’exploitation a 1’étage « n » en tenant compte de la dégression des surcharges.
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Chapitre IT: Pré dimensionnement des Eléments

Qo
Qo Q.
Qo + Q1 (étage 1). Qs
Qo +0,95(Q1+ Q2) ; gj
Qo +0,90(Q1+ Q2+ Q3);
Qo+0,85(Q1+ Q2+ Q3+ Qa); Q-
Qo+ 7(Qito.tQr Q)+ 2(Q). ~ L

¢ Coefficient de degression des surcharges

9 8 7 6 5 4 3 2 1 RDC
1 1 09 |09 |08 |080 |0,75 |0.714 | 0.666 | 0.65

Tableau 11-8: Coefficients de dégression des surcharges.

¢ Surcharge d’exploitation

Toiture

Plancher dernier étage
Etage courant

Etage de service
Etage de commerce

QtxSt=44, 82x 1=44.82KN
QDE x St =1 x 15,278= 15,28KN
QEC x St=15,278 x1, 5=22,92KN
QES x St=15,278 x2, 5=38,19KN
QEC x St=15,278 x 3, 5=53,47KN

¢ Lessurcharges cumulées

Toiture Qo =44, 82 KN

Dernier étage Qo + Q1 = 44,82+15,28= 60,10 KN

4°™ étage Qo +0,95 (Q1 + Q2) =81,11KN

3°M étage Qo +0,90 (Q1 + Q2 + Q3) = 99,83 KN

2°M étage Qo +0,85(Q1 + Q2 + Q3 + Q4) =116,25 KN

1°M étage Qo +0,80 (Q1 + Q2 + Q3 + Q4 + Q5) = 130,39 KN

RDC Qo +0,75 (Q1 + Q2 + Q3 + Q4 + Q5 + Q6) = 142,23 KN
SSOL2 Qo +0,714 (Q1+ Q2+ Q3+ Q4 + Q5+ Q6 + Q7) = 164,82 KN
SsSoL1 Qo + 0,666 (Q1 +Q2 +Q3 +Q4 +Q5 + Q6+Q7+Q8) = 192,37 KN
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Chapitre IT: Pré dimensionnement des Eléments

62,748 4,25 33,7 |100,70|100,70 |44.82 |44,82 |14552 |97,01 |35%35

45834 4,656 | 33,7 |84,19 [184,89 |15,28 [60,10 |244,99 |163,33 |40x40
77,918 |4,656 | 33,7 |116,27]301,16 |22,92 [81,11 |382,27 |254,85 |40x40
77,918 |4,656 | 33,7 |116,27]417,43 [22,92 [99,83 |517,26 |344,84 |45x45
77,918 |4,656 | 33,7 |116,27|533,7 [22,92 |116,25 |649,95 |433,3 |45x45
77,918 |4,656 | 33,7 |116,27]649,97 [22,92 [130,39 | 780,36 |520,24 |45x45
77,918 |4,656 | 33,7 |116,27|766,24 |22,92 [142,23 908,47 |605,65 |50x50
77,918 |4,781 | 33,7 |116,40(882,51 |38,19 | 164,82 | 1047,33|698,22 |50x50
|-77,918 7,109 | 33,7 |118,73]1001,37|53,47 | 192,37 | 1193,74|795,83 |50x50

Tableau 11-9: Récapitulatif de la décente de charges.

11-6-4 Vérification des conditions du RPA (article 7.4.1)
Les poteaux doivent étre coulés sur toute leur hauteur (he) en une seule fois. Les dimensions
de la section transversales des poteaux en zone Ila doivent satisfaire les conditions suivantes

¢ min (b1,hl) > 25cm

¢ min (b1,h1) >

¢ 1/4<bl/hl <4

Avec : bl et hl les dimensions de poteaux.
h, : Hauteur d’étagé.

¢ Pour les Poteaux du sous sol1 (50x50)
h =4,55m
Min (50, 50) >25cm ——  Condition vérifiée
Min (50, 50) > he / 20 =22, 75 cm — Condition vérifiée
0,25<(b/h)=1<4 —» Condition vérifiée

¢ Pour les Poteaux du sous sol2 (50x50)

h=3,06m
Min (50, 50) >25cm — Condition vérifiée
Min (50, 50) > he / 20 = 15, 3cm —> Condition vérifiée
0,25<(b/h)=1<4 5 Condition vérifiée
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Chapitre IT: Pré dimensionnement des Eléments

¢ Pour les Poteaux du RDC (50x50)
h=2,98m
Min (50, 50) >25 cm — Condition vérifiée
Min (50, 50) > he / 20 =149 cm—> Condition vérifiée
0,25<(b/h)=1<4 —> Condition vérifiée

¢ Pour les Poteaux du I’étage 1 ; 2et3 (45x45)
h=2,98m
Min (45, 45) >25 cm — Condition vérifiée
Min (45, 45> he / 20 = 14,9 cm —» Condition vérifiée
0,25<(b/h)=1<4 — Condition vérifiée

¢ Pour les Poteaux du I’étage 4et5 (40x40)
h=2,98m
Min (40, 40) >25 cm — Condition vérifiée
Min (40, 40) > he / 20 = 14,9 cm—> Condition vérifiée
0,25<(b/h)=1<4 — Condition vérifiée

¢ Pour les Poteaux du la toiture (35x35)

h=2,72m
Min (35, 35) >25 cm — Condition vérifiée
Min (35, 35) > he /20 = 13, 6 cm—» Condition vérifiée
0,25<(b/h)=1<4 —» Condition vérifiée

11-6-5 Vérification de la résistance des poteaux au flambement
La vérification des poteaux au flambement doit satisfaire la condition suivante

Lf
A= T <50
A: Elancement du poteau
Lf : Longueur de flambement Lf = 0,7 Lo
i : Rayon de giration i = é
| : Moment d’inertie du poteau I = bh3/12
B : Section transversale du poteau B = hb
Lo: Hauteur libre du poteau Lo = he
0,7lo 0,7lo 12 0,7lo lo
7\‘ = —_— = = = ,42—
I bh3/12 h h

B hb
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Pour les Poteaux du sous sol1 (50x50)

Lo=4,35m

b=0,50m

A= 2,42x(4,35/0,50) =26,32 < 50 — Condition vérifiée

Pour les Poteaux du sous sol2 (50x50)

Lo=2,86m

b=0,50m

A= 2,42x(2,86/0,50) =13,84< 50 —> Condition vérifiée

Pour les Poteaux du RDC (50x50)

Lo=2,78m

b=0,50m

A= 2,42x(2,78/0,50) =13,45 < 50 —> Condition vérifiée

Pour les Poteaux du 1 ; 2et3 étages (45x45)

Lo=2,78m

b=0,45m

A= 2,42x(2,78/0,45) = 14,95 < 50 —> Condition vérifiée

Pour les Poteaux du 4et5 étages (40x40)

Lo=2,78m

b=0,40m

A= 2,42x(2,78/0,40) =16,82 < 50 —> Condition vérifiée

Pour les Poteaux du la toiture (35x35)

Lo=2,52m

b=0,35m

A= 2,42x(2,52/0,35) =17,42 < 50 —>» Condition vérifiée

Conclusion
Les Sections (cm?) des poteaux adoptés pour notre structure sont comme sulite :
¢ Pour les Poteaux des sous-sols et RDC (50x50)
¢ Pour les Poteaux du 1 ; 2et3 étages (45x45)
¢ Pour les Poteaux du 4et5 étages (40x40)
¢ Pour les Poteaux du la toiture (35x35).
Les conditions du RPA sont vérifiées et il n’y a pas de risque vis-a-vis du flambement pour
les poteaux donc ces sections sont admissibles.

ane Zb



Chapitre 11T : Calcul des éléments

I11-1 : Introduction

On va entamée une nouvelle étape c’est de calculer les éléments de notre ouvrage tels que :
les planchers, les escaliers, les balcons, la charpente, la poutre paliere et la poutre de
chainage.

Ces élements ont une influence plus ou moins directe sur la structure globale et I’étude sera
basee sur le dimensionnement, le ferraillage et les différentes vérifications

I11-2 : Calcul des planchers (Planchers en corps creux) :

Dans notre ouvrage, le calcule se fera pour un plancher le plus sollicite constitue en corps
creux d’épaisseur (16+4) qui a été effectue au chapitre Il repose sur des poutrelles
préfabriqué, et disposer suivant le sens de la petite portée.

I11-2-1 : la dalle de compression
La dalle de compression en béton de 4cm d’épaisseur est coulée sur place, Il est armé d'un
quadrillage de barres (treillis soudé) dont les dimensions de mailles ne doivent pas dépasser :
[BAEL 91/B.6.8,423]

¢ 20cm (5 p.m.) pour les armatures perpendiculaires aux nervures (poutrelles).

¢ 33.cm (3 p.m.) pour les armatures paralléles aux nervures (poutrelles).
Ayant pour but de :

¢ Limiter les risques de fissurations par retrait.

¢ Résister aux effets des charges appliquées sur des surfaces réduites.

¢ Répartir les charges localisées entre poutrelles voisines

1-La largeur de la dalle de compression
Les poutrelles sont des poutres de section en T il est nécessaire de définir la largeur efficace
de la table de compression.
Cette largeur définit la dimension b de la zone comprimée qui participe effectivement a la
capacité de résistance en flexion.
La largeur byde la table de compression qu’il y a lieu d’admettre d’un c6té de la nervure de la
poutre fléchie est fixée par la plus restrictive des conditions suivantes :
b; < min (L/2,Ly/10,8h,)
Avec :
h = 16 + 4 : Hauteur de la poutrelle.
h, = 4cm : Epaisseur de la dalle de compression
b, = 12cm : Largeur de la nervure.
b, : Largeur de I’hourdis de chaque coté de la nervure
L, = 340cm : Longueur de la plus grande travée.
L = 65 — 12 = 53cm : Distance entre deux parements voisins des deux poutrelles.
Donc :
b; < min (53/2,340/10,8 x 4)
b, = 26,5cm
b=2b; +by=2x%x265+12
Finalement : b = 65cm
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2-Calcul des armatures
Les sections des armatures doivent normalement satisfaire aux conditions definies ci-apres :

¢ Armatures perpendiculaires aux poutrelles A,

Si: Ix<50 - AJ_Z%
Si: 50<Ix<80 - AJ.Z%
Avec :

LX : I’écartement entre axes des nervures [cm]
Fe : étant la limite d'élasticité de I'acier utilisé exprimée en [MPa] ou [N/mm?]
AL :section des armatures perpendiculaires aux nervures exprimée en [cm? /ml]

Application numérique
41x

Lx=65cm Donc 50<Ix<80 -»> Al > =

Dol AL > =2=05cm?/ml

Selon le tableau des armatures, nous adoptons 434 avec un espacement e= 25cm. Celui-ci
étant supérieur a 20 cm, donc nous adoptons A 1=5@4 =0.63 cm? avec e= 20cm.

¢ Armatures paralleles aux poutrelles (4 )

A >Al
// =R

Avec :
A,: armatures paralléles aux nervures exprimée en [cm? /ml]

Application numérique

A//z %2 = 0,315cm? /m]

Soit 4234 = 0,50 cm? avec un espacement e = 25cm
Finalement, nous adoptons un treillis soudé (5.4.200.250)

111-2-2 : les poutrelles
Le calcul des poutrelles sera effectué en deux étapes, avant et apres le coulage de la dalle de
compression.

1°" étape : Avant coulage de la dalle de compression :
La poutrelle est considérée comme simplement appuyée a ses deux extrémites, Elle supporte
son poids propre, le poids du corps creux et la surcharge de I’ouvrier estimé a 100kg
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1-Chargement
¢ Poids propre de la poutrelle...... G =0,04x0, 12x25 = 0,12 KN/ml
¢ Poids des corps creux ........... G’ =0,95x0, 65 = 0,62 KN/ml
¢ Poids de la main d’ouvrier ....... Q=1KN/ml

2-Ferraillage a ’ELU
La combinaison de charge a considérer: q, = 1,35G + 1,5Q
qy = 1,35(0,12 + 0,62) + 1,5x1 = 2,5KN/ml
Le moment en travée :
qu X2 2,5 x(3,40) 2

= 1 KN
t 3 3 3,6 m
L’effort tranchant :
qu XL 2,5 x 3,40
= = = 4,25 KN

2 2
3-calcul des armatures
Hy == d“f‘;bu Avec fy, = %xyfbs = 14,2MPa

M, 3,61 x 106
= 5,30

Mu = bdzf,, ~ 120 x 202 x 14,2
W, = 5,30 > y; = 0,392 - La section est doublement armée

Sachant que la hauteur des poutrelles est de 4 cm, il est impossible de disposer des armatures
de compression et de traction, ce qui nous oblige a prévoir des étais intermédiaire a fin d’aider
les poutrelles a supporter les charge et surcharges aux quelles elles sont soumises avant
coulage ; Ces étais sont en général distant de (0.80 a 1.20) m.

2°" étape : Apres le coulage de dalle de compression :

Apres le coulage de la dalle de compression, la poutrelle est considérée continue sur plusieurs
appuis, encastrée partiellement a ses extrémités. Elle supporte son poids propre, le poids du
corps creux et de la dalle en plus des charges et surcharges éventuelles revenant au plancher

1-Combinaisons de charges

¢ Charge permanente
Poids propre du plancher : G =5,1x0.65=3,32 KN /ml
Poids propre du plancher dernier étage: G = 3,00 x0.65=1,95 KN /ml

¢ Surcharge d’exploitation
Usage d’habitation : Q = 1,5%0.65=0,98KN /mi
Usage de commerce : Q = 3,5%0.65=2,28 KN /ml
Usage de service : Q = 2,5x0.65=1,63 KN /ml
Dernier étage : Q = 1x0.65=0,65 KN /ml
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Note : Nous allons calculer la poutrelle du plancher de SOUS SOL partie commerce, parce
qu’elle est plus sollicité que celle des autres ¢étages puis on adopte le méme ferraillage pour
toutes les planchers

2-Détermination des charges
Charges permanentes G =5.1x0.65=3,32 KN/ ml
Charges d’exploitation Q =5 x 0.65 = 3, 25 KN/ml

3-Choix de la méthode
Les efforts internes sont déterminés selon le type de plancher, a 1’aide des méthodes
suivantes :

¢ Meéthode forfaitaire.

¢ Meéthode de Caquot.

¢ Meéthode des trois moments

4-Méthode forfaitaire (faible surcharge)
Pour déterminer les moments sur appui et en travée, il est possible d’utiliser la méthode
forfaitaire si les quatre conditions sont vérifiées (Art B.6. 210/BAEL91modifié99)

1. La charge Q <max {2G ; 5 KN /m?}.

2G =6,64 KN/ ml Q=3, 25KN/ml < 2G=6,64KN/ml —» condition Vérifiée
Q =3, 25 KN/ml

2. L’inertie est constante sur toutes les travées de la poutre —sondition vérifiée
3. La fissuration est considérée comme non préjudiciable —condition verifiée
4. les portées successives sont dans un rapport compris entre (0.8 et 1.25)

L1 3,10 L2 3,20 Li agn ; wgpu s
—=22=-097; ==22=094 - 08<-—<125 —» condition vérifiée
L2 3,20 L3 3,40 Li+1

Conclusion :

Toutes les conditions sont vérifiées, donc la méthode forfaitaire est applicable

5-Principe de la méthode

Elle consiste a évaluer les valeurs maximales des moments en travées Mt et au niveau des
appuis Mw et Me a partir des fractions fixees forfaitairement de la valeur maximale de
moment MO a la travée qui est supposée isostatique, indépendante, de méme portée et
soumise aux mémes charges que la travée considérée.

A
D

M, M;
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6-Expose de la méthode

Le rapport (a) des charges d’exploitation a la somme des charges permanentes et

d’exploitation en valeurs non pondérées a= &, varie de 0 a 2/3 pour un plancher a

surcharge d’exploitation modérée.

. - , . 12
MO : valeur maximale du moment fléchissant dans la travée entre nus d’appuis Mo = q?

Avec : L :longueur de la travée entre nus d’appuis.
g : charge uniformément répartie

Mw et Me sont des valeurs des moments sur I’appui de gauche et de droite respectivement.
Mt : moment maximum en travée, pris en compte dans les calculs de la travée considérée

Les valeurs de Me, Mw et Mt doivent vérifier les conditions suivantes:

Me+Mw

¢ Mt> 5 + max{1,05Mo; 1+ 0,30 Mo}

1+0,3a , .. ..
¢ Mt> — Mo dans le cas d’une travée intermédiaire
¢ Mt> L2+03a Mo dans le cas d’une travée de rive

La valeur absolue de chaque moment sur un appui intermédiaire doit &tre au moins égale a :

¢ 0.6M dans le cas d’une poutre a deux travées

¢ 0.5Mg pour les appuis voisins des appuis de rive dans le cas d’une poutre a plus de
deux travées

¢ 0.4Mg pour les autres appuis intermédiaires dans le cas d’une poutre a plus de trois
travées

¢ 0.3Mgpour les appuis de rive semi encastrés

0.5M0  0.4M0  0.4MO 0.4M0  0.4M0 0.5M0 0.3M0
o A A N A A A
\/L\.\/AUA\/&%VA\/A > om
A B C D E F G H
Mt ag Miac Mico Mier Mipe Mg Mie
KN.m w
Fig. 111-2-1: Diagramme des moments d’une poutre continue
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111-2-3 : Application de la méthode
Dans notre cas, on a une poutre sur six (07) appuis, on aura donc le diagramme suivant :

au

Y Y ¥ YV VY YYVYYYYYY VY VY Y O §OYYYVIYVYNY

A B D E F
3.10 320 O 3.40 3.40 3.20 3.10 ©

Fig 111-2-2: Schéma statique de la poutre continue
111-2-3-1 : Combinaison des charges
¢ AalELU  qu = 1,35G + 1,5Q = 1,35(3,32) + 1,5(3,25) = 9,36KN/ml
¢ alELS s =G+ Q=332+ 3,25 =6,57KN/ml

111-2-3-2 : Calcul du rapport de charge (a) et des fonctions F(«)

,25
o a=L=-_32__049 0 < a=049<
Q+G  3,25+3,32

wIinN

¢ 1+0,30=1,147

140,30 _ 1,147
=—=0,57

2 2

¢

1,240,30 _ 1,347
=—=10,67

2 2

¢

111-2-3-4 : Calcul des moments fléchissant a PELU
qu = 9.36KN/ml

1)-Moment isostatique Moi
ql? _ 9,36x3,102

¢ Mo1 = e 5 =11,24KNm
¢ Mo =9 = 239020 _ 19 9gKNm
¢ Moz = q?lz = 9'36);3’402 = 13,53KNm
¢ Mos = Mo3 = 13,53KNm
¢ Mos = Moz = 11,98KNm
¢ Mos = Mo1 = 11,24KNm
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Chapitre 1112 Calcul des élements

2)-Calcul des moments sur appuis

Ma=0,3Mo1= 0,3 x11, 24 = 3,37 KNm

Mg = 0,5Max (Mo1; Mo2) =0, 5x 11, 98 =5, 99 KNm

Mc =0, 4 Max (Mo2; Mo3) =0, 4 x 13, 53 =5, 41 KNm
Mb= 0, 4 Max (Mos; Mo4) =0, 4 x 13,53=5, 41 KNm

Me= 0, 4 Max (Mos; Mos) =0, 4 x 13,53 =5, 41 KNm

Mr=0, 5 Max (Mos; Mos) =0,5x 11, 98 =5, 99 KNm
Ma=0, 3 Mos =0, 3x11, 24=3, 37 KNm

3)-Moments en travées

3,37+5,99

Mg = — >

+ 1,147x11,24 = 8,21KNm

Travée AB
Mg = 0,67x11,24 = 7,53KNm

Soit: Mg = 8,21KNm

5,99+5,41

Migc = — >

+ 1,147x11,98 = 8,04KNm

Travée BC
Mg = 0,57x11,98 = 6,83KNm

Soit : Mygc = 8,04KNm

5,41+5,41
Micp = —

+ 1,147x13,53 = 10,11KNm

Travée CD
Mcp = 0,57x13,53 = 7,71KNm

Soit: Mcp = 10,11KNm

541+5,41

Mipg = — + 1,147x13,53 = 10,11KNm

Travée DE
Mipg = 0,57x13,53 = 7,71KNm

SO|t MtDE = 10, 11KNm
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Chapitre 11T : Calcul des éléments

Mgp = — 5"“;5'99 + 1,147x11,98 = 8,04KNm

Travée EF
Mgr = 0,57x11,98 = 6,83KNm

Soit : Mg = 8,04KNm

Mg = — 5'99;3'37 + 1,147x11,24 = 8,21KNm

Travée FG
Mgg = 0,67x11,24 = 7,53KNm

Soit : Mg = 8,21KNm

8.21 8.04 10.11 10.11 8.04 8.21

Fig 111-2-3: Diagramme des moments fléchissant a PELU en (KN. m)

111-2-3-5 : Calcul des efforts tranchants :
L’effort tranchant en tout point d’une poutre est donné par la formule suivante

Tx =0 +Mi+1_Mi
L;
Avec . Bx=0 =q“TXL et 0 x=1L =_qHTXL
/
qQu XL M, — M
T, =
w 5 + T
< i
qu XL My — M
T, = —
~ € 7 L;

¢ T(x) effort tranchant sur appui ;
¢ 0(x) effort tranchant de la travée isostatique ;
¢ Mi et Mi+1 moment sur appuis i, i+1 respectivement en valeur algébrique ;
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Chapitre 1112 Calcul des élements

¢ Tw effort tranchant sur appui gauche de la travée ;
¢ Te effort tranchant sur appui droit de la travée ;
¢ L longueur de la travee

Application :
( 936x310 —5,99+ 337
Ty = > + 310 = 13,66KN
Travée AB <
_936x310 —599+337
L Tg = — > + 310 = —15,35KN
~
9,36 x 3,20 —5,41+ 5,99
Tg = > + 370 = 15,16KN
Travée BC 3
9,36 x 3,20 —5,41+ 5,99
g Te=— > + 3.20 = —14,79KN
9,36 x3,40 —5,41+5,41
T = > + 340 = 15,91KN
Travée CD <
9,36 x 3,40 —5,41+5,41
L Tp = — > + 3,40 = —15,91KN
e TD — 9,36X%3,40 + —5,41+5,41 — 15,91KN
2 3,40
Travée DE »
9,36 x3,40 —5,41+5,41
Tg = — > + 340 = —15,91KN
.
~
9,36 X 3,20 —5,99 +5,41
5 = > + 3.20 = 14,79KN
Travée EF <
9,36 x 3,20 —5,99 +5,41
= > + 3.20 = —15,16KN
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Chapitre 11T : Calcul des éléments

(L _936x310 3374599 .
F 2 3,10 S
Travée FG <
T - 9,36 x 3,10 N —3,37+599 13 66KN
L ¢ 2 3,10 -
Le diagramme des efforts tranchants sera représenté comme suite
15.91 15.91
1516 15.35
14.79
13.66
N i i I ki ki \(LLH
13.66
14.79
15.16
15.365
15.91 15.91

Fig 111-2-4: Diagramme des efforts tranchants a ’ELU en (KN)

I11-2-3-6:Ferraillage De La Poutrelle a L’ELU :
Le ferraillage se fera en considérant le moment maximal

Entravée M®™** =10,11KNm : Surappui  Mjp* = 5,99KNm

b =65cm

F s
v

¢ b =65cm (largeur de la table de compression)
A §¢ 4 ¢ h=20cm (hauteur total de plancher)
N ¢ b0 =12cm (largeur de la nervure)
¢ hO0 =4cm (épaisseur de la table de compression)
¢ ¢ =2cm (enrobage des armatures inférieurs)
£ £ ¢ d = 18cm (distance du centre de gravite des
8 3 armatures inférieurs jusqu'a la fibre la plus
I I comprimée).
< _ Y
Y
12Ztm
+—r

Fig I11-2-5: Caractéristiques géométriques de la poutre
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Chapitre 11T : Calcul des éléments

111-2-3-6-1: Armatures longitudinales

1)-En travée : M{"®* = 10,11KNm
On parle d’abord du moment équilibré par la dalle de compression

hy 0,04
M, = bh, d— > Fpy = 0,65 % 0,04 x (0,18 — >

M, = 59,072KNm > MM = 10,11KNm

) X 14,2 X 103 = 59,072KNm

L’axe neutre se situ dans la table de compression, la section en Té a calculer sera donc
considérer comme une section rectangulaire de dimension (b x h) = (65 x20) cm

mpax 10,11

Calcul de Hy- Hu = b2 foy  0,65%0,182X14,2x103

=0,034 - 3=0,983

1, = 0,034 < y; = 0,392 — La section est simplement armée

M 10,11
"~ Bdog 0,983 x 0,18 x 348 x 10

Ag s = 1,64 cm?

Soit Ast = 3HAL0= 2,36 [cm?].

2)-Aux appuis : Mj?** = 5,99KNm
Puisque le béton tendu est négligeable, on fera notre calcul pour une section rectangulaire de
section (bxh)

Mmoo 5,99
Mu = a2, ~ 0,12 x 0,182 x 14,2 x 10°

= 0,108 - 3 =0,943

U, = 0,108 < y; = 0,392 — La section est simplement armée

A MR 5,99
27 Bdog 0,943 x 0,18 x 348 x 103

= 1,01 cm?

Soit Asa=1HA12= 1,13 [cm?).

111-2-3-6-2: Armatures transversales : [Art A.7.2 ,21/BAEL 91 modifie 99]
h bg
< s Y max
9 < min(zz, 70, O™)
¢ @t : Diametre des armatures transversales
¢ @l : Diametre des armatures longitudinales
200 120

< mi _— =
@ < min TR ,100 0,57cm
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Chapitre 11T : Calcul des éléments

@, < 0,57cm On prend un cadre 2¢8 avec A, = 2HA8 = 1cm?
Les armatures transversales seront réalisées par un étrier de @8

L’espacement des armatures transversales
St < min 0,9d; 40cm = 16,2cm

On prend St =15 cm

111-2-3-7:Vérification a PELU
1-Veérification de la condition de non fragilité du béton

A > 023bdfs  0,23x12x18x2,1
min = f, B 400

= 0,26cm?

¢ Aux appuis :

Apin = 0,26cm? . Amin < A, —> Condition vérifiée
Ag, = 1,13cm?
¢ Entravée:

Ain = 0,26cm? , Amin < Ag; — Condition Vérifiée
Ag = 2,36cm?

2-vérification de I’effort tranchant (Art A.5.1.1/ BAEL91 modifié 99).
On doit verifier que : Tuy=<T

Tmax _ 15,91 x 103
bd 120 x 180

Ty = = 0,74MPa

f
T, =min 02-22;5 =3,33MPa
Yb

Ty = 0,74 MPa < 1, = 3,33 MPa —> Condition vérifiée

On conclu que les armatures transversales ne sont pas nécessaires (pas de risque de
cisaillement)
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Chapitre 1112 Calcul des élements

3-vérification de la contrainte d’adhérences
On doit verifier que :
Avec

TSE - Tse

Tmax

Tse =m0
€7 0,9d U;
U; = n@m : Somme des périmetres utiles
Tge = Ws X fipg = 1,5 X 2,1 = 3,15MPa

¢ Entravée
U;=3x%x3,14%x1=942cm
15,91 x 103

'se = 0.9 x 180 x 94,2
Tee = 1,04MPa < 13, = 3,15MPa  —>  Condition Vérifiee

= 1,04MPa

¢ Aux appuis
Uj=1x314%x12=3,77cm
15,91 x 103

fse = 0,9 x 180 x 37,7
Tse = 2,61 < 1 = 3,15MPa — Condition vérifiée

= 2,61MPa

4-Ancrage des barres aux appuis
Tge = 0,6W%f,5 = 0,6 X 1,52 x 2,1 = 2,835MPa

_ @f.  1,2x400
41, 4x2835

I = 42,33cm

Les regles de BAEL 91 (article. A.6.1) admettent que 1’ancrage d’une barre rectiligne
terminée par un crochet normal est assuré lorsque la longueur de la partie ancrée mesurée hors
crochet est au moins égale a 0,41 pour les aciers HA

On prend : Lg=0,4%x 42,33 =16,9cm

5-Influence de I’effort tranchant sur le béton: (Art. A5.1.313/BAEL91)

On doit vérifierque : T"** < 0,4 X by X a X f;ﬁ avec a=0,9d
b
25
TMax < (0,4 x 0,12 X 0,9 x 0,18 x 103 x — = 129,6 KN

1,5
¢ Appuis de rive :
Tmax = 15,35KN < T"** = 129,6KN — Condition vérifiée
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Chapitre 11T : Calcul des éléments

¢ Appuis intermediaires :
Tmax = 15,91KN < T*** = 129,6KN — Condition vérifiée

6- Influence de Peffort tranchant sur les armatures :

On doit vérifier que : A, > X5 (Tmax 4 Mmax)
fe 0,9d

¢ Appuisderive:

A, > L15 13,66 3,37 = —0,21cm?
a=200x10-1 0T 09x018 oM
A, = 1,13cm? > —0,21cm? — Condition vérifiée

¢ Appuis intermédiaires :

A, > L15 15,91 599 = —0,61cm?
a=200x10-1 7 09x018 oM
A, = 1,13cm? > —0,61cm? —> Condition vérifiée

I11-2-3-8:Ferraillage De La Poutrelle 2 L’ELS
Les états limites de services sont définis compte tenu des exploitations et de la durabilité de la
construction, les vérifications qui leurs sont associées sont

¢ état limite de résistance de béton a la compression ;
¢ état limite de déformation ;
¢ ¢tat limite de I’ouverture des fissures

Lorsque la charge est la méme sur les différentes travées le BAEL précise que la
multiplication des résultats du calcul a ’ELU par le coefficient (qs/qu) nous donne les
valeurs des efforts internes de calcul a ’ELS.

e AVELU  qu =1,35G + 1,5Q = 1,35(3,32) + 1,5(3,25) = 9,36KN/ml
o AVELS  gqs=G+Q=332+3,25=657KN/ml
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111-2-3-9:Diagramme des moments fléchissant et des efforts tranchants

9 9 2.36

-

2. 9

[

6 4.

%

2.75

[
=

3.79 3.79 3.7 4.1 .

A ) iy ﬁ ;’IA

U e e MU U 18
2.63 7.08 7.08

2.63 9.75

>
m

Fig 111-2-6: Diagramme des moments fléchissant a ’ELS en (KN.m)

11.14 11.14

1061 10.75

10.35
9.56

9.56

10.35
10.61

10.75
11.14 11.14

Fig 111-2-7: Diagramme des efforts tranchants a I’ELS en (KN)

111-2-3-10:Vérifications a L’ELS
1-vérification de la résistance du béton a la compression

Il ya lieu de vérifier si : Opc < Opc

Avec: op. = 0,6 X f.,53 = 15MPa

Et: op. = % avec : o = Bxl:iA contrainte de traction des aciers
1 S
Bet K; Sont en fonction dep, avec p; = 120i35
0
¢ Sur appuis
La contrainte dans les aciers
f. 400

O0g < O =Y_s = 115 = 348MPa

100 x A;, 100 x 1,13 B, = 0,893
PL=7y xd ~ 12x18 =052 K, = 31,52
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Chapitre 1112 Calcul des élements

Mga 4,19x10°
G = =
S BxdxAg  0,893x180x1,13x102

= 230,68MPa

os = 230,68MPa < o, = 348MPa —>  Condition vérifiée

La contrainte dans le béton

_os_23068 .
%bc =K, T 3152 " a

Opc = 7,32MPa < o, = 15MPa — Condition Vérifiée

¢ En travées
La contrainte dans les aciers

f, 400
05 < Oy =E=E=348Mpa
100 x Ag, 100 x 2,07 B, = 0,863
= = = 0’96
PL= x4 12x 18 ~ K, = 21,37
6
Oy = —osa_ — __7.08x10 = 230,68MPa
BxdxAg 0,863%180x1,13x102

os = 230,68MPa < o, = 348MPa —>  Condition vérifiée

La contrainte dans le béton
_os 230,68

S = 7,32MP
bc =Y, T 31,52 4

Opc = 7,32MPa < o, = 15MPa — Condition veérifiée

2-état limite de déformation

La fleche développée au niveau de la poutrelle doit rester suffisamment petite par rapport a la
fleche admissible pour ne pas nuire a I’aspect et 1’utilisation de la construction.

Lorsque il est prévu des étais intermédiaires, on peut cependant se dispenser du calcul de la
fleche du plancher sous réserve de vérifier les trois conditions suivantes :

1
>
22,5
M¢

15
= <
od

v

> CE =

M,
3,6
fe

o
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Avec :

h: Hauteur totale de la section.

L: Portée libre maximale.

M¢: Moment maximum de flexion.
b,: Largeur de nervure

o 220 _p059>-1=0044 —>» Condition vérifiée
L 340 22,5
o P2 _ 059> M 708 _ (050 —» Condition vérifiée
L 340 15M,  15%9,47
A 2,07 3,6 L. L, ege s
¢ = =—"""—=0,009 <==0,0090 —> cCondition vérifiée
bod  12x18 f,

e
Les trois conditions sont Vérifiées, donc ce n’est pas nécessaire de procéder au calcul de la
fleche.

3-état limite de I’ouverture des fissures
La fissuration étant peu nuisible donc aucune vérification n’est nécessaire
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111-3 : Calcul des balcons

Notre batiment comporte un balcon réalisé en dalle pleine de 15 cm d’épaisseur (voire
chapitre 1), assimilé & une console encastrée au niveau de la poutre de rive, faisant suite a la
dalle du plancher, soumis a des charges permanentes G, ainsi qu’aux charges d’exploitations
Q, le calcul du ferraillage se fera pour une bonde de 1ml de largeur dont la section est
soumise & la flexion simple. Le schéma statique est comme suit :

& o £

\ .
N
3 0P N X

+*

AN

Fig 111-3-1: Schéma statique du balcon

G : Charge permanant uniformément reparties due au poids propre de la dalle pleine.
Q : Surcharge d’exploitation verticale revenant au balcon.

g : Charge verticale concentrée due a 1’effet du poids propre du garde corps en brique creuse
de 10 cm d’épaisseur et 1m de hauteur.

111-3-1 : Détermination des charges et surcharges
¢ Charges permanentes de la dalle
G=5,31KN/m?

¢ Charge concentrée du garde corps
9=1,62KN /m?

¢ Surcharge d’exploitation
Q=3 5KN/m?

111-3-2 : Combinaisons de charges
¢ alELU:
1-La dalle
Qui = (1.35G +15Q)x1 = (1.35 x 5.31) + (1.5 x 3.5) x1= 12.42kN/ml
2- garde corps
Quz = (135 X g9 x1 x1= 135%x1.62 x1x1= 219kN

¢ alELS:
1-Ladalle
gse= G+Q x1= 531435 x1=2881KN/ml
2- garde corps
Qs = gX1 x1=162x1x1=1,62KN
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111-3-3 : Calcul a PELU
1-le moment provoqué par la charge q,; est :

qQui X 12 12,42 x 1,182
Mgur = ———= 2

= 8,65KNm

2-le moment provoqué par la charge q, est:
Mquz = quz XL =2,19x 1,18 = 2,58
— le moment total est : M, = My,; + Mg,; = 11,23KNm

3-Calcul de ’effort tranchant :
TM™X =qu XL+ qu =12,42 x 1,18 + 2,19 = 16,85KN

111-3-4 : Ferraillage
¢ Armatures principales :

M, 11,23

= = = 0,055

Mu = bdzf,, ~ 1x 0,122 x 14,2 x 103
W = 0,055 < p, = 0,392 - SSA

u ! 3m

15¢m
u, = 0,055 - =0,972 12em
M, 11,23 % 100cm .

A = 2,77cm?

~ Bdoy, 0,972 X 0,12 x 348 x 10°

Soit : 5HA10 = 3,93cm?Avec : St = 100/5 = 20cm

¢ Armatures de répartition :

A =E=ﬁ=098cm2
r 4 4 ’

Soit : 4HA8 = 2,01 cm? avec un espacement : St = 25cm

I11-3-5 : Vérification a PELU :
1-Verification de la condition de non fragilité

Ao 0.23bdfag 0,23 x 12X 100 x 2,1
min = T 400
Apin = 1,45cm? < A = 2,77cm? — Condition vérifiée

= 1,45cm?
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2-Vérification de la condition de I’adhérence des barres
On doit Vérifier que : Tge < Tge
Tmax
Tse = 09d U
Somme des périmétres utiles:  U; =n@m =5 X 3,14 x 1 = 15,7cm

Tge = Ws X fipg = 1,5 X 2,1 = 3,15MPa
_ 16,85 x 10°

Tse 0,9 x 120 x 157

Tee = 0,99MPa < 1, = 3,15MPa —  Condition vérifiée

= 0,99MPa

3-Vérification au cisaillement
On doit verifier que : Ty STy

Toax 16,85 X 103

T4 T 1000 x 120 - V14MPa
_ . fc28 _
Ty, = min 0,15 ;4 = 2,5MPa
Yb

Ty = 0,14 MPa < t, = 2,5 MPa —> Condition vérifiée
Pas de risque de cisaillement=>Les armatures transversales ne sont pas nécessaires

4-Influence de ’effort tranchant au niveau des appuis

On doit vérifierque: T"®* < 0,4 X by X a X f;ﬁ avec a=0,9d
b
25x 1073
T < 0,4 X 1000 x 0,9 x 120 % s = 720 KN

TiraX = 16,85KN < Ti"@* = 129,6KN —  Condition vérifiée
5-Calcul de la longueur d’ancrage
Tee = 0,6W2f,3 = 0,6 X 1,52 x 2,1 = 2,835MPa

Of,  1x 400

l. = =
ST at, 4x2835

= 35,27cm

Les regles de BAEL 91 (article. A.6.1) admettent que 1’ancrage d’une barre rectiligne
terminée par un crochet normal est assuré lorsque la longueur de la portée ancrée assuree
hors crochet est au moins égale a 0,41pour les aciers HA

On prend : Ls = 0,4 X 35,27 = 14cm
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6-Vérification de I’écartement des barres

Armatures principales : St =20 cm <min (3h;33cm) =33cm  —Gendition vérifiée
Armatures secondaires: St = 25 cm < min (4h ; 45cm) =45cm.  _Cgndition Vérifiée

111-3-6 : Calcul a PELS
Le balcon est expose aux intempéries, donc la fissuration est prise comme préjudiciable

111-3-6-1: Calcul des efforts internes a PELU :

2 2
M = Mgy + Myep = q“:L +qs XL = 222 41,62 X 1,18 = 8,05KNm

T = g4y X L+ qs, = 8,81 X 1,18 + 1,62 = 12,02KN

1-Vérification des contraintes dans le béton

Il ya lieu de vérifier si : Opc < Op. = 15MPa
. Os . Mg . . .
Et: op. == avec : o = contrainte de traction des aciers
K1 BxdxAg

Bet K; Sont en fonction de p; avec :

100 x A, 100 x 3,93 B, = 0,911

PL=pd T 1zx100 - 387 K, =4087
My 8,05 x 10° — 187 37Mp

Os TBxdxA, 0911x120x393x102 a
_0s 18737 oo

%bc TR, T 2087 A

Op. = 4,58MPa < o, = 15MPa — Condition vérifiée

2-Veérification vis-a-vis de I’ouverture des fissures

0, < 0, = Min 2?fe; Max 0,5f,; 110 nf;  Fissuration préjudiciable.

2 -
03 < 05 = Min 3 x 400; Max 0,5 x 400;110 1,6 x2,1 = 201,63MPa

os = 187,37MPa < o, < 0, = 201,63MPa — Condition verifiée
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3-Vérification de la fleche

D’apres le BAEL, on vérifie la fleche si I'une des conditions suivantes n’est pas vérifiée

h 1
— 2 —_
L 16
h M,
-2
L= 10M,
A, 42
S —_
bod ~ f,
h 15 1 .. ,; ege s
¢ - =—=0,127=—=10,063 — Condition vérifiée
L 118 16
o 2= 127> M = 8% _ 51 —» Condition vérifice
L 118 15M,  10X8,05
A 3,93 42 i,
¢ == = 0,003 <==0,011 —> Condition vérifiée
bd = 12x100 fo

Les trois conditions sont vérifiées, donc ce n’est pas nécessaire de procéder au calcul de la
fleche.

ane 48



(’/[wt}aitre ITT: Calenl des elements

111 -4 : le calcul des escaliers droit

palier de repos

giron
2 palier
@ . T
3 intermédiaire  poutre paliére
o
B marche
-
2
contre marche | |
|
] i
paillasse i |
Ll | 12 | 13 |
poutre

Fig.111-4-1: schéma statique d’escalier droit

g : giron (largeur des marches)

h: la hauteur de la contre marche

E : Emmarchement

H : hauteur de la volee

ep: Epaisseur de la paillasse et du palier
L1 : longueur du palier de départ

L2 : longueur projeté de la volée.

L3 : longueur du palier d’arrivée

Dans notre cas les escaliers sont en béton armée coulée en place

111 -4-1: dimensionnement

Le confort d’utilisation d’un escalier est lié¢ a une relation entre le giron et la hauteur des marches.
Selon Nicolas Frangois Blonde  160cm < g + 2h < 66cm

Avec: 14cm <h < 18cm;28cm < g < 36cm
Et: Hdusoussolcommerce = 455 cm

¢ Hauteur de la contre marche
On prend h=17 cm
¢ Nombre de contre marches

455
T = 26 contres marches

¢ Nombre de marches
m=n-1=26—1=25

Notre escalier sera compose de 2 volées avec un palier intermédiaire chaque volée comportera :

1volée — 12 marches

1volée — 12 marches + une marche de 13 c¢cm de hauteur
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¢ Legiron
On prend g =30 cm
59cm < g + 2h = 30+ 2(17) =64 < 66 cm —— Condition Vérifiée

Notre escalier comportera 2 volées séparées par palier de repos.

B

442.42 | 22cm

135cm

-
le
€

J60cm

.
M
v

M
4

Figlll -4-2: schéma statique d’escalier droit

¢ La paillasse
D’apres le BAEL 91 I’épaisseur de la paillasse est donnée par la relation suivante :

1 e < 1
30 ~ %" <20

Avec:

L : longueur de la paillasse projetée + celle du palierL = 1; +1,

ep : épaisseur de la paillasse.

¢ Lalongueur de la paillasse projetée
I=g(h—-1) = 30x12 = 360cm
H 221

tana = T=%—> o= 3154

L= 360+ 135=495m

495 495
30 < €p < 20 16.5cm < €p < 24.75cm

Conclusion : j’opte pour une paillasse d’épaisseur ep = 20cm

111 -4-2: Détermination des sollicitations de calcul
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(’/[wt}aitre ITT: Calenl des elements

Le calcul se fera en flexion simple pour Imétre d’emmarchement et une bande de Imétrede
projection horizontale et en considérant une poutre simplement appuyée soumise a la flexion
Simple.

111 -4-2-1: Charges permanentes

¢ volée
. . . 25%02
Poids propre de la paillasse : osGLED = 5.86 KN/ml
Poids de la marche :222%2 = 2 5KN/ml

Carrelage : 0,02x22x1 = 0.44 KN/ml
Mortier : 0,02x22x1 = 0.44 KN/ml
Enduit platre : 0,02x10x1 = 0,2 KN/ml
Poids du garde du corps : 0,2x1 = 0,2 KN/ml
Gyolse = 9.64KN/ml
¢ Palier
Poids propre du palier : 25x0,2x1 = 5 KN/ml
Poids (, mortier, carrelage et enduit) :0.44 + 0.44 + 0,2 = 1,08 KN/ml
Gpalier = 6,08 KN/ml

111 -4-2-2 : Surcharge d’exploitation
La surcharge d’exploitation des escaliers est :Q = 2,5x1 = 2,5KN/ml

111 -4-2-3 : Combinaison des charges et surcharges
¢ ELU

Quvolée = 1,35G + 1,5Q = 1,35 x 9.64 + 1,5% 2,5 = 16.76KN/ml
Qupatier = 1,35G + 1,5Q = 1,35x6.08 + 1,5x2,5 = 11.95KN/ml

111 -4-2-4 : Détermination des efforts internes a PELU

16.76kn/ml
11.95kn/ml

A ) 2.6m o 1.36m \El

Fig.111 -4-3 : schéma statique de chargement d’un escalier droit a PELU
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Chapitre 1T : Calcul des élements

D’apres les formules de RDM

RA + RB =16.76 x 3.6+11.95 x1.35 = 76,47 KN

IM/B=0

—RA X495+ 16.76 x 3.6 X (1.35+3.6/2) + 11.95 x1.35 x (1.35/2) =0

D’ou
RA= 40, 60KN
RB = 35,87TKN

11 -4-2-5 : Calcul des efforts internes
1-Efforts tranchants
¢ 1°trongon: 0 < X < 3,6 m

Pourx =0 - T(0) = 40,60 KN
pourx = 3,6 m — T(3,6) = —19,73 KN
¢ 2°™trongon: 3,6 m < X < 4,95m

T(X) = Ra— quv. 3,6 — (up (X - 3,6)

Pourx = 3,6 - T(3,6) = —19,73 KN
Pourx =495 - T 3,8 = —35,86 KN

2-Calcul de moment fléchissant

¢ 1°trongon: 0 < X < 3,6 m

XZ
M(x) = RA.x- quv >

Xx =0m - M(x=0) = 0KNm

x = 3,m - M(x=3,6) = 37,55KNm
¢ 2°"troncon: 3,6 m < X <4,95m

3.6 X— 3,6 2
M(x) = RA.x — quv><3,6(x—7) —qup.——

pourx=3.6 - M x=3.6 =3755kn.m
pourx =495- M x=495 =0kn.m

dM, x
dy

=0->Tx =40,60-16,76x=0
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Chapitre 1T : Calcul des élements

Le moment Mz (x) est max pour la valeur x =2.42 m

Donc :
XZ
M, max = 40,60x — 16,767

Mymax = 98.25 — 49.07 = 49,17KNm

Pour tenir compte de I’encastrement partiel aux extrémités de la poutre, on multiplie les
Moments sur appuis par 0,3 et en travée par 0,85 et obtient les résultats suivants :

¢ Auxappuis :Ma = —0.3M,max = —0.3 X 49.07 = — 14.72 KNm
¢ Entravée: Mt = 0.85M,max = 0.85 % 49.07 = 41.70KNm

111 -4-3: Diagrammes des efforts tranchants et des moments fléchissant a PELU

16.76kn/ml
s 11.95km'ml
I I
YT ¥ ¥ ¥ II'I‘-II'I‘II'I‘I&I
As - > 8

A ———— R -f ;.;,; Xm)

! QU

Momemt | U [ [

Esostaticua a1l T aTER [

MM 49,17 !

TR :

40,60 T i |

"'\-\.\_\_\_. ] 1

1 1
e 1 1 N _u.m}

!
ﬁ'ﬁm L 242m ~| Sl ] J
e 35.86
Diasramme des efforts imnternes 3 FELU
14.72 41f '14.3:.2_1“_'
.\"""\-\____ _'__,_-"'-_-
41.70

DHagrammes de moment fechizzant

Fig.111 -4-4 : Diagramme des moments fléchissant et les efforts tranchants a PELU
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Chapitre 1T : Calcul des élements

111 -4-4:Calcul des armatures

111 -4-4-1:Aux appuis
ep = 20cm t7cm
b = 100cm

Ma = 14.72kn.m
b =100cm

A 4

F Y

¢ Armatures principales
My, 1472x103
Ha = hdzf,, ~ 100 x 172 x 14,2

= 0,036 < y = 0,392

= la section est simplement armée (S.S.A)
u= 0,030= p=0,982
Mya 14,72 x 103

— — 2
Bxdxo. 0982x17x348  2>3cm’/ml

A, =

Soit : 4HA10 cm?/ml = 3,14cm?, avec un espacement de St=20cm.

¢ Armatures de répartitions

3.14 5
A= 7 = 0.78 cm” /ml

Soit: A, = 4HA8 = 2.01cm?

111 -4-4-2:En travée
Mt = 41.70 KNm
¢ Armatures principales
My, 4170x10°
M= a2, 100 x 172 x 14.2
= la section est simplement armée (S.S.A)

= 0,102 < y = 0,392

we= 0,102 - B = 0,946

My 41,70 x 103

— — _ 2
A= o dxo, 0046 x17 x 348 _ o7>cm”/ml

Soit : 4HA12+4HA10 = 7.66cm?2, avec un espacement de St=20cm

¢ Armatures de répartition
A_At_7.66_191 2
r=3 =3 - b cm® /m

Soit : 4HA8 =2.01cmz2, avec St= 25cm.
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Chapitre 1T : Calcul des élements

111 -4-5:Vérification a I’état limite ultime
1-Condition de non fragilité (BEAL 91, Art. A.4.2.1) :

Ay = 0,23bd 28 = 0,23 x 100 x 17 x 2= = 2,05cm?
min ’ fe ’ 400 ’
¢ Auxappuis Aa = 3.14cm? > Amin = 2,05cm* — Condition vérifiée

¢ Entravée At= 7.66cm? > Amin = 2,05cm®> —— Condition vérifiée

2-Espacement des barres :
¢ Entravee:
Armatures principales
Stmax = 20cm < min 3h;33cm = 33cm — Condition vérifiée
Armatures de répartition
Stmax = 25cm < min 4h;45cm = 45cm ——  Condition vérifiée
¢ Sur appuis :
Armatures principales
Stmax = 20cm < min 3h;33cm = 33cm  —— Condition vérifiée
Armatures de répartition
Stmax = 25cm < min 4h;45cm = 45cm Condition vérifiée

3-Effort tranchant : (BAEL, Art A.5.1.2)
Tumax = 4060KN
Tumax _ 40,60 x 10°

= = = (0,19MP
T g T1000x170 . R
— . 0,2 X feyg
T = min Y—; 5MPa = 3,33MPa
b

T, = 0,23MPa < t = 3,33MPa —— Condition vérifiée

Il n’ya aucun risque de cisaillement, donc les armatures transversales ne sont pas nécessaires.

4-Influence de ’effort tranchant au niveau des appuis :
¢ Influence sur les aciers

On doit vérifier que :

115 Vu+ @

fe

Vu : effort tranchant en valeur absolue au niveau des appuis
Mu : moment fléchissant au droit de I’appui

a: la longueur d’appuis égale a 0,9d

A, >
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(’/[wt}aitre ITT: Calenl des elements

115 ooy 7200
400 ' 153 00

Aa = 3,14cm? > 1.59 cm?

¢ Influence sur le béton
On doit vérifier que :
2Vnax
b X a Yb

VX = 24.65KN < 780.98KN — Condition Vérifiée

5-Vérification de la contrainte d’adhérence et d’entrainement de barres aux appuis

Il faut vérifier que :
Tee < Tge = Wsfig = 1,5 X 2,1 = 3,15MPa

Ws: Coefficient de scellement pris a 1,5 pour les aciers HA.

u= nxXmnd=6x3,14x12 =22,61cm

ui: Somme des périmetres utiles des armatures
¢ Ancrage des armatures aux appuis

f
Ls = T—T_e Avec T, = 0.6 W2f,,g = 2.835MPa
S
0.8X400
g = X222 = 28.21cm — On prend Ly = 30cm
4x%2.835

111 -4-6:Etat limite de service
(s paillasse = G + Q = 9.64 + 2,5 = 12,14 KN/ml
gspalier = G + Q = 6.08 + 2,5 = 8,58KN/ml

12.44knimil
a.58kn/mil

T Y Y Y Y Y Y Y Y Y Y Y Y Y Y Y Y Y Y Y YYYYYYYY

A i 3.6m L 1.35m 15

Figlll -4-5:schéma statique de chargement d’un escalier droit a ’ELS

£
<08x—2 - ViPaX < 0,267 x axX b X f.,3 = 0,267 X 0,9 X 130 X 1000 x 25 = 780,98KN
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(’/[wt}aitre ITT: Calenl des elements

111 -4-6-1:Calcul des réactions d’appuis :
Ra+ Re=59.83KN

Ra=30.00KN

Re=29.83 KN

111 -4-6-2:Calcul des efforts tranchants et des moments fléchissant :
¢ 1°trongon: 0 < X < 3,6 m

12.14kniml

Ty

Y M,
Iy

HA X

pour x=0m - T, = 30.00Kn
pour x = 3.6m — T, = —13.70Kn
2

B X® pour x=0m - M, =0Kn.m
M, =30.00x—12.14= | irx=3.6m - M, = 29.33Kn. m

Ty = =12,14x + 30.00

¢ 2°Mtroncon: 3,6m < X <4,95m
12.14kn/mi Ty

LT

x|

. pourx =3.6m—> T, =-13.7Kn
Ty =—-8,58 x—3.6 —43,70 +30.00 pourx = 495m - T, = —25.28Kn
x—3.6 2

M, = —30,00x + 43.70 x— 1.8 + 8.58 >
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(’/[wt}aitre ITT: Calenl des elements

Pourx = 3,6m - M, = 29,33kNm
Pour x = 4,95m - M, = —3,02KNm

dMu(x)

d =0 - —-12,14x + 30.00 = 0 - x = 2.74m
X

Le moment M, (x) est max pour la valeur x = 2.74m.

Donc M = 30.00 x 2.74 — 12.1427% = 36,62KNm

En tenant compte du semi-encastrement, on prend :

¢ Auxappuis: Mua = —0,3 Mzmax = — 10,98KN.m
¢ entravées: Mut = 0,85 Mzmax = 29.29 KN.m

111 -4-6-3:Diagrammes des efforts tranchants et des moments fléchissant

12.14m
1 l 1 l 8.59kn/mil
AT ¥ ¥ v v % ]
3em] ;| F3sml.
2.74m i i

- mﬁ*m
; 26.28

1302
'N\IMJ\
36.62
10988, T 110.98
“20.28°
M (K]

Figlll -4-6:Diagramme des moments fléchissant et les efforts tranchants a ’ELS
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Chapitre 1T : Calcul des élements

111 -4-7:Vérification a I’état limite service

1-Etat limite d’ouverture de fissurations (Art A.5.3.2 /BAEL 99) :
Dans notre cas, la fissuration est considérée peu nuisible, donc aucune vérification n’est
nécessaire.

2-Veérification des contraintes dans le béton et les aciers :
On doit vérifier que 8, = K8 < 8, = 0.6f.,5 = 15 Mpa

¢ Entravées: A, = 7.66cm?

100 x A, _ 100 X 7.66

= = = 0.4
P = " hd T00x17 40
oy
= 0,4 = =0426 5K=——1 =0.04
p=0,450 - 3, =0,858 - a; = 0,426 - 151 — o)) 0.049
s M 2929x10°
ST A xBxd 7.66x0858x17 oo
Sp. = K8y = 0,049 x 262,15 = 6,324MPa
8. = 12.84 < 8, = 15MPa — Condition vérifiée
¢ Auxappuis: Aa = 3,14cm?
_100xA, _100x314_ .
P="hd T 100x17
07
= 0,186 = 0,930 =0210 5 K=——1—=0.017
p=0186 -5, =0930 -0 =0210 > K =377
M, 10.98 x 103
= 221,17MPa

S. = =
S AgXxBxd 3.14x0.930x 17

8pe = K8 = 0,016 x 221,17 = 3,76MPa

8pe = 3.76 < 8, = 15Mpa — Condition vérifiée
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Chapitre 1T : Calcul des élements

3-Veérification de la fleche
Nous pouvons disposer du calcul de la fleche si trois conditions suivantes sont vérifiées :

h 1
L 16
h M;
==
L 10M,
Aq 4,2
S —_
b,d fe
h 0,2 1 .- , ege s
¢ - =—=0,04<—=0,063 — Condition non vérifiée
L 4,95 16
o D02 _ 0,04 < 229 0,08 —— Condition non vérifiée
L 4,95 366.2
As 7,66 42 _ . s
. bod = Tooxtr = 0,004 < 200 = 0,063 — Condition vérifiée

4-Calcul de la fleche

M, x 12 _
y= o< T
10E,I
Avec:

Ms: Moment maximal en travée (a ’ELS).

fv: Fléche due aux déformations de longue durée.

Ev : Module de déformation longitudinal déférée.

Ifv: Inertie fictive de la section pour les déformations de longue durée.

lo : Moment d’inertie de la section totale rendue homogene avec (n = 15) par rapport a I’axe

passant par le CDG.
f: Fléche admissible pour L est au plus égale & 5 m.
Ev = 3700° f.,3 = 10818.86 MPa

f=L/500= 0.9cm

¢ Calcul du moment d’inertie I,
Position du centre de gravité

V, = SBﬂ Avec S.x . Moment statique.

0

B,: Section homogene

By = b.h + nAy, = 100X 20 + 15 % 7.66 = 2114.9 cm?

ane )



(’/[wt}aitre ITT: Calenl des elements

¢ Moment statique de la section homogénéisé

W
' d
WV
2 C
b
-+ >
bh? 100 x 2072
S = T+ 15A,d - S = T+ 15 X 7.66 X 17 = 21953,3 cm?
S
V; = —=10,38cm
By

V, =h—V, =20 — 10,38 = 9,62cm

¢ Moment d'inertie de la section homogénéisé

b
lo=3 V2 +V,® +15A, V, —c 2

100
Iy = = 10.38% +9.623 +15x 7,66 9,62 —3 2 =11711.71cm*

13.92 x 4950%10°

f= 10 x 10818.86 x 30551.61 10+

= 0,82cm

Donc:f, <f =0.99cm —> Condition Vérifiée
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Chapitre 11T : Calcul des éléments

I11-5 : Calcul de la poutre paliére

La poutre paliere est une poutre qui supporte les volées des escaliers entre deux niveaux
successifs. Cette poutre est sollicitée par un chargement uniforme du aux poids des volées,
(réaction B calculée précédemment) et elle aussi sollicitée par un couple de torsion.

I11-5-1 : Pré dimensionnement
Selon le BAEL 91[2], les dimensions de la poutre sont :

L L

—<h<— <h< =
15_h_10—>24,66_h_37—>h 35cm
04h<b<0,7h—>14<h<245->b=20cm

On adopt :( b x h) = (20x35)

JT0cm

M
L'

NN
=
=
=

77

Vérification:
h =35cm = 30cm — OK

Le RPA99 [1] préconise : b =20cm = 20cm - OK
- x 1,16 = 2,03cm < 4 - OK

Nous prenons : h =35cm ; b =30 cm.
111-5-2 : Chargement de la poutre paliére:
La poutre paliére est soumise a:

Charge d'exploitation : Q = 2.5 KN/m.
Son poids propre le long de la poutre : Gp=25x 0.2x0.3=1.5KN/ml.

Poids de la magonnerie : Gpa, = 2.2 (2.40 — 0.3)> = 2.31KN/ml.
Réaction d'appui provenant de I'escalier et du palier:

> w e

e ELU:R,=3587KN.
e ELS:RDb-29.83 KN.

111-5-3 :Combinaisons de charges et surcharges
¢ al’état limite ultime
qu = 1,35G+ R, = 1,35 x 3.81 + 35,87 = 41,01KN/ml
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Chapitre 11T : Calcul des éléments

¢ al’état limite service

qQu = G+ Rg = 3.81 4 29,3 = 33,11KN/ml
111-5-4 : Calcul a PELU

¢ Moment isostatique
_gl*  41.01x13.96

My =3 e = 71,56KNm
¢ Effort tranchant

qu 33,11 x 3,70
Ty,=—=————""_=61,25KN

2 2

En tenant compte de 1’effet de semi encastrement on aura :
Myap = —0.3M, = —21,46KNm
My = 0.8 My = 57,24KNm

111-5-5: Calcul a PELS
¢ Moment isostatique
_gl? 3111 x13.92

s="g A = 54,13KNm
¢ Effort tranchant
qu  31.11x3.7
T.=—= —— = 57,55KN

) 2

En tenant compte de 1’effet de semi encastrement on aura :
Msap = —0.3M, = —16,23KNm
Mgr = 0.8 M, = 43,30KNm

I11-5-6:Diagramme du moment et de ’effort tranchant a PELU

41.01kn/ml

T A

3.70m

AN
/4

61.25

Ty(KIN)
.

61.25

——
+

Mz (KIN.m) 71.56

21.46 | 21.46

57.24

Mz (KN.m) l

Fig 111-5-1: Diagramme des moments fléchissant a PELU en (KN. m)
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Chapitre 11T : Calcul des éléments

31 41kniml

T

-~ e
- -
3.70m

AN
/4

57.55

Ty(KN) [

( I

Mz (KN.m) oats

16.23 K /| 16.23

Mz (KN.m) l

Fig 111-5-2: Diagramme des efforts tranchants a ’ELS en (KN)

I111-5-7:Ferraillage
¢ Entravée
h =35cm; d =32cm; b=30cm; c=3cm

M, 57.24 x 103

=t = = 0,130
MeT bats,. 30x322x142

p, = 0.130 <p, = 0.392 —» Lasection est simplement armee

u, = 0,130 - B; = 0,930
My, 57.2410° ,
At = 55 = 0930 x 32 x 348 102 2 m
onprendA,, = 6.02cm? - 3HA16
¢ Aux appuis
M, 21.46 x 103
= 0,07

Ma ™ Daze,. 20 x 322 x 14.2

p, = 0.08 <p, = 0392 — Lasection est simplement armée
u, = 0.08 »p, =099

M 21.46 10°
A = = = 1.93cm?

ua = 545, 0.996 x 32 x 348 102
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Chapitre 11T : Calcul des éléments

onprend A,, = 3.39cm? - 3HA12

¢ Lesarmatures transversales
300 200

h b
0; < Min ;01 - 0, < Min 35 ;10; 10

35 10
¢ < min 8.75;10;20 [J; = 8mm
Soit 2AH8 = 1,004cm? un cadre et un étrier

111-5-8: vérifications a I’état limite ultime
1-Vérification de non fragilité

feog 2,1 ,
Anin = 0,23bdf— = 0,23 x 30 X SZW = 1,159cm

e

Entravée Ay = 6,02cm? > A, = 1,159cm? —  Condition Vérifiée
Aux appuis Ay, = 3,39cm? > A, = 1,159 cm? — Condition Vérifiée

2-Condition de ’effort tranchant Art A.5.2.2, BAEL 91
T,

:—u<
bd

Ty Ty

3
Ty = 612510 = 0,63MPa ,? = min OJZfCﬁ; 5MPa = 33,33MPa
300%320 Yb

T, = 0.63mpa < t=33,33MPa —> Condition vérifiée

3-Influence de I’effort tranchant au niveau des appuis
¢ Sur le béton
V, <V, ;V_u=0,4><f%><0,9><dxb
b

V, = 0.4 x 16.66 x 0.9 x 320 x 300 = 575769,6N

61.25 KN <575.76 KN ——» Condition Vvérifiée

¢ Sur P’acier

1.15 Mamax

A — N = —

Asppuis Z 5~ Vo +H ; AvecH = =2
1.15 —21.4610°
P> J— 3 _—
Aappuls = o0 61.2510° + 59%320

Aappuis = 4.61cm* > 3,90C1’Y12 — Condition vérifiée
Les armatures calculées sont suffisantes

¢ Calcul de ’ancrage de barres
Tsu = 0.6 Ysfiog = 2,835MPa

f
Ly = —@ = 35,27¢l = 35,27cm
41y,
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Chapitre 11T : Calcul des éléments

On prend Lg = 35cm

4-Vérification de la contrainte d’adhérence et d’entrainement aux appuis
Tge < Tge = Wifi2g = 3.15Mpa

j— Vu
tse =094 U,

U; somme des périmétres utiles des armatures
Ui = 3xl]

U;j =3 X 3.14 x 10 = 94,2mm

T = 61.25103
S€ T 0.9x320%94.2

= 2,25MPartg, = 2.25 Mpa < 7, = 3,15MPa —— Condition veérifiée
Pas de risque d’entrainement des barres

I11-5-9:Armatures transversales (art. A.7.2.2 / BAEL91 modifiées 99, CBA93)
hy b

¢ Diametre Uy < min — ; —;0,
35 10
. N . 350 300 .
¢ Diametre [J; < min 35 0 10 ;12 < min 10;30;12

On opte un, @, = 8mm (1 cadre + 1 étrier) soit2HA8 = 1.001cm?

111-5-10:Espacement des armatures transversales :
Stmax < min 0.9d;40cm = 28.8cm
Stmax = 20cm

¢ Aux appuis

S < min ; ;124 ;S, < min 8.75;9,6 On prendS, = 5cm < Sypax = 20cm
¢ Entravée

S <>=17.5cm Onprend S, = 15cm < Sypay = 20cm

111-5-11:vérifications I’état limite service
1-Vérification de contraintes du béton et de I’acier

On doit vérifier que 8y < 8, = 15 Mpa

Ms .. _ 100A;
B, dAs P11~ Tha

Ope = Kog ; Avec o5 =

ane bb



Chapitre 1112 Calcul des élements

16.23 3.32 0.834 |0.830 |76.31 |1.14 15

43.30 6.02 0.480 | 0.855 |2935 |4.69 15
Tableau I11-1: Vérification des contraintes

Les contraintes sont vérifiées a I’état limite service

2-Etat limite de déformation (vérification de la fleche) :
Pour se dépenser au calcul de la fleche faut d’abord vérifiée ses 3 condition

? >L 5 009>006 —» Condition vérifiée

? > L xSt — 0,09>0.08 —»  Condition vérifiée
0

% < ‘;—2 —> 0,006 < 0,0105 —>  Condition vérifiée

Conclusion :

Les conditions sont vérifiées, d’ou le calcul de la fléche est inutile.
Les armatures calculées a L’ ELU son suffisantes a L’ELS.
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Chapitre 11T : Calcul des éléments

I11-6 : Poutre de chainage

C’est une poutre qui se pose sur deux appuis semi encastrés a ses extrémités, elle supporte en

plus de son poids propre celui de la cloison extérieur
I11-6-1 : Dimensionnement

L=592 cm
¢ Lahauteur de la poutre h

—<h<— —» 3946 <h<59.2 Onopte h=30cm

¢ Lalarguerb

04h<b<07h —> 16<b < 28 Onoptepourb =25cm

__
Z

b= 25cm
i
I11-6-2 :évaluations de charges
¢ Charges permanentes :
Le poids du plancher .................... 5.31 x 0.65/2 = 1.72KN/ml
Poidsdelapoutre ............coooiiiininn. 0.25x0.30 x 25 =1.8 KN/ml
Poids de la cloison.................c.eveuneni. 2.36 X 5.92 = 13.97 KN/m

G=17.49KN/ml

¢ Charge d’exploitation :
Q =1,5% (0,65/2) = 0,488KN/ml

111-6-3 :Combinaison de charges
¢ A état limite ultime :q, = 23,61 + 0,732 = 24,34KN/ml
¢ A état limite service q; = 18,19 + 0,488 = 17,97KN/ml

111-6-4:Calcul des efforts internes

111-6-4-1: calcul a PELU
1-Réaction d’appuis

1
R, =R, = % = 72,04KN
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Chapitre 11T : Calcul des éléments

2-Calcul des efforts internes
Ty 0 =7204 M, = 106,62KN
T, 5.92 = —72.04 ' 0 = FUOAARTM

3-moments isostatiques
¢ Moment en travee :M. = 0,85My = 0,85 X 106,62 = 90, 62KNm

¢ Moment aux appuis : M,, = —0,35Mg = —0,35 X 106,62 = —37,31KNm

qu= 24.34 KN/ml

I\

e—]

PP T

” 5.92m A
| |

R,= 7204 KN Rz=72.04. KN

[Ty] | kn

T2.04

7204

37.:
3iT.H

80.62

Fig 111-6-1: Diagramme des moments fléchissant et les efforts tranchants a PELU

111-6-4-2: calcul a PELS
1-Réaction d’appuis

|
R, =R, = % = 53,19KN

2-Calcul des efforts internes

T, 0 =53.19kn
T, 592 = —53.19 kn

ql?
Mo = 5~ = 78,72KNm

3-Moments isostatiques
¢ Moment en travée :M,. = 0,85My = 0,85 X 78,72 = 66,91KNm

¢ Moment aux appuis : M,, = —0,35M, = —0,35 X 78,72 = —27,55KNm
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Chapitre 11T : Calcul des éléments

qu= 17.97 KN /ml

5.92m

R.= 5349 KN Ra= KN

[ o

5349 [T
+

(VL] ]I KN.m
[ .-

66.91

Fig 111-6-2: Diagramme des moments fléchissant et les efforts tranchants a P’ELS

111-6-5:Calcul des armatures a ELU
1-Armatures longitudinales
L’enrobage : ¢ =2 cm

La hauteur utile : d =28cm

: ;
—_—
c=2cm +
b=25%cm
¢ Aux appuis
M,p = 37.31kn. m
M¢ 37.31103
= (0,168

Mo = 1742 F,, ~ 20 x 282 x 14.2

U =0.168 <y =0.392 —-S.S.A
up, = 0,168 - B = 0,907
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Chapitre 11T : Calcul des éléments

M 37.31 102

= = 0.422 cm?
BdS, 0.907 x 28 x 348 cm

Af=

on prend A,, = 2.26cm? - 2HA12

¢ Entravée
M = 90.62 kn.m
M¢ 90.62 x 103

_ - = 0,326 < 1 = 0.392
e = Vazf,. 25 x 282 x 14.2 M

w = 0326-> B= 0795
M 90.62 102

Aj= — = = 1.17 cm?
= Bds,  0.795 x 28 x 348 cm

on prend Ay = 2.26cm? - 2HA12

2-Armatures transversales (art. A.7.2.2 / BAEL91 modifiées 99)

¢ diamétre

i Mg D300 250
—_ - —_ - —_— - —_
q)t—mln 35) 1110 t—mln 35 » VD 10

¢ < min 8.75;10; 25
on opte ¢y = 8mm cadre de ¢, = 8mm

¢ espacement (Art. A .5 .1, 22, BAEL 91 modifiées 99)
Stmax < min 0.9d;40 cm  Sipax < min 25.2;40 cm
On opte pour Sinax = 25cm

Selon le RPA version 2003 (Art 7.5-2) L’espacement doit étre vérifié
¢ Aux appuis :
h
St < min Z; 12¢ S; < min 7,5;9,6

Onprend S; = 7cm

¢ Entravée:
S¢ < 2 = 15cm Onprend S; = 7cm

I11-6-6:Vérification a I’état limite ultime
1-Vérification de la condition de non fragilité (BAEL91modifi€é99/ ArtA4.2.1)

A 0,23bd frog 0,23 x 25 x 28 21
in = —_—= X X 28 X
min = fy ’ 400

Amin = 0.845cm? < Ay = 3.39cm?A,, = 3.39cm* . Condition vérifiée

= 0,845cm?
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Chapitre 11T : Calcul des éléments

2-Vérification de I’effort tranchant (art .A.5, 1.1 /BAEL 91 modifiées 99)

T
tu=ﬁs Ty

72.04 103
Ty =
250x280

= 1,029MPa : T= min o,zf;ﬁ;SMPa — 33,33MPa
d

T, = 1.029 MPa < T = 33,33MPa — Condition vérifiée
Pas de risque de cisaillement

3-Influence de DP’effort tranchent au niveau des appuis (Art : A. 5 .1 .3)/BAEL 91
modifiées 99 :
¢ Sur le béton

V, <V, ;V_u=0,4><f;ﬁx0,9xdxb
b
V_u= 0.4 xX16.66 X 0.9 x 280 x 250 = 419832,2N

72.04KN < 419.83KN —» Condition vérifiée

¢ Sur P’acier

115 . _ Mamax
Aappuis = T Vu +H ; AvecH = “ood

1.15 3, —37.3110°
Aappuis ~ 400 72.0410°+ 0.9x280

Aappuis = 3-39cm? > 2,18cm?

Les armatures calculées sont suffisantes.
4-Calcul de I’ancrage de barres (Art : A. 6.1 .2 /BAEL 91 modifiées 99, CBA93):

Ty = 0.6 Wfipg = 2,835MPa

L. = fe @ = 35,270
Y

Lg = 35,27cm On prend Lg= 36cm

La longueur hors de crochet L.est au moins égal a 0. 4L
L.=0.4 x36=14.4 cmOnprend L. = 15 cm
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Chapitre 11T : Calcul des éléments

5-vérification de la contrainte d’adhérence et d’entrainement (art .A.6, 1.3 /BAEL 91
modifiées 99)

_ Vu

Te < Tge = q"sft28 =3.15 Mpa ; Tge — m
U; somme des périmétres utiles des armatures

Ui = 31'[¢

U;j =3 x3.14 X 10 = 94,2mm

_ 7204103
"~ 0.9 x 280 x 94.2

Tse = 3,03MPa

Tge = 3.03 Mpa < T, = 3,15MPa — Condition vérifiée
Pas de risque d’entrainement des barres

111-6-7:Vérification a I’état limite service
1-Vérifications de contraintes du béton et de 1’acier

Ope SS_bc= 15 Mpa

Mg
6pc = Ko ; Avec &5 = AL dA.
B 100 A,
¢ Entravée:

M, = 66,91KNm
Mg 6691103
" bd2f,, 20 x282x 14.2

p = 0,300

wp = 0.300 <y = 0.392 —S.S.A

w, = 0,300 > B = 0,816

WMo eeor102
st = Bds, 0.816x28x348 oM
_100 0841 _ o
PL="25%x28 ~
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Chapitre 1112 Calcul des élements

¢ Aux appuis
M,p, = —27,55KNm

Mg 27.55 103
Mo = a2r. ~ 20 x 282 x 142 123 =012 < =0392 =5.5.4
My 275510%0 i
As = 0as. 0123 x 28 x 348 _ »2%8cm
100 2.298
=5 xzs 0%

66.91

0.841

0.120

0.816

3482.14

4.17

15

27.55

2.298

0.328

0.934

458.42

2.75

15

Ope < S_bc = 15 Mpa —» Les contraintes sont vérifiées a I’était limite service

2-Etat limite de déformation : (vérification de la fleche)
Pour se dépenser au calcul de la fleche faut d’abord vérifiée ses 3 condition

h 1

_>
L= 16
h M,
- >

L = 10M,
Ay 42
_S_
bd = f,

=0,05 < — = 0,063

= —>
16

Condition non vérifiée

h
¢ -
L

Les conditions ne sont pas vérifiées, d’ou on doit calculer la fleche

3-Calcul de la fleche
5qL* - L
384Ey Iy

On doit vérifier que f = =
500

Avec : Module de la déformation différe.E, = 3700° f.,; = 10818,86MPa
gqs = 17.97KN/ml
| : Moment d’inertie de la section homogénéisée

b
I=_+ V13+ V23

3 + 15A; v, — ¢ 2 = 58324,04cm*
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Chapitre 11T : Calcul des éléments

b | 15,2
2

-2 " 4521
Vi=hysa, - 1>2tam

V, =h—V, = 14.97cm

5X17.971072x5.92% = .. , epes
f= — = 10,0004 < f = 1,184 — Condition vérifiée
384x10818.8610358324.0410~8

Conclusion : les armatures calculées a L’ELU son suffisantes a L’ELS
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Chapitre 11T : Calcul des éléments

I11-7 : Etude de la charpente

Notre batiment comporte une charpente en bois supportant une couverture en tuiles
mécaniques. Elle présente deux versants inclinés a 15,11° et 32,21°t reposant de part et
d’autre sur des murs de pignons. Dans I’¢tude de cette charpente, nous intéresserons a
déterminer les efforts revenant a chaque élément (pannes, cheverons et liteaux) puis vérifier

leurs résistances sous différentes sollicitations.

I11-7-1 : Les différents eléments de la charpente
¢ tuiles
liteaux
chevrons
pannes sabliéres, pannes ventriéres ou intermédiaire et pannes faitiere.
murs pignons

* & & o

111-7-2 : Détermination Des Charges et Surcharges
¢ charges permanentes : G = 1,4KN/m?
¢ charges d’exploitation : Q = 1KN/m?

Remarque : dans 1m? de toiture, nous aurons une panne et deux chevrons ; leurs sections est

respectivement (15 x 25)cm? et (5,00 x 4,50)cm?

¢ poids de la panne :
P, = 0,15 X 0,25 ppois avec pPpois = 6KN/m?
P, = 0,15% 0,25 6 = 0,23KN/ml
¢ poids des chevrons :
P.= 0,05x 0,045 6 = 0,0135KN/ml
¢ poids des liteaux :
P = 0,03x0,03 6 =0,0054KN/ml

111-7-3 : Détermination des efforts revenant aux différents éléments a PELU

1-efforts revenant a la panne

L’espacement des pannes est pris €égal a e, = 1m

La portée des pannes est: L, = 5,64m

G, =0,23+ 2x0,0135 +0,4%x1=0,66KN/ml

¢ combinaison de charge:
qp =1,35G,+1,5Q=1,35%0,66+1,5x 1= 2,39KN/ml

2-efforts revenant aux chevrons
L’espacement des chevrons est pris égal a2 e, = 0,5m
La portée des pannesest: L.= 1m
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Chapitre 11T : Calcul des éléments

G.=0,0135+0,4%x0,5=0,21KN/ml

¢ combinaison de charge:
q.=1,35G,+1,5Q =1,35x0,21+1,5x 0,5x1 =1,03KN/ml

3-efforts revenants aux liteaux :
L’espacement des pannes est pris ¢gal 2 e; = 0,32m
La portée des liteaux est L; = 0.50 m

G =0,0054+0,4x%x0,32 =0,133KN/ml

¢ combinaison de charge:
q =1,35G,+1,5Q=1,35x0,133+1,5% 0,3x1 =0,63KN/ml

111-7-4 : Dimensionnement Des Pannes

La panne est considérée comme une poutre simplement appuyée sur ses extrémités, elle
travaille en flexion déviée sous sa charge q,,.

Nous allons utiliser le bois de sapin de catégorie I ; la contrainte forfaitaire admissible dans ce
bois est de of = 142dan/cm?

Suivant xx’ : qpx = qpsina y
dpx = 2,39 X sin15,11 = 0,62KN/ml

Suivantyy’ :q,, = qp cos a
dpy = 2,39 X cos 15,11 = 2,31KN/ml

\\ a

Figure 111: Schéma statique de la panne
1-Verification de la contrainte admissible :

On doit vérifier que : of = og + o < 0o

fo Mfy
Of = -

I
\4 v
¢ Calcul des moments de flexion
2 2
Suivantxx': Mg = Qe = 0,62 X 2= = 2,47KNm

. ). 12 5,642
SUIvantyy . Mfy = qp}’§ = 2,31 % 5 = 9,19KNm
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Chapitre 11T : Calcul des éléments

¢ Calcul des modules de résistances

bh312
e b _bh?_15x25® . g
VTR, T e T e ~em
hb312
W=IY_Y= =hb2=25x152=9375cm3
y \ h2 6 6 ’

¢ \Vérification
_ 2,47 x 10* 9,19 x 10*

- = 113,84daN/cm”
°t= 15625 | 9375 3,84daN/cm

of = 113,84daN/cm? < of = 142daN/cm? —>  Condition vérifiée
La section choisie pour les pannes est bonne

2-vérification de la fleche :

g 5X Ofx L2
On doit vérifier que . f=-——2--<f
48X Efx -
La valeur de la fleche admissible pour les pannes est donnée par la formule :
L .
f= ﬁ Avec Lj : la portée de la panne.
564
f==—=12,82cm
200
La valeur de la fleche réelle est donnée :
f= 5% ofx L2
48X Efxg
Avec :

Ef = 11000 of ; E est le module de déformation de la fleche.
Ef= 11000 142 = 131080,128daN/cm?

5% 113,84 X 5642
f= 5t = 2,30cm

48 X 131080,128 x -

f=230cm<f=282cm — Condition vérifiée
Donc on peut garder notre choix de section de la panne qui est de (120 x 250) mm?,

111-7-5 : Dimensionnement Des Chevrons
Le calcul se fera en flexion simple sous les charges q; le chevron est de section
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Chapitre 11T : Calcul des éléments

5,00 x 4,50 cm? Considéré comme une poutre continue sur plusieurs appuis.
1-vérification des contraintes
- M¢xV
On vérifie que : of = fT < Oy

¢ Calcul des moments
Sachant que les appuis sont déformable et en tenant compte de la continuité a leur niveaux, les
moments isostatique sont donnés par :

En travée :M; = 0,66M,,
Aux appuis : M,, = 0,8M,

Qe xLE 1,03x1?

M
0 8 8

= 0,13KN.m

M; = 0,66M, = 0,66 x 0,13 = 0,086KNm

Map = 0,8M, = 0,8 X 0,13 = 0,104KNm

¢ Calcul des modules de résistances

W | _4,5><52_1875 s
Vo 6 - 1o/oem
Ainsi on aura :
4
Aux appuis : of = % = 55,47daN/cm?
0,086 x 10%

En travée : of = = 45,87daN/cm?

18,75

¢ Vérification :
ofy = 55,47daN/cm? < of = 142daN/cm? —> Condition vérifiée

of = 45,87daN/cm? < o = 142daN/cm? — Condition vérifiée
La section choisie est admise

2-Veérification de la fleche :
Selon le réglement, la valeur de la fleche admissible pour les piéces supportant directement
les éléments de (chevrons, liteaux et tuiles), est donnée par la formule suivante :

_ Lc _ 100

= = 0,5cm , Avec L. : la portée de Chevrons.
200 200

La valeur réelle de la fleche :
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Chapitre 11T : Calcul des éléments

5% 0¢X L2
f=———
48X Efx >
Ef = 131080,128daN/cm? Est calculé déja.

5X55,47% 1002

¢ aux appuis : f, = = 0,18cm
PP a  48x 131080,128><%
, 5X45,87x 1002
¢ entravée: f; = = = 0,15cm
48x 131080,128% >

Vérification :
f, =0,18cm < f = 0,5cm —  Condition vérifiée
fi = 0,15cm < f = 0,5cm — Condition vérifiée

Donc la section adoptée pour les chevrons est (5,00 X 4, 50)cm?

I11-7-6 : Dimensionnement Des Liteaux :

L’¢étude de dimensionnement des liteaux se fait de la méme maniére que la panne. On & choisi
une section de (3 x 3) cm?.

1-Vérification de la contrainte admissible

On doit verifier que : of = og + 0fy < O¢

Mg Mg
0'f=IX+I_ySO'f
XX y
v \Y%

Suivantxx’ : qx = q;sina
qQix = 0,63 X sin15,11 = 0,16KN/ml
12 2

0,5
fo = qlx§ = 0,16 X T = 0,005KNm

Suivantyy’ :q;;, = qjcosa

qiy = 0,63 X cos 15,11 = 0,61KN/ml
12 0,52
Mfy = qug = 0,61 x T = 0,019KNm

¢ Calcul des modules de résistances

bh?
W b _ _ bh? 3x3?
*“V” h_, T 6 6

= 4,5cm3
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Chapitre 11T : Calcul des éléments

B hb2_3><32
y oy h 6 6

= 4,5cm3

¢ Vérification
B 0,005 x 10* 0,019 x 10*

of = 45 + 45 = 53,33daN/cm

of = 53,33daN/cm? < of = 142 daN/cm?  —> Condition Vérifiée
La section choisie pour les liteaux est bonne

2-vérification de la fleche :

o 5 L2
On doit vérifierque . f= 2XOx < f

48X EfX 2
La valeur de la fleche admissible pour les pannes est donnée par la formule :

f=—LL

o0 Avec L; : la portée de la panne.

f= 20— 0,25cm
200

5% 53,33 x 5072
f= 3 = 0,07cm

48 x 131080,128 X >

f=007cm<f=0,25cm — Condition vérifiée
Donc en garde les dimensions : (30 x 30) mm?2

111-7-7: Assemblage de la charpente

Comme dans la pratique, nous optons pour un assemblage cloué un tel type d’assemblage est
utilise dans des ouvrages important, comportant des charges considérables.

Le diameétre des clous sont en fonction de son épaisseur :

e<30mm-od<®© 9
Pour le bois dur et sec
e>30mm-od<¢®© 9

Avec :
¢ e : épaisseur du bois le plus mince a assembler (liteaux)
¢ d:diameétre des clous d=3/9=0.33cm

ane g1



Chapitre 11T : Calcul des éléments

Remarque :
L’évacuation des aux pluviales sera assurée par des gouttieres qui seront prévues sur les deux
rives du batiment.
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&[m}yitre IV : Modelisation est Vérificntian RPA

IV- Introduction

La complexité de 1’étude dynamique d’une structure vis-a-vis des différentes sollicitations qui
la mobilisent, en particulier I’effort sismique, demande des méthodes de calcul tres
rigoureuses ; Pour cela, I’utilisation des méthodes numériques telle que la MEF est devenu
indispensable.

Plusieurs programmes de calcul automatique sont faits afin de formuler le probleme de calcul
des structures et de le contrdler en un temps reduit.

Pour notre projet, on utilise le logiciel de calcul par éléments finis ETABS

IV-1- description de PETABS

L’ETABS (EXTENDED THREE DIMENSIONS ANALYSIS OF BUILDING SYSTEMS)
est un logiciel de calcul et de conception des structures d’ingénierie, particulierement adaptée
aux batiments et ouvrages de génie civil. Il permet en un méme environnement la saisie
graphique des ouvrages avec une bibliothéque d’éléments autorisant 1’approche du
comportement de ces structures. L’ETABS offre de nombreuses possibilités d’analyse des
effets statiques et dynamiques avec des compléments de conception et de vérification des
structures en béton armé et charpente métallique. Le post- processeur graphique facilite
I’interprétation des résultats, en offrant la possibilité de visualiser la déformée du systéme, les
diagrammes des efforts, les champs de contraintes, les modes propres de vibration,...etc.

IV-2- étapes de modélisation
L’ETABS se trouve sur plusieurs versions, dans notre travaille, on utilisera la version
9.6.0 dont les principales étapes sont les suivantes :

. Introduction de la géométrie de la structure a modéliser ;

. Spécification des propriétés mécanique de 1’acier et du béton ;

. Spécification des propriétés géométriques des éléments (poteaux, poutres, voiles, dalles,...)
. Définition des charges et surcharges (G et Q) ;

. Introduction du spectre de réponse (E) selon le RPA 99/version2003 ;

. Définition du séisme ;

. Introduction des combinaisons d’actions ;

. Affectation des masses sismiques et inerties massiques ;

. Spécification des conditions aux limites (appuis, diaphragmes) ;

10. Exécutions de 1’analyse et visualisation des résultats.

©O© 00 3O Ol b W K

Avant de commencer la modélisation proprement dite, il est important d’avoir tous les
documents relatifs a cette structure, nécessaires a la modélisation.

Apres avoir bien suivi I’enchainement des étapes cité ci-dessus ; nous sommes arrivés au
model suivant :
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Chapitre IV : Modélisation est Vérification RPA

IVV-3- Choix De La Méthode :

Le calcul des efforts horizontaux peut étre mené suivant trois méthodes :
v Par la méthode statique équivalente.
v" Par la méthode d’analyse modale spectrale.
v" Par la méthode d’analyse dynamique par accélérogrammes.

Le calcul des forces sismiques se fera avec la méthode d’analyse modale spectrale qui est
applicable sur tous les cas d” apres les régles du RPA99 version 2003(article 4.1.3).

+ principe de la méthode :
Pour 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 la structure.

+ définition du spectre de réponse :
C’est une courbe permettant d’évaluer la réponse d’un batiment a un séisme Passé ou futur.
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Chapitre IV : Modélisation est Vérification RPA

¢ caractéristiques du spectre de réponse :
Les caractéristiques du spectre de réponse sont les suivantes :

Tableau 4.7
2a Annexel

2 Article 3.2
Dense Tableau 4.2
1.1 Tableau 4.2.3
3.5 Tableau 4.3

Tableau IV-1- Caractéristiques du spectre de réponse

T Paramétres RPAS9 =
Fichier A propos

Graph du spectre I Text I

0,24
o,zz|l

et 1
o181
0,15}
0,14 *,
0,12

0,1
0,08
0,06
0,04
D,02 —

1 2 3 4 5

(5.070:0,022)
Fone - upe dusage =
[ | & IA ¢ IE IO 1A & 1B £ 2 3

Coeff. comportement : 3,5| Amortissement : I? o

Facteur de qualité - |1.10 -

Site -
i 51: Site Rocheux i* 53: Site Meuble
i 82: Site Ferme i 84: Site Trés Meuble

Figure 1V-2- Logiciel donnant les caractéristiques du spectre de réponse

I\VV-4- Etude Du Contreventement
Les efforts horizontaux repris par les portiques et les voiles sont tirés par le
logiciel ETABS 9.6.0 a I’aide de I’option « section cut », voir les tableaux ci-apres : 2
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&[m}yitre IV : Modelisation est Vérificntian RPA

Sens X —x:
ks
Section Cutting Line Projected Coordinates
e i
Start Point [-1.7113 |2.9002
E nd Point [22.4613 |2.6858

Resultant Force Location and Angle

S T = Angle
[10,375 EXEE [ |359.4918
Include v Floors [w Beams v Braces [v Column: W walls Iv Famps
Integrated Forces
Right Side Left Side
1 2 = 1 2 =
Farce | 29459213 | 33,9927 | E.995E-10 | 29459213 | 33,9927 | B.954E-10
Maoment | E23.4941 | 54104991 | 120526443 | E22.4941 | 54104991 | 13058 6443

Cloze Fefresh

Figure 1V-3- Figure donnant le type de contreventement

Effort repris par les portiques = 12.62 %
Effort repris par les voiles = 87.40 %

SensY -Y:
F
Section Cutting Line Projected Coordinates
= b
Start Paint [-1.2188 |2.793
End Point |21.0678 [2.114E

Reszultant Force Location and Angle

= b = Angle
|9.624E |2.9538 [ [0.805
Include v Floors [w Beams v Bracez [v Columnz [w walls v Ramps=
Integrated Forces
Right Side Left Side

1 2 = 1 2 =
Farce | 74,8412 | F364,0465 | 2738E-08 | 748412 3364 0465 | 2. 738E-08
Foment | E217FOET | 13431836 | a09.97 | E21 70,67 | 12431836 | 209,97

Cloze R efresh

Figure 1V-4- Figure donnant le type de contreventement

Effort repris par les portiques = 10.47 %
Effort repris par les voiles = 89.54 %
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Conclusion :
D’aprés les résultats ci-dessus, la structure est contreventée par voiles.

IVV-5- Vérification De La Structure Selon Les Exigences Du RPA 99/Version2003

Il n y’a pas pire pour ’homme que de se retrouver face a un incident dont il n’avait aucune
connaissance.

Prédire une secousse sismique fait réver plus d’un mais reste malheureusement a ce jours un
domaine méconnu. Néanmoins, prévoir une construction parasismique peut-étre la seule
maniere de faire face a ce genre de dommages.

La réalisation d’une structure pouvant faire face a I’effet du séisme est I’intérét de cette étude,
pour cela, nous disposant d’un réglement parasismique rigoureux qui permet d’offrir un degré
de protection considérable en vérifiant la stabilité et la résistance de la batisse vis-a-vis des
efforts horizontaux et cela quelle que soit la région ou on se trouve.

V- 5-1-La période : (Art4.2.4 [RPA99 version 2003)

La valeur de la période fondamentale (T) de la structure peut étre estimée a partir des
formules empiriques ou calculée par des méthodes analytiques ou numeriques.

La formule empirique a utiliser selon les cas est la suivante (Art4-6) :

T = CthN0.75

hy: Hauteur mesurée en metre a partir de la base de la structure jusqu’au dernier niveau (N).
C;: Coefficient ; fonction du systeme de contreventement, du type de remplissage(Tableau 4-
6/RPA99version 2003).

Dans le cas des portiques autostables en béton armé ou en acier avec remplissage en
maconnerie et le cas ou le contreventement est assuré partiellement ou totalement par des
voiles en béton armé, des palées triangulées et des murs en magonnerie, on peut utiliser aussi
la formule suivante :

0.09hy

T = —
D

D : La dimension du batiment mesurée a la base dans la direction de calcul considérée.

Mode Period UX Uy uz SumuUX SumuyY SumuUZ
1 0,610264 75,9921 0,0045 0 75,9921 0,0045 0
2 0,499536 0,0055 76,4099 0 75,9976 76,4144 0
3 0,423575 0,0054 0,0112 0 76,003 76,4256 0
4 0,156901 15,2184 0,0037 0 91,2214 76,4293 0
5 0,130712 0,002 15,0826 0 91,2234 91,5119 0
6 0,108866 0,0009 0,0025 0 91,2243 91,5143 0
7 0,071819 5,3295 0,0003 0 96,5538 91,5146 0
8 0,060464 0,0002 4,8541 0 96,5539 96,3687 0
9 0,049804 0,0002 0,0007 0 96,5541 96,3694 0
10 0,043981 2,2052 0,0001 0 98,7593 96,3694 0
11 0,036634 0 2,1687 0 98,7593 98,5381 0
12 0,031408 0,8224 0 0 99,5818 98,5381 0

Tableau IV-2- Période et participation massique
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Chapitre IV : Modélisation est Vérification RPA

La période analytique est tirée du tableau donné par le logiciel ETABS :

TETABS = (.61 sec
T roa = 1,30 X 0,05 X (27,99)%75 = 0,79

Tetass < T rpa

IV- 5-2-pourcentage de la participation de la masse modale

— Condition vérifiée

Le pourcentage de la masse modale participante au séisme doit étre supérieur a 90% dans les
deux sens (X-X et Y-Y). (Art 4.3.4 RPA99/version 2003).

Depuis le tableau (tab 1V-2) ; nous pouvons voir que le mode fondamental est une translation
suivant x avec une mobilisation de masse de 75.99 %, et une translation suivant Y avec une

mobilisation de masse de 76.40%.

La somme des masses modales dépasse 90% de la masse totale du batiment, d’ou la condition

du RPA est vérifiée.

V- 5-3-déplacements relatifs
D’aprés le RPA 99 (Art 5-10), les déplacements relatifs latéraux d’un étage par rapport aux

étages qui lui sont adjacents ne doivent pas depasser 1% de la hauteur d’étage.

D’aprés le RPA 99 (art 4-43):

61( = RSk

8. =Déplacement dii aux forces sismiques Fi (y compris 1’effet de torsion).

R : coefficient de comportement.

Le déplacement relatif du niveau * k” par rapport au niveau" K-1"est égal a :

Ay = Ok — Ok—1

Suivant Ex :

0,0142 0,0002 0 -0,0001 2,7 0,027 v
0,0142 0,0001 -0,0014 0 2,98 0,0298 v
0,0128 0,0001 -0,0017 0 2,98 0,0298 v
0,0111 0,0001 -0,002 0 2,98 0,0298 v
0,0091 0,0001 -0,0021 0 2,98 0,0298 v
0,007 0,0001 -0,0021 -0,0001 2,98 0,0298 v
0,0049 0 -0,002 0 2,98 0,0298 v
0,0029 0 -0,0017 0 3,06 0,0306 v
0,0012 0 -0,0012 0 4,55 0,0435 v

Tableau I1V-3- Déplacements relatifs suivant Ex
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&[uk}yitre IV : Modelisation est Vérificntian RPA

Suivant Ey:
0,0109 0 -1E-04 2,7 0,027 v
0,0108 0 -0,001 2,98 0,0298 v
0,0098 0 -0,0013 2,98 0,0298 v
0,0085 0 -0,0015 2,98 0,0298 v
0,007 0 -0,0016 2,98 0,0298 v
0,0054 0 -0,0016 2,98 0,0298 v
0,0038 -0,0001 -0,0015 2,98 0,0298 v
0,0023 0 0,0023 3,06 0,0306 v
0,001 0 0,001 4,55 0,0435 v

Tableau 1V-4- Déplacements relatifs suivant Ey
Remarque :
On n’a pas introduit la valeur du coefficient de comportement R lors du calcul des
déplacements, car elle est deja introduite dans le logiciel lors de la modélisation (On a spécifié
le type de contreventement).

V- 5-4-déplacements maximales

On doit vérifier que le déplacement maximal que subit la structure vérifie la formule suivante:
H¢

Smax <F= %

F : la fleche admissible.

H, : La hauteur totale du batiment.

Suivant Ex :
i“_ v Forces/Resp.
iFi|E

Set Story Range

Top Stanye ETE-1 -

Story HNumber

Storp 9
Storp 8 B ottam Story BEASE -
Shows Al
Stary 7©
Static Loads/Fesponse Spectra
SEw 3 Case Ex -
Storp 5 Select Diaphragm
Stary 4 Mam= 1 -
Stary 3 Plot Dizplay Colors
Global =-Drirection Color
Stary 2
Glabal *-Direction Color [N
Storp 1
* Showw
Easc s '
0.00E +00 4 83E-032 9.E5E-032 1.45E-02 1.93E-02 '
M aximum Story Dizplacements ¢~ Diaphragm Ch Displacement
| Stom S I 0.0z ™ Dviaphragm Crrifts
- i = haximum Story Displacements
Additional Motes for Printed Outpuk
| 7 Maximum Storg Drifts
" Story Shears
€ Story Owerturning b oments |
Display I Diore i Storp Stiffness |

Figure 1V-5- Déplacement maximal dans le sens x-x
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2549

8max = 0.02m < F=—-—==0,05m
Suivant EY :
|
| File
= o = Set Story Range
b
Storp 9 e i Top Story ETE-1 -
Storp S B ottor S tary BASE -
Showe Al
Stary 7
Static Loads/Hesponse Spechkra
Sy Case E™ -

Storp 5 Select Diaphragm

Marne 1 -

Plot Display Colors

Skory 4

Story 3

Global #<-Direction Color
Stary 2
Global *r'-Direction Color |
St 1
= Show
EBaze e
0.00E +00 3.70E-032 F.40E-032 1.11E-02 1.43E-02 '
M aximum Story Displacements ¢~ Diaphragm Ch Displacement
I EETa | 0,01 " Dviaphragm Crrifts
— i e hdaximmum Story Displacements
Additional Hotes for Printed O utpuk X ]
| " Maximum Story Drifts
" Story Shears
7 Story Owerturning kb oments
Dizplay I D ore | " Story Stiffess

Figure 1V-6- Déplacement maximal dans le sens Y-Y
Omax=0.0lm <F=25.49/500=0.05m —— condition vérifiée
V- 5-6-Vérification de I’effort tranchant a la base :( ART 4.3.6/ RPA Version 2003)
La résultante des forces sismiques a la base V,obtenue par combinaison desvaleurs modales ne
doit pas étre inférieure a 80% de la résultante des forces sismiques déterminée par la méthode
statique équivalente V pour une valeur de la période fondamentale donnée par la formule
empirique appropriée. Si VD < 0.8 V;; il faudra augmenter tous les parametres de la réponse

(forces ; déplacements ; moments ;....... )dans le rapport 0.8Vt /VD
¢ Calcul de I’effort tranchant avec la méthode statique équivalente :
Vee = 2 W,RPA 99 [formule 4-1]
A =0.15 : (coefficient d’accélération de zone : zone lla, groupe 2).
R= 3.5 (valeur du coefficient de comportement : systéeme 2)
W : poids total de la structure - W= 28361.22kn

Q : facteur de qualité Q =1 + XPq=1,1
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D : facteur d’amplification dynamique

2.51 O0<T<T,
2
T 2
D= 257 ?23 ..T, <T<3s
2 5
2.51 %3 %3 T=3s

T1; T2 périodes caractéristiques associées a la catégorie du site (tableau 4.7 RPA)
Site meuble (S3) T1=0.15s; T2=0.5s

2
T23

Dansnotrecas T, = 0.5 < T = 0.61 < 3sdonc D = 2.57 T

Pourcentage d’amortissement critique. 3 = 7%

7
2+7

n= =0.88 >0.7 —» Condition vérifiée

D’ou D =192 < 2.5 — Condition vérifiée
Vi = 2567.09 kn - 80%V,, = 2053. 67kn
¢ Effort tranchant a la base (obtenue par ETABS)
sens xx Vyups = 2321.25KN
sensyy V.ups = 2651.41KN
¢ Vérification
Vetabs XX = 2321.25kn > 80%V, = 2053.67 — Condition Vvérifiée
Vetabs VY = 2651.41kn > 80%V,, = 2053.67 —— Condition Vvérifiée
V- 5-7-Vérification de I’excentricité :
D’ aprés le RPA99/version 2003 (article 4.3.7), dans le cas ou il est procédé a une analyse
tridimensionnelle, en plus de I’excentricité théorique calculée, une excentricité accidentelle
(additionnelle) égale + 0.05 L, (L étant la dimension du plancher perpendiculaire a la

direction de I’action sismique) doit étre appliquée au niveau du plancher considéré et suivant
chaque direction.
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Chapitre IV : Modélisation est Vérification RPA

Soit ;

CM : centre de masse
CR : centre de rigidité

Suivant le sens x-x :
On doit vérifier que : CM — CR < 5% Ly

19,40 9,677 9,702 0,97 -0,03 CV
19,40 9,675 9,705 0,97 -0,03 CV
19,40 9,759 9,71 0,97 0,05 CcVv
19,40 9,776 9,716 0,97 0,06 CcVv
19,40 9,776 9,722 0,97 0,05 CV
19,40 9,777 9,727 0,97 0,05 CV
19,40 9,778 9,733 0,97 0,04 CV
19,40 9,7 9,738 0,97 -0,04 CcVv

Suivant le sens Y-Y :
On doit vérifier que : CM —CR < 5% Ly

Tableau 1V-8- Excentricité suivant x-x

16,40 7,3 7,306 0,82 -0,006 cvVv
16,40 7,3 7,314 0,82 -0,014 cvVv
16,40 7,303 7,323 0,82 -0,02 cv
16,40 7,308 7,332 0,82 -0,024 cvVv
16,40 7,308 7,344 0,82 -0,036 cv
16,40 7,308 7,359 0,82 -0,051 cvVv
16,40 7,308 7,38 0,82 -0,072 cv
16,40 6,891 7,337 0,82 -0,446 cvVv
Tableau IV-9- Excentricité suivant y-y
Conclusion :

D’apres les résultats obtenus si dessus on peut conclure que :
La periode est Vérifiée ;
Le pourcentage de participation massique est vérifié ;

<
<
<
<

DS

L)

DS

>

DS

>

Les déplacements relatifs et le déplacement maximal sont verifiés ;
L’effort tranchant a la base est vérifié ;

I’effet du 2° ordre est vérifié ;
Les efforts normaux dans les poteaux sont vérifiés ;

L’excentricité est vérifiée.

Nous pouvons passer a la détermination des efforts internes et le ferraillage de la structure.

ngz 7



Chapitre V: ferraillage des poteanx

V-1: Introduction
Les poteaux sont calculés en flexion composée sous I’effet des sollicitations les plus
défavorables suivant les deux sens pour les cas suivants

¢ Caractéristiques des matériaux :

Tableau V-1: tableau caractéristiques des matériaux

Chaque poteau est soumis a un effort normal (N) et a un moment fléchissant (M2-2, M3-3)
Ainsi, nous pouvons avoir 1’un des trois cas suivants

¢ Section partiellement comprimée (SPC)

¢ Section entierement tendue SET

¢ Section entiérement comprimeée (SEC)
Les armatures seront calculées suivants les combinaisons les plus défavorables dans les deux
sens, en tenant compte des combinaisons suivantes :

¢ Effort normal maximal de compression ou de traction et moment correspondant.

¢ Effort normal minimal de compression et moment correspondant.

¢ Moment maximal et effort normal correspondant.

¢ Moment minimal et effort normal correspondant.

V-2 : Conventions
¢ N>0: compression
¢ N<O: traction
V-3 : Combinaison de calcul
Les combinaisons d’actions sismiques et les actions dues aux charges verticales sont données
d’apres le RPA 99/version 2003 et BAEL 91 comme suit :
1-Selon BAEL 91 :
ELU : Situation durable : 1,35 G+1,5Q ......ccoiiiiiiniain. (1)
2-Selon le R.P.A 99 : Situation accidentelle (article 5.2)

V-4:recommandations et exigences du RPA 99 révisée 2003

1-Armatures longitudinales :

Les armatures longitudinales doivent étre a la haute adhérence, droites et sans crochets.
Les pourcentages d’armatures recommandées par rapport a la section du béton sont :
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Chapitre V: ferraillage des poteanx

¢ Le pourcentage minimal d’armatures sera 0,8% b X h (en zonella)
Poteaux (50%50) : Amin = 0,008x50x 50=20cm?

Poteaux (45x 45) : Amin =0,008x45x 45 =16.2cm?

Poteaux (40x 40) : Amin = 0,008x 40 x 40=12.8cm?

Poteaux (35x 35) : Amin = 0,008x 35 x 35=9.8 cm?

¢ Le pourcentage maximal en zone de recouvrement sera de 6% X b X h (en zonella)
Poteaux (50x50) : Amin = 0,06x50x 50=150 cm?

Poteaux (45x 45) : Amin =0,06x45x 45 =121.5 cm?

Poteaux (40x 40) : Amin = 0,06x 40 x 40=96 cm?

Poteaux (35x 35) : Amin = 0,06x 35 x 35=73.5 cm?

¢ Le pourcentage maximal en zone courante sera 4%xbx h(en zonella)
Poteaux (50x50) : Amin = 0,04x50x 50=100 cm?

Poteaux (45x 45) : Amin =0,04x45x 45 =81 cm?

Poteaux (40x 40) : Amin = 0,04x 40 x 40=64 cm?

Poteaux (35x 35) : Amin = 0,04x 35 x 35=49 cm?

2-Armatures transversales :
Les armatures transversales des poteaux sont calculées a I’aide de la formule :
Ay pVy

t  f.hy

Avec :

Vu : effort tranchant de calcul.

h, : Hauteur totale de la section brute.

Fe : Contrainte limite élastique de I’acier de I’armature transversale f, = 400MPa

p: Coefficient correcteur qui tient compte du mode fragile de la rupture par effort tranchant, il
. Ag<5-p=375

est pris : Ay >5-p=25
Et:

t < 10¢™™;15cm En zone nodale (Zone Il a)
t < min 15¢™™" En zone courante

Avec : pMindiameétre minimal des armatures longitudinales des poteaux.

Y 1 . . A . .
La quantité d’armatures transversales minimale # en% estdonnée comme suit :
1

Siidg>5. A¢min =0.3 % Stxbl

Siidg <3 A¢min=0.8% Stxbl
Sii3<Ag<5.iii, Interpoler entre les deux valeurs précédentes
Ag = la—f Ou Ag= g avec a et b, les dimensions de la section du poteau.

Les cadres et les étriers doivent étre fermes par des crochets a 135° ayant une longueur droite
de 10® minimum.
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Chapitre V: ferraillage des poteanx

Les cadres et les étriers doivent ménager des cheminées verticales en nombre et diametre
suffisants (& > 12 mm) pour permette une vibration correcte du béton sur toute la hauteur
des poteaux.

V-5 : Calcul du ferraillage des poteaux :
Ag, : Armatures dans le sens xx.
Agy - Armatures suivant le sens Y.
Etant donné que la structure comporte quatre (04) sections différentes de poteaux, les zones
qui concernent les poteaux seront délimitées comme suit :
¢ Zone 1 :sous-sols 1,2 et RDC pour les poteaux de dimensions (50X50)
¢ Zone 2 : 1% et 2°™et 3*™étage pour les poteaux de dimensions (45X45)
¢ Zone 3:4°™ et 5°™ étage pour les poteaux de dimensions (40X40)
¢ Zone 4 : charpente pour le poteau de dimension (35X35)

Le ferraillage des poteaux se fait suivant les sollicitations ci-apres :
N max €t M correspondant.

N min €t M correspondant.
M max et N correspondant.

Le ferraillage des poteaux est fait par un calcul automatique a 1’aide du logiciel « Socotec ».
Les résultats sont donnés dans les tableaux suivant :

1704,5 | 6,617 ELU 50 0,00 0,00 | 0,00
84,47 | 1,04 ELU X 0,00 0,00 | 0,00 [20,00|24.11| 12HAI16
1106,58|46,752| ELU 50 0,00 0,00 | 0,00

863,72 | 7,501 ELU 45 0,00 | 0,00 |0,00

4HA14 +
8 HA16

100,06 | 4,014 ACC X 0,00 | 0,00 |{0,00| 16,20 | 22.24
532,76 | 30,238 ELU 45 0,00 | 0,00 | 0,00

288,69 | 5,865 ELU 40 0,00 [ 0,00| 0,00

0,2 5,651 ELU X 0,00 |0.46 | 0.46 | 12,80 | 18.47 12 HA14
99,5 (22,804 ELU 40 0,00 {0.23| 0.23
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Chapitre V: ferraillage des poteanx

390,6 | 8,158 ELU 35
44,27 11,822 | ACC X
315,4 | 9,756 ELU 35

0,00 | 0,00 | 0,00
0,00 | 0,00 | 0,00
0,00 | 0,00 | 0,00

0,80 |12.32 8HAL4

Tableau V-2: Ferraillage des poteaux

1-Poteaux 50x50 (Zone 1):

Sens XX : Agimax = 0.00cm?® onopte: 4 HA16 =8,03cm2 posé symétriquement.
Sens yy: A, max = 0.00cm?  onopte: 4 HA16 =8,03cm2 posé symétriquement.
La section totale est de 12 HA16 = 24,11 cm? >Asmin= 20 cm2,

Fig . V-1: ferraillage des poteaux (50 x 50)

2-Poteaux 45x45 (Zone 1) :

Sens XX : Ag;max = 0.00 cm? on opte : 2 HA16 + 2 HA14 = 7.09cm?2 posé symétriquement.
Sens yy: A max = 0.00 cm? on opte : 2 HA16 + 2 HA14 = 7.09cm?2 posé symétriquement.
La section totale est de 8 HA16 + 4 HA14 = 22,24 cm?2 >As min= 16.20 cm?2,

Fig . V-2: ferraillage des poteaux (45 x 45)
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Chapitre V: ferraillage des poteanx

3-Poteaux 40x40 (Zone 111):
Sens XX : Ag;max = 0,49cm? onopte : 4 HA14 = 6,15cm?2 posé symétriquement.

Sensyy: A max = 0,49cm?  on opte : 4 HA14 = 6,15cm2 posé symétriquement.
La section totale est de 12 HA14 = 18,14 cm? >As min= 12.8 cm?,

Fig . VV-3: ferraillage des poteaux (40 x 40)

4-Poteaux 35x35(Zone 1V) :
Sens XX : A gy max = 0.00 cm? on opte : 3 HA14 = 4,61cm?2 posé symétriquement.

Sensyy : A max = 0.00 cm? on opte : 3 HA14 = 4,61cm?2 posé symétriquement.
La section totale est de 8 HA14= 12,32 cm? >As min= 9.8 cm2.

Fig . VV-4: ferraillage des poteaux (35 x 35)

V.6 : Vérification a L’ELU

a) Veérification contraintes tangentielles (Art.7.4.3.2 /RPA99 version2003)
La contrainte de cisaillement conventionnelle de calcul dans le béton sous combinaison

sismique doit étre inférieure ou égale a la valeur limite suivante
Ty = 4 <T, =p f
u b x d b bx1c28

Elancement géométrique des poteaux
Avec :

Ag="; I =0.7h,
si Ag 25 > Tp = ppxfezg =0.075x 25 = 1,875MPa
Si Ag <5 - T, = ppxlcg =0.04% 25 = 1,00MPa
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Chapitre V: ferraillage des poteanx

1-Poteaux du sous-sol 1 (50x50)

318.5

)\gZT=6.37>5 - p= 0.075
_ Ty _ 0.007

Tu = 5xd ™ s00x475

= 2.94 x 10"°MPa < T, = 1.875MPa — Condition vérifiée

2-Poteaux sous-sol 2 (50x50)

A 214.2 428 <5 0.04
= —= 4, - = .
e~ 750 P

Ty __ 0.018

T, = =7.57 x 10"°MPa < T, = 1,00MPa —— Condition vérifiée

" bxd  500x475

3-Poteaux de RDC (50x50)

208.6
)\g=T=4.07<5—>p= 0.04

Tu _ 0.028
bxd ~ 500%x475

T, = = 1.17 x 10*MPa < T, = 1,00MPa — Condition vérifiée

4-Poteaux étages 1-3 (45 x45)
2086 _, 63<5 0.04
= = 4, - = .
g~ 745 P
_ Ty _ 0.039
Tu = 5xd ™ as0xazs

=2.03 x 107*MPa < T, = 1,00MPa — Condition Vérifiée

5-Poteaux étages 4-5 (40 x40)
z08.6 521>5 0.075
= = D. - = .
g~ 740 P
_ Ty _ 0032
Tu =154 ™ 200x375

= 2.13 X 10"*MPa < T, = 1,875MPa __, Condition vérifiée

6-Poteaux charpente (35 x35)

189

)\g=¥=5.4>5—)p= 0.075

T, =2 =298 _590x10"*MPa < T = 1,875MPa — Condition vérifiée
bxd 300x280

Conclusion

Les contraintes tangentielles sont vérifiées.

b) Calcul des armatures transversales :
Ces armatures ont principalement un r6le de maintien des armatures longitudinales, elles
évitent ainsi leur flambement.

1-Le Diamétre des armatures transversales :

D’aprés le [BAEL 91] Le diamétre des armatures transversales est au moins égal a la valeur
normalisée la plus proche du tiers du diamétre des armatures longitudinales qu’elles
maintiennent
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Chapitre V: ferraillage des poteanx

o = % = % =4.66mm Soit ¢, =8 mm
¢,: Le plus grand diamétre des armatures longitudinales.

On adoptera des cadres de section : A, = 2,01cm? = 4HAS8

2-Espacement des armatures transversales (Art 7.4.2.2 RPA 2003):

L’espacement des armatures transversales des poteaux sont calculées a 1’aide de la formule :
Ar pVy A¢ X h; X f,
—_— - t [ —
t fohy p XV,

Elancement géométrique des poteaux :

Avec Ag=2; 1y =0.7h,

¢ Poteaux sous-sol (50 x 50)
Ag =6.37>5-p=25
La section d’armatures transversale est égal 4 A; = 2,01cm?
L’effort tranchant max est égale a V,, = 8,48KN
D’out=17cm

¢ Poteaux sous-sol 2 (50 x 50)

Ag= 3<428<5 —p=3.75

La section d’armatures transversale est égal a4 A; = 2,01cm?
L’effort tranchant max est égale a V, = 29,59KN
D’out = 4.94cm

¢ Poteaux RDC (50 x 50)

Ag = 3<4.07<5 ->p=375

La section d’armatures transversale est égal a A, = 2,01KN
L’effort tranchant max est égale a V, = 23,96KN
D’out = 6.10cm

¢ Poteaux E1- E3 (45 x 45)

Ag= 3<463<5 -p=375

La section d’armatures transversale est égal 4 A, = 2,01cm?
L’effort tranchant max est égale a V, = 19.87kN
D’ou t = 7.36cm

¢ Poteaux E4 - E5 (40 x 40)

Ag = 3<521<5 -p=25

La section d’armatures transversale est égal 4 A; = 2,01cm?
L’effort tranchant max est égale a V, = 15,9KN
D’out = 9.2cm

¢ Poteaux de la toiture (35x35)

dg= 3<54<5 »p=25

La section d’armatures transversale est égal 4 A, = 2,01cm?
L’effort tranchant max est égale a V,, = 6,66KN
D’out=21.79cm
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Chapitre V: ferraillage des poteanx

c) Espacement maximal des armatures transversales (Art 7.4.2.2 RPA 2003)
1-Dans la zone nodale :

t< 10¢M";15cm = min 10 X 1.2,15cm = 12cm
On opte un espacement S, = 10cm

2-Dans la zone courante:
t < min 15¢™" =18 cm
On opte un espacement S; = 10cm

P.S:
A la zone nodale qui est trés sensible aux séismes, on met des armatures en U superposées
avec alternances d’orientation, a fin de la consolider et ainsi la rendre moins vulnérable.

d) Longueur de recouvrement
Pourlazonella L, = 400
¢ poteaux du sous-sol 1 (50x50)
L, = 40 X ¢; = 40 X 1.6 = 64 cm

¢ poteau E1-E5 (45x45)
L, = 40 X ¢; = 40 X 1.4 = 56 cm

¢ poteaux sous sol 2 (50x50)
L, =40 x ¢; =40 x 1.7 = 68 cm

¢ poteaux étages RDC (50x50)
L, =40 X ¢, = 40 X 1.8 = 72 cm

¢ poteaux charpente (35x35)
L, = 40 X ¢; = 40 X 1.2 = 48 cm

e) Delimitation de la zone nodale
b1, hl : Dimensions du poteau. h. : Hauteur entre nu des poteaux.
h
h’ = max Ze,b, h, 60cm
¢ poteaux du sous-sol 1 (50x50)

455
h’ = max 7,50,50,60cm = max 75.83;50,50; 60 = 75.83cm

¢ poteau du sous-sol 2 (50%50)
306
h’ = max 7,50,50,60cm = max 51;50,50;60 = 60cm
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Chapitre V: ferraillage des poteanx

¢ poteaux de RDC (50x50)

h’ = max ?,50,50,60cm = max 49.66;50,50; 60 = 60cm
¢ poteaux étages 1-3 (45x45)

h’ = max ?,45,45,60cm = max 49.66;45,45;:60 = 60cm
¢ poteaux étages 4-5(40x40)

h’ = max ?,40, 40,60cm = max 49.66;40,40; 60 = 60cm
¢ Poteaux charpente (35%35)

298
h’ = max = 50,50,60cm = max 49.66; 35,35;60 = 60cm

Vérification de la quantité d’armatures (Art 7.4.2.2 RPA 2003)
La quantité d’armatures transversales est donnée comme suit :

Siidg>5.. A¢min =0.3 % Stxbl
Siidg <3l A¢min=0.8% Stxbl
Sii3<Ag<5Siiiii, Interpoler entre les deux valeurs précédentes

¢ poteaux du sous-sol 1 (50x50) : A; = 6.37 > 5
Amin = 0.3% Stxb1 = 0.003 x 10 X 50 = 1.5cm® < Araqop = 2.01cm? __,CV

¢ poteau du sous-sol 2(50%x50) : 3 <A, =4.28 <5
Agmin = 0.4 % Stxb1 = 0.004 X 10 X 50 = 2cm? < Arggop = 2.01cm? —»CV

208.6

¢ poteaux de RDC (50%50) : A, = == = =4.07 <5
Atmin = 0.4 % Stxb1 = 0.004 X 10 x 50 = 2cm? < Atagop = 2.01 cm? —» CV

208.6

¢ poteaux étages 1-3(45x45) . A, = = =4.63<5
Amin = 0.4 % Stxb1 = 0.004 x 10 X 45 = 1.8cm® < Aaqop = 2.01cm? __, CV

208.6

¢ poteaux étages 4-5(40x40) : A, = 0 = =5.21>5
Agmin = 0.3 % Stxb1 = 0.003 x 10 X 40 = 1.2cm? < Agygep = 2.01cm? __,CV

¢ poteaux charpente (35x35) . Ay = & =54>5

Agmin = 0.3 % Stxb1 = 0.003 X 10 x 35 = 1.05cm? < Agagop = 2.01 cm? —»CV
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Chapitre V: ferraillage des poteanx

f) Condition de non fragilité
La sollicitation provocant la fissuration du béton de la section supposée non armée et non
Fissuréee doit entrainer dans les aciers tendus de la section réelle une contrainte au plus égale a
La limite élastiquef..
La section des armatures longitudinales doit vérifier la condition suivante :

fi.g €5 —0.445d

f. e —0.185da °*4

Aadopté = Apin = 0.23

Les vérifications seront résumées dans les tableaux suivants :

Poteaux (zone 3) E1 E2 E3

208.36 | -4.226 | -2.028 | 6.66 SEC 3.83 Cv
195.03 7.986 4.094 | 6.66 SEC 8.01 18.47 Cv
-72.64 | -16.313 | 22.45 | 6.66 SPC 0.65 Cv

1226.47 | -4.732 -0.38 | 833 | SEC 6.80 Cv
391.82 3.294 0.84 833 | SEC 7.39 2411 Cv
-798.23 | 33.423 -418 | 833 | SEC 5.66 ' Cv

621.77 | -5.364 -0.86 7.5 SEC 5.28 CcVv
164.89 6.775 4.10 7.5 SEC 9.08 2994 Ccv
-384.51 | 21574 | -5610 | 75 SEC 4.25 ' Ccv

280.57 5.872 2.09 5.83 | SEC 4.23 Ccv
227.01 | -4.351 -1.91 | 583 | SEC 2.87 12.32 Ccv
-226.56 7.03 3.10 583 | SEC 5.35 Ccv

Tableau V-3: vérification des sections d’armatures
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Chapitre V: ferraillage des poteanx

V-7 Vérifications a PELS :

a) Etat limite de compression du béton :

La vérification d’une section en béton armé a I’ELS consiste a déterminer les contraintes dans
Le béton et dans les aciers &, et a démontrer que ces contraintes sont au plus égales aux

Admissibles &, et 5,

Contraire admissible dans I’acier 65, = 348MPa

Contraire admissible dans ’acier S_bc = 15MPa

Sps: Contrainte max dans la fibre supérieure du béton.
8¢ : Contrainte max dans les aciers inférieurs.

Spi: Contrainte max dans la fibre inférieure du béton.
Sps: Contrainte max dans les aciers supérieurs

La fissuration est considérée comme peu nuisible, donc il n’est pas nécessaire de vérifier la
contrainte dans les aciers tendus.

Remarque :

Les contraintes positives représentent des compressions, et les contraintes négatives
représentent des tractions.

b) Vérification des contraintes

Le calcul des contraintes est résumé dans les tableaux suivants :
Remarque :

Cas 1= (NpaxetMcor)

Cas 2 = (Npin etM¢or-)

Cas 3 = (Mmax €tNcor)

1226.47 | -4.732 4.3 4.5 64.7 69.6 348,00 15,00 Ccv
391.82 3.294 13 1.6 19.8 23.2 348,00 15,00 Ccv
-798.23 | 33.423 1.6 4.2 26.4 61.0 348,00 15,00 Cv

621.77 | -5.364 2.5 3.1 38.0 454 348,00 15,00 CVv
164.89 | 6.775 0.4 11 6.4 15.7 348,00 15,00 CVv
-384.51 | 21.574 0.6 2.9 10.8 40.7 348,00 15,00 CVv
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-4.226

0.9 15 13.5 12.1 348,00 15,00 Ccv
195.03 7.986 0.5 1.7 8.8 24.00 348,00 15,00 Ccv
-72.64 | -16.313 2.00 0.00 -30.5 25.6 348,00 15,00 Ccv

280.57 | 5.872 1.4 2.7 22.6 39.2 348,00 15,00 CVv
227.01 | -4.351 2.2 1.2 31.8 18.8 348,00 15,00 CVv
-226.56 | 7.03 0.9 2.5 15.00 34.8 348,00 15,00 CVv

Tableau V-4 : vérification des contraintes

Conclusion
Les contraintes admissibles sont pas atteintes ni dans I’acier ni dans le béton.

Conclusion : les sections d’armatures choisies pour les poteaux a L’ELU sont vérifiées a
L’ELS.

Finalement :

Toutes les conditions sont vérifiées alors le tableau suivant représente le choix des barres et
leurs espacements :

50x 50 12HA16 4 ©8

45x 45 8HA16+4HA14 4 @8 10 10
40x 40 12HA14 4 @8 10 10
35x 35 8HA14 4 ©8 10 10

Tableau V-5 : Résumé ferraillage des poteaux
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Chapitre VI: Ferraillaqe des poutres

VI-1-Introduction

Les poutres sont des eléments structuraux non exposés aux intempéries sollicités par des
moments de flexion et des efforts tranchants. Leur calcul se fera en flexion simple avec les
sollicitations les plus défavorables en considérant la fissuration comme étant peu nuisible.

VI-2-Réglementation

Le ferraillage des poutres sera déterminé en flexion simple, a 1’état limite ultime (ELU) puis
on procédera a une vérification a 1’état limite de service (ELS).

Les aciers nécessaires pour le ferraillage des poutres seront donnés par les différentes
combinaisons d’actions respectivement en travées et en appuis.

1.35G+15Q(E.L.U)
G+Q(E.LS)

G + Q + E (RPA99/Version_2003)
0.8 G £ E (RPA99/Version_2003)

* & & o

VI1-3-Recommandations du RPA pour le ferraillage des poutres
1-Armatures longitudinales :

¢ Le pourcentage minimum des aciers longitudinaux sur toute la longueur de la poutre
est de 0.5% en toute section.

¢ Le pourcentage maximum des aciers longitudinaux est de 4% en zone courante et de
6% en zone de recouvrement.

¢ Lalongueur minimale de recouvrement et de 409 en zonella.

¢ L’ancrage des armatures longitudinales supérieures et inférieures dans les poutres de
rive et d’angle doit étre effectué avec des crochets a 90°.

Tableau VI-1: Pourcentage des armatures longitudinales
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Chapitre VI: Ferraillaqe des poutres

2-Armatures transversales :
¢ La quantité minimale des armatures transversales et donnée par :

At = 0.003 x Stx b
¢ [’espacement maximum entre les armatures transversales est de :

- h p . .,
s{"™ = min 7 1290 —» En zone nodale et en travée si les armatures comprimées
sont nécessaires

h
s¢<; —» Enzone de recouvrement.

Avec :
¢ : Le plus petit diamétre utilisé pour les armatures longitudinales.

¢ Les premieres armatures transversales doivent étre disposées a 5¢cm au plus du nu de
I’appui ou de I’encastrement

3-Disposition constructive :

Conformément au CBA 93 annexes 3 E, concernant la détermination de la longueur des
chapeaux et des barres inférieures du second lit, il y’a lieu d’observer les recommandations
suivantes qui stipulent que : La longueur des chapeaux a partir des murs d’appuis est au moins
égale :

1 . . , . S yrr eer s .
¢ A s de la plus grande portée des deux travées encadrant 1’appui considéré s’il s’agit

d’appui n’appartenant pas a une travée de rive.

¢ A " de la plus grande portée des deux travées encadrant 1’appui considéré s’il s’agit

d’un appui intermédiaire voisin d’un appui de rive.

¢ La moitié au moins de la section des armatures inférieures nécessaire en travée est
prolongée jusqu’aux appuis et les armatures du second lit sont arrétées a une distance

. . 1 .
des appuis au plus égale a m de la portée.

VI-4-Etapes de calcul a PELU

¢ Calcul du moment réduit :
__ 0,85xfc;yg
- 0x7vy,

My

v Avec f,

Le moment réduit limite est égale a 0.392 pour les combinaisons aux états limites, et
pour les combinaisons accidentelles du RPA
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Chapitre VI: Ferraillaqe des poutres

Situation courante
Yy = 1,5
v, = 1,15
06=1

. fou = 14,2MPa
Ost — 348MPa

Situation accidentelle

Yy = 1,15
100 f,, = 21,74MPa
Yes 08 g = 400MPa

On distingue deux cas
Si:p<p =0,392 - La section est simplement armée(SSA)
Les armatures comprimées ne sont pas nécessaires Ag. = 0
_ M
st Bdcst
Si:p>p; = 0,392 - La section est doublement armée(SDA)
La section réelle est considérée comme équivalente a la somme des deux sections

. _ _ M AM
On calcule :Ag; = Ag + A, = par. T e =

AM
Ase = d-c’ os

VI-5-Ferraillage

Le calcul de la section d’armatures pour les poutres de la structure est résumé dans les
tableaux ci-aprés selon le moment maximal en travée et en appuis pris pour tous les niveaux
de la structure

Amin = 0,50%bh = 10cm?
Apax = 6%bh = 120cm?
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Chapitre VI: Ferraillaqe des poutres

V1-6-Vérifications a P’ELU
1-Veérification de la condition de non fragilité

_0,23bdfrag _ 0,23X40x47x2,1

¢ Poutres principales: A, = - = 200 = 2,27cm?
e

Amin = 2,27cm? < Aggopree = 10,65cm* — Condition vérifiée

__0,23bdfi,g _ 0,23x30%37x2,1

¢ Poutres secondaires: A, = - 200 = 1,34cm?
e

1-Appuis
Amin = 1,34cm? < Agoprse = 6,88cm?> —» Condition vérifiée

2-Travée
Amin = 1,34cm? < Agoprse = 6,03cm?> —» Condition vérifiée

2-Veérification de la contrainte tangentielle

- 7 =g Tmax - fC
On doit vérifier que : Ty = ol < Ty, = min 02-2:5
b
Avec T,y : effort tranchant max a ’ELU
_ . fc28 _
T, = min 0,2 ;5 =3,33MPa
Yo
3
e Poutres principales : 1, = 222X1% —  04MPa
400%470

1, = 0,04MPa < 1, = 3,33MPa — Condition vérifiée

3

¢ Poutres secondaires: t, = 26,226X10° _ 0,24MPa
300%370

T, = 0,24MPa < 1, = 3,33MPa  —— Condition vérifiée

3-Influence de I’effort tranchant sur le béton:

On doit vérifier que :
feos
Tb

T <T,=04x%xbxax avec a=0,9d

¢ Poutres principales

25
TP < Ty = 0,4 X 0,40 X 0,9 X 0,47 X 10% x —— = 1128KN

)

Tmax = 6,903KN < T"®* = 1128KN — Condition vérifiee
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Chapitre VI: Ferraillaqe des poutres

¢ Poutres secondaires

25
TMmax < T, = 0,4 % 0,30 X0,9 X 0,37 x 103 x = 666 KN

1,5
Tmax = 26,226KN < T"®* = 666KN — Condition vérifiée

4- Influence de I’effort tranchant sur les armatures :
On doit vérifier que: Ay > 1= (Tmax 4 Mmax)
fe 0,9d

¢ Poutres principales
1,15 118,679

>__ - = 2
As=00x101 79 " 0ox 047 7.87cm
A = 10,65cm? > —7,87cm? — Condition vérifiée
¢ Poutres secondaires
A > L15 26,226 59,044 4,34cm?
S =400 x10-1 ~” 09x037 _ orm
1-Appuis
A = 6,88cm? > —4,34cm? —» Condition vérifiée
2-Travée
Ag = 6,03cm? > —4,34cm? — Condition vérifiée

5-vérification de la contrainte d’adhérences
On doit vérifier que : Tse < Tse
Avec

Tmax
Toe = oy
¢ 09d U
U; = n@zn : Somme des périmetres utiles
Tee = Vs X fpg = 1,5 X 2,1 = 3,15MPa

¢ Poutres principales

3HA16 +3HA14 - U;= 3x16+3Xx14 X 3,14 = 28,26cm
6903 x 10°
'se =09 x 470 x 282,6

= 0,06MPa

Tse = 0,06MPa < 15, = 3,15MPa —  Condition vérifiée
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¢ Poutres secondaires
1-Appuis
3HA14 + 2HA12 > U;= 3x1,4+2x1,2 x3,14 =20,72cm
26,226 x 103
e =0,0 x 370 x 207,2

= 0,38MPa

Tse = 0,38 < 15, = 3,15MPa — Condition vérifiée

2-Travée
3HA16 —» Uij= 3x16 x3,14=15,07cm
26,226 x 103

- — 0.52MP
Tse =09 %370 x 1507 a

Tse = 0,52 < 15, = 3,15MPa — Condition vérifiée

6-Ancrage des barres aux appuis
Tee = 0,6¥?f5 = 0,6 X 1,52 X 2,1 = 2,835MPa

of. 1,2 x400

Pourles @12 — I = e = 2x2835 42,33cm
of. 1,4 x400

Pourles @14 - I = Ir. = T x 2835 = 49,38cm
of. 1,6 X400

Pourles @16 — I = = = 56,44cm

41, 4x2835

Les regles de BAEL 91 (article. A.6.1) admettent que I’ancrage d’une barre rectiligne
terminée par un crochet normal est assuré lorsque la longueur de la portée ancrée assuréee
hors crochet est au moins égale a 0,41pour les aciers HA

On prend :

Pourles @12 — I Lg = 0,4 X 42,33 = 16,9cm
Pourles 14 — I Lg = 0,4 X 49,38 = 19,8cm
Pourles 16 — I Lg = 0,4 X 56,44 = 22,6cm

VI1-7-Calcul des armatures transversales
Selon le BAEL91, le diamétre des armatures transversales doit vérifier :

¢ poutres principales

h b
@, <min —,—, 0™ = min 14,29;40; 160 = 1,429cm

35’10
¢ poutres secondaires
h b
@; < min g,E,QS{naX = min 11,43;30;160 = 1,143cm
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On prend @; = 8mm
On choisira 1 cadre +1 étrier soit A, = 4HA8 = 2.01cm?.

VI1-8-L’espacement des armatures transversales
. h
1-Zone nodale S; < mln(z; 12@;; 30cm)

¢ poutres principales S; < min ?; 12 x1,6;30cm = 12,5cm

¢ poutres secondaires S; < min %; 12 X 1,4;30cm = 10cm
On prend St =10cm

h
2-Zone courante S; < 3

¢ poutres principales S; = 15cm
¢ poutres secondaires S; = 15cm

On prend St =15cm

VI-9-Armatures transversales minimales :
¢ poutres principales
A= Af‘in = 0,003 x S; x b= 0,003 x 15 x 40 = 1,8cm?
A =201 >A™ =1,8cm?> —Condition vérifiée

¢ poutres secondaires
A= Al“i“ = 0,003 x S; X b = 0,003 x 15 x 30 = 1,35cm?
A =201 =A™ =1,35cm> —Condition vérifiée

VI-10-Délimitation de la zone nodale :
Dans le cas des poutres rectangulaires, la longueur de la zone nodale est égale a deux fois la
hauteur de la poutre considérée.

L’= 2h
¢ h: hauteur de la poutre.
¢ b, et h; : dimensions du poteau.

' L' h

S — b
Onaura: H :ﬁPoutrc :
L’ = 2h = 100cm Poutres principales — = :
L’ = 2h=80cm Poutres secondaires ' £
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VI1-11-Vérification a P’ELS
Les états limites de services sont définis compte tenu des exploitations et de la durabilité de la
construction.
Les vérifications qui leurs sont relatives :
¢ Etat limite d’ouverture des fissures (exemple de calcul pour la fissuration non
préjudiciable).
¢ Etat limita de résistance du béton a la compression.
¢ Etat limite de déformation

1-Etat limite d’ouverture des fissures :

La fissuration, dans le cas des poutres, est considérée peu nuisible, cette vérification n’est pas
nécessaire

2-Etat limite de déformation du béton en compression :
Il ya lieu de Vérifiersi: o, < o,

Avec: oy, = 0,6 X f,g = 15MPa

Et: o, = % avec : o, = B d; < contrainte de traction des aciers
1 s
: 100xA
BetK; Sonten fonctionde p, avec: p, = 1 :

Les résultats des vérifications a I’ELS sont donnés dans les tableaux suivants :

47 10,65 (0,566 0,889 |0,335 |29,84 |190,61 |6,39 15 | vérifice
53,223 47 10,65 (0,566 0,889 0,335 |29,84 |119,61 [4,01
42,384 37 6,88 0,620 |[0,884 (0,348 |28,10 |188,35 |6,70 15 | vérifice
19,582 37 6,03 0,543 |0,890 |0,330 |30,45 |98,62 3,24

Tableau VI-4: Les résultats des vérifications a ’ELS

3-Etat limite de déformation :

La fleche développée au nivaux de la poutre doit rester suffisamment petite par rapport a la
fleche admissible pour ne pas nuira a I’aspect et I’utilisation de la construction.

On prend le cas le plus défavorable pour le calcul dans les deux sens :

On doit justifier I’état limite de déformation par un calcul de fleche, qui ne doit pas dépasser
la valeur limite.
M x I2
=———<
10 x EV X va

Valeurs limites de la fleche f = LS%
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Chapitre VI: Ferraillaqe des poutres

¢ sens des poutres principales :

340
f= T00 0,68 > f =0,010(La fléche tirée par le logiciel ETABS)
¢ sens des poutres secondaire :
580
f= T00 1,16 > f = 0,044(La fleéche tirée par le logiciel ETABS)

Donc la fleche est vérifiée.
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118,679 | ELU | 400 | 470 | 45 |0.095)ggn [ 095 348 7,64 10 1065 | 3HAL6 | 3HAL4
74,388 | ELU | 400 | 470 | 145 0059195 | 097 | 349 4,69 10 10,65 | 3HAL6 | 3HAL4
153,031 | Acc | 400 | 470 | 5y74 |0.080) g5 [0958] 49 8,5 10 1065 | 3HAL6 | 3HAL4
70,591 | ACC | 400 | 470 | 2174 |0,037|s55A|0,982| 400 3,82 10 10,65 3HA16 | 3HA14

Tableau VI-2: ferraillage des poutres principales

50,044 | ELU | 300 | 370 | 142 |0101)ggn|0949] g4 | 484 6,00 6,88 3HAL4 | 2HAL2
27398 | ELU | 300 | 370 | 142 |0047)ssa|0977| 348 | 218 6,00 6,03 | 3HALG 0
87,439 | AcC | 300 | 370 | 2174 |0.098|ggp|0952) 499 | 623 6,00 688 | 3HAL4 | 2HAL2
76,468 | ACC | 300 | 370 | 2174 |0.086|ggp 0998 4g9 | 54 6,00 6,03 | 3HALG 0

Tableau VI-3: ferraillage des poutres secondaires
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Chapitre VII: Ferraillage des voiles

VIL.1 : Introduction
Le ferraillage des voiles s’effectuera selon le réglement BAEL 91 et les vérifications selon le
RPA99 version 2003.
Sous I’action des forces horizontales dues au séisme ainsi que les forces verticales (charges et
surcharges), les voiles sont sollicités en flexion composée.
Pour que la structure résiste a ces sollicitations et reste fonctionnelle, on prévoit trois types
d’armatures

¢ Armatures verticales

¢ Armatures horizontales

¢ Armatures transversales

VI1.2 : Ferraillage des trumeaux

Les trumeaux sont sollicités en général en flexion composée avec un effort tranchant,
cependant I’application des régles classiques de béton armé n’est possible que si la structure
considérée est contreventée par des voiles suivant deux directions orthogonales dans ce cas le
calcul des trumeaux se fera suivant la direction de leur plan moyenne. Ce qui est le cas dans
notre ouvrage

VI1.3 : Méthode de calcul
M, N leurs valeurs seront tirées du logiciel ETABS

VI11.3.1 : Excentricité
—_ Mu
TN
VI11.3.2 : Calcul de la hauteur utile d
Pour déterminer la hauteur utile nécessaire de la section transversale du trumeau pour les
armatures tendues calculées soient convenablement disposées.
Trois possibilités se présentent :
¢ La premiere consiste a choisir le ferraillage du potelet comme étant les armatures
tendues qui seront calculées (leur nombre sera de 4 barres). Déterminer la hauteur
utile par rapport a leur centre de gravité et de calculer le ferraillage
¢ La deuxiéeme consiste a disposer les armatures tendues de calcul dans la zone
d’extrémité (L/10). Choisir le centre de gravité des armatures a disposer dans cette
zone (par rapport a I’espacement des armatures) et de calculer la hauteur utile
correspondante. Ainsi on peut calculer les armatures liées a cette zone
¢ Latroisieme option consiste a disposées toutes les armatures tendues de calcul dans la
zone d’extrémité (sur toute la longueur It).

Remarque : Si la section est trop importante et que 1’on ne peut pas choisir 4 barres, on passe
a la deuxieme option.
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Chapitre VII: Ferraillage des voiles

VI11.3.3 : La longueur de la zone tendue :

Omax
Lo=—2% XL
Omin 1 Omax oy L,

F Y
v

0o =

M
[

w| =

T—y

F 3
L

Avec :

B : Section du béton
bxh3

[ : Moment d’inertie] =

y : Bras de leviery = L 2

VI11.3.4 : Calcul du moment par rapport a I’axe de symétrie des armatures tendues :

L
M=M,£N, d=3

VI11.3.5 : Ferraillage
VI11.3.5.1 : Armatures verticales

M
ey xdzx f,,

M N
A= 8o, o,

VI11.3.5.2 : Armatures horizontale
1-Exigence du RPA 99 version 2003 (Art 7.7.4.1)
¢ Les barres horizontales doivent étre munies de crochets a 135° ayant une longueur de
10¢
¢ Ay =0.15%B
¢ Les barres horizontales doivent tre disposées vers 1’extérieur.
¢ Le diametre des barres verticales et horizontales des voiles ne devrait pas dépasser
1/10 de I’épaisseur du voile.

2-Exigence du BAEL91 (Art A.8.2.4)

VI11.3.5.3: Armatures transversales

Les armatures transversales sont perpendiculaires aux faces des refends. Elles retiennent les
deux nappes d’armatures verticales, ce sont généralement des épingles dont le role est
d’empécher le flambement des aciers verticales sous 1’action de la compression d’apres
I’article 7.7.4.3 du RPA99 version 2003 les deux nappes d’armatures verticales doivent étre
reliées au moins par 4 épingle au métre carré
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Chapitre VII: Ferraillage des voiles

VI11.3.5.4: D’armatures de coutures
Le long des joints de reprise de coulage, 1’effort tranchant doit étre repris par les aciers de
coutures dans la section est donnée par la formule suivante :
T
Ay = 1'1f_ avec T = 14T,

e
T, : Effort tranchant calculée au niveau considére

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

VI11.3.5.5 : Armature pour les potelets
Il faut prévoir a chaque extrémité de voile armé par des barres verticales dont la section de
celle-ci est > 4HA10

V11.3.5.6 : Espacement
L’espacement des barres horizontales et verticales doit étre inférieur a la plus petite de deux
valeurs suivantes
Si<15xa . .
S, < 30 cm a: epaisseur du voile
A chaque extrémité du voile I’espacement des barres doit étre réduit de moitié sur 1/10 de la
longueur du voile, cet espacement d’extrémité doit étre au plus égales a 15 cm

VI11.3.5.7 : Longueur de recouvrement
Elle doit étre égale a :
¢ 40¢ pour les barres situés dans les zones ou le renversement du signe des efforts est
possible
¢ 20¢ pour les barres situées dans la zone comprimées sous l’action de toutes les
combinaisons possibles de charges.

VI11.3.6 : Vérifications

1-Exigence de RPA

Zone tendue : A; = 0.2%bL;

Globalement dans le trumeau : A; = 0.15%

Zone courante : On doit vérifier que :10A. > 0.10% X 8 X B

A, : Section d’armature dans la zone courante

2-Exigence du BAEL

Bl:t28
fe

Amin =
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Chapitre VII: Ferraillage des voiles

VI1.3.7 : Vérification a PELS
On doit vérifier que
op < 0, = 15 MPa
j— NS
~ B+ 15A
Avec :
N, : Effort normal appliqueNg = G+ Q
B : section du béton
A : section d’armature adoptée.

Op

VI11.3.8 : Vérification de la contrainte de cisaillement :
1-D’aprés le RPA 99 version
Tp < Tp = 0.2f 55

T

~ b x0.9L
Avec :

b : Epaisseur de voile
d : Hauteur utile (d=0.9h)
h : hauteur de la section brute.

Tp avecT=14T,

2-D’aprés le BAEL91
Ty < Ty

Tu 1 2/3
=— Y 1, =—064f2
T X 0OL T Ty,

VI1.4 : exemple de calcul
Pour déterminera les armatures verticales, on utilisera la méthode des contraintes.
Pour le calcul de ferraillage on a partagé I’ouvrage en quatre (04) zones.

¢ Zone 1: sous-sols 1,2

¢ Zone2 :RDC

¢ Zone 3:1¥ jusqu’a 3*™ niveau.

¢ Zone 4:4°™ 5™ niveau.

Nous prenons comme exemple de calcul le voile V15 (L=3.4m) dans la premiére zone.

ZONE I : sous-sols

L=3.4m

e =0.25m
B = 0.85 m?
[=0.81m*

Mpax = 17788.59KN.m —» N, = 6644.92KkN (Effort de traction)
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Chapitre VII: Ferraillage des voiles

V11.4.1 Calcul de ’excentricité

M 1863.35kN L
=—=—=——=2,67m> -—c Avecc=0.03m
Ny 687.29 2

On est dans le cas d’une section partiellement comprimée.

VI11.4.2 Calcul des contraintes
Omax = 47711.63 KN
Omin = —29151.39KNm

VI11.4.3 Calcul de la longueur de zone tendue :

o
Ly=——=———xL=211m

Omax + Omin

V11.4.4 Calcul du moment par rapport a ’axe de symétrie des armatures tendues

L
M=M,—N, d—> =11010.77kNm

VI11.4.5 : Ferraillage du voile

VI1.4.5.1 : Armatures verticales
M 11010.77

M= bd2f,,  25x 272 2x 2174

= 0.27d'ou B =0.839

0.85 X fps  0.85 X 25

Avec fy, = = = 21.74MP
Ve Tou Bys 0.85 x 1.15 4

Ao MOUN_ 101077 1101077x100
t~ Bdo, ' o, 0.839 x 272 x 400 400 - aoem

1-Section minimale pour la zone tendue

La section minimale qui est donnée par le RPA est :
Apin = 0.2%bL; = 10.55cm?

At adopte = 12,30cm? > Ay = 10,55¢cm?

2-Armatures verticales de la zone courante :
¢ Détermination de la zone courante : L,
L.= L- (L/10 + L/10) = 340 - 68 = 272 cm.
A, = 0.10% x Bc

Avec :

B, : La section de la zone courante.

B. = 2,72 x 0,25 = 0,68m?

A. = 0.10% x Bc = 0,001 x 6800 = 6,8cm?

Soit (24 HA10) espacement =20 cm

Aadoptée = 24HA10 = 18,84cm”
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Chapitre VII: Ferraillage des voiles

¢ Section minimale dans tout le voile (Article 7.7.4.3 RPA 99 modifié2003)
Anin = 0.15%B = 12.75 cm?
v =31.14 cm? > 12.75 cm?
La section totale adoptée est de As=31.14cm?, 2(4HA12) + 24HA12
VI11.4.5.2 : Armature horizontale

AV ad

:0.15%B = max 7.785;12.75 = 12.75 cm?
SoitAy = 27HA10 = 18.05 cm? avec Sy = 15 cm

AH = max

VI11.4.5.3 : Armature transversale
Les deux nappes d’armature sont reliées par 4 épingles en HA8 par métre carré de surface
verticale.

VI11.4.6: Vérification a PELS
On doit vérifier queo, < o, = 15 MPa
Ny 6609 x 103

_ _ = 7.37MP
% T B¥15A  0.85x 106 + 15 x 31.14 x 102 2

op, = 7.37 < o, = 15MPa

VI1.4.7 : VVérification de la contrainte de cisaillement
1-D’aprés le RPA 99 version 2003

__ T 14x318314 o
TP X09L  025x09x34x103 a
Tp = 058 MPa < Tp = SMPa
2-D’apres BAEL91
Ty < Ty
T, 318.314
— 0.41 MPa

T Pd T 025 %09 x 3.40 x 103

1
T, = —0.64f;° = 2.5 MPa
Yb
T, =041 <rt,=475 —5 Condition Vérifiée
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Chapitre VII: Ferraillage des voiles

VIL5 : Résultats trouvés
Les resultats de calcul pour les voiles sont regroupées dans les tableaux c’est dessous.

1-Voiles longitudinaux :

9131.28 1713.669 17910.25 7181.26

6644.92 17788.59 SPC 4771163 | -29151.39 | 2.11 1.29
N (min) 9131.28 1836.085 | SEC 14558.50 6926.85 ~
N (max) 6825.11 1674.063 | SEC 14415.24 5658.607 ~
M (max) 5625.26 8648.38 SEC 30891.28 | -14346.39 &~ 1.29
N (min) 2833.11 6469.084 SPC 21085.48 | -12752.80 | 2.11
N (max) 6117.03 1753.841 | SEC 13582.60 4408.66 ~
M (max) 4516.06 7510.995 | SEC 19409.95 -13002.8 &~ 1.22
N (min) 1642.96 3244.527 SPC 10901.80 -6069.56 2.18
N (max) 3342 ,3 2049 997 | SEC 10276,67 -446,38 &~
M (max) 2513.34 3207.905 | SEC 12085.99 -4693.81 ~ 1,27
N (min) 750.05 1644.815 SPC 5404.83 -3198.8 2.13

Tableau VI1 -1: Calcul des voiles longitudinaux

2-Voiles transversaux

N (max) | 697332 | 680.792 | SEC | 27399.33 | 6789.05 ~ L2
| M (max) | 5250.24 | 9236.388 | SPC | 2537218 | -13018.67 | 1.98 '
| N(min) | 2282.08 | 671592 | SEC | 408052 | 1289.07 ~
| N(max) | 4683 555234 | SEC | 8094.78 | 4393.22 ~
M (max) | 3570.15 | 3075222 | SEC | 1501093 | -5490.54 3
| N(min) | 175589 | 836469 | SEC | 5120.41 -447.04
| N(max) | 423236 | 578736 | SEC | 7572.26 | 3714.02
M (max) | 192584 | 219692 | SEC | 9890.85 | -4755.28 ~ 1.23
| N(min) | 85103 | 186648 | SPC | 7356.30 | -5086.89 | 1.77
| N(max) | 181474 | 521259 | SEC | 4157.8 682.12 ~ ~
| M (max) | 142025 | 2402173 | SPC | 991291 | 610157 | 1.85 | 1.15
| N(min) | 17481 | 1837.143 | SPC | 635689 | -5890.73 | 155 | 145

Tableau VII -2: Calcule des voiles transversaux
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Chapitre VII: Ferraillage des voiles

3-Ferraillage des Voiles transversaux :

18.46 18.46 18.46 18.46
9.9 0 7.08 7.4
6 4.8 4.8 4.8
17.27 17.27 17.27 17.27
_\ 26.50 26.50 26.50 26.50
_‘ 2X 6HA14 2X 6HA14 2X 6HA14 2X 6HA14
_‘ 22HA12 22HA12 22HA12 22HA12
exremie | 10 10 10 10
2(28HA10) 2(18HAL0) 2(18HA10) | (18HA10)
e = 15cm
e = 15cm e = 15cm e =15cm

Les deux nappes d’armature sont reliées par 4 épingles
en HA8 par métre carré de surface verticale.

Tableau VII -3: ferraillages des voiles transversaux
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Chapitre VII: Ferraillage des voiles

4-Ferraillage des Voiles longitudinaux :

45 36.08 26.28 10.45
12.30 12.30 12.30 12.30
10.55 8.44 8.72 8.52
6.8 5.44 5.44 5.44
24.86 24.86 24.86 24.86
43.33 43.33 43.33 43.33
12.75 10.2 10.2 10.2
_‘ 2X 6HA14 2X 6HA14 2X 6HA14 | 2x 6HA14
_‘ 2VHAL2 | 2MAL2 | 22HAL2 | 22HAL2
10 10 10
2(28HA10) 2(18HA10) 2(18HA10) | 2(18HA10)
e = 15cm
e = 15cm e = 15cm e = 15cm

Les deux nappes d’armature sont reliées par 4 épingles
en HAB8 par métre carré de surface verticale.

Tableau V11 -4: ferraillages des voiles longitudinaux
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Chapitre VII: Ferraillage des voiles

Vérification :
Vérification de contrainte de cisaillement pour les voiles :
¢ Lesvoiles longitudinaux :

| Zone1 | 318314 [058] 5 cV 0.41 2.5 cV 6609 | 7.37 15 cV
-‘ 253431 |057| 5 cV 0.41 2.5 CV | 493355 | 6.78 15 Y
-‘ 238421 |054| 5 cV 0.38 25 CV | 442114 | 6.08 15 cV
!‘ 706801 | 16 | 5 cV 1.15 25 CV | 241562 | 332 15 cV

Tableau VII -5:vérifications des voiles longitudinaux

¢ Les voiles transversaux :

- Vu(KN) T T | <Tp | wMPa | T, Mpa | T, <Tp | Ns(KN) | 8, MPa | §, MPa | §,<3,
\Zonet | 5123 010 | 5 | cv | o007 25 cv | 502804 | 617 | 15 cVv
-‘ 52078 | 013 | 5 | cv | 009 25 cv | 33759 | 458 | 15 cVv
-‘ 87978 | 022 | 5 | cv | o016 2.5 cv | 305220 | 414 | 15 cV
!‘ 75060 | 196 | 5 | cv | 14 25 cv | 131447 | 17 15 | cv

Tableau VII -6:vérifications des voiles transversaux
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Chapitre VIIT: Etude de L'infrastructure

VIII-1: INTRODUCTION

Les fondations sont des éléments de la structure ayant pour objet la transmission des efforts
apportés par la structure au sol. Cette transmission se fait soit directement (cas des semelles
reposant sur le sol ou cas des radiers), soit par 1’intermédiaire d’autres organes (cas des
semelles sur pieux).Ces efforts consistent en :

¢ Un effort normal : charge et surcharge verticale centrée ;
¢ Une force horizontale : résultante de 1’action sismique ;
¢ Un moment : qui peut étre de valeur variable qui s’exerce dans les plans différents.

Nous pouvons classer les fondations selon le mode d’exécution et la résistance aux
sollicitations extérieure, en :

¢ Fondations superficielles : Utilisées pour des sols de bonne capacité portante.
Elles sont réalisées prés de la surface, (semelles isolées, semelles filantes et radier).
¢ Fondations profondes : Utilisées lorsque le bon sol est assez profond (pieux, puits).

VIII-2: ETUDE GEOTECHNIQUE DU SOL
Le choix du type de fondation repose essentiellement sur une étude détaillée du sol qui nous
renseigne sur la capacité portante de ce dernier. Les résultats de cette étude sont :

¢ La contrainte admissible du sol est 6 3q; = 2 bars.
¢ Absence de nappe phréatique, donc pas de risque de remontée des eaux.

VI1II-3: CHOIX DU TYPE DE FONDATION
Le choix du type de fondation, est fonction du type de la superstructure ainsi que des
caractéristiques topographiques et géologiques du terrain.
Le choix du type de fondation dépend en général de plusieurs parametres
¢ La stabilité de ’ouvrage.
La capacité portante du sol.
L’économie.
La résistance du sol.
Le tassement du sol.
Le mode constructif de la structure

* & & o o

VIlI1-4: DIMENSIONNEMENT

VI11-4-1: Semelles isolées

Pour le pré dimensionnement, il faut considérer uniquement 1’effort normal Ngp,a  Qui est
obtenu a la base de tous les poteaux du sous sol (commerce)

AxB> Nsmax
- Ogol
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Chapitre VIIT: Etude de L'infrastructure

Avec :

O, - Contrainte admissible du sol.
B : largeur de la semelle

A : longueur de la semelle.

Ns : effort normal a L’ELS.

Homothétie des dimensions :

K= é = a =1
B b
. N, _ 122647 ser
T Ogol 200 ’
Remarque :

Vu que les dimensions des semelles trés importantes, le risque de chevauchement est
inévitable, alors nous optons pour des semelles filantes.

VI111-4-2: Semelle filante

VI111-4-2-1: Dimensionnement des semelles filantes sous voiles :

Elles sont dimensionnées a ’ELS sous ’effort normal N, données par la condition la plus
défavorable.

Avec:Ns =G+Q

La largeur B de la semelle est déterminée par la formule suivante :

Ns<
— <o _ —
S Sol

Avec :
B : La largeur de la semelle.
L : Longueur de la semelle.
G, Q : Charge et surcharge revenant au voile considére.
0,1 Contrainte admissible du sol.

Les résultats de calcul sont résumés dans les tableaux suivants :

6609,84 11,02
5028,04 3,4 7,39 25,13

58,19

Tableau VII1-1: Surface des semelles filantes sous voiles

La surface totale des semelles filantes sous voiles: S, = 58,19m?
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VI111-4-2-2: Semelles filantes sous poteaux

1-Etape de calcul :

¢ Détermination de la résultante des charges R = N;
Nijxej+ M;j
R
¢ Détermination de la Distribution (par metre linéaire) des sollicitations de la semelle :

¢ Détermination de la Coordonnée de la résultante des forces e =

Site< % Répartition trapézoidale.

Si:e> 2 Répartition triangulaire

R 6
¢ qminzf(l_Te)

R 6
¢ qmax=E(1+Te)

R 3e
¢ oL 4 _E(1+T)
2q(L/4)

Osol

¢ détermination de largeur B de la semelle : B

On fera le calcul sur le portique le plus sollicité

Les résultats sont résumés dans le tableau suivant :

867,13 -6330,049
751,88 4,093 -2,9 -2180,452
1226,47 -4,732 2,9 3556,763
872,09 -8,315 7,3 6366,257
R=  3717,57 -2,109 1412,519

Tableau VI11-2: Surface de semelles filantes sous poteaux

% Coordonnées de la résultante des forces par rapport au centre de gravité de la
semelle :

Nixe+ M; 1412519 —2,109 141041 _
R B 3717,57 371757

e= 0,38m
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+ Distribution des sollicitations par métre linéaire des semelles :

e=0,38< % = %6 = 2,43 —> Répartition trapézoidale

R 6e 371757 6 x 0,38

Amin =7 1= =0~ 1= 1%

= 214,86 KN/m

R 6e
OQmax = L 1+ T~ 294,39KN/m

R 3e
qL 4 = 14— =27451KN/m

% Détermination de la largeur de la semelle :

g A0/4) 27451
Gsol 200

,,4m

Onprend B = 1,4m
Onauradonc, S =B X L = 20,44m?

< Nous aurons la surface totale des semelles sous poteaux : S, = S X n
n : Nombre de portique dans le sens considéré.

Sp =SXn=2044X%X7 = 143,08m?

S, = 143,08m”

< Nous aurons la surface totale de la semelle filante :S = S, + S,
S, = 201,27m?

% Lasurface totale du batiment : Sy, = 294, 51m?

*» Le rapport de la surface des semelles sur la surface de la structure est :

> 2L 68 = 68%
Spat 294,51 0 07
Conclusion :

Vu que les semelles occupent plus de 50 % de la surface du sol d’assise, on adopte pour
un radier général comme fondation a ce batiment.

VI11-5: Etude du radier

Un radier est défini comme étant une fondation travaillant comme un plancher renversé, dont
les appuis sont constitués par les poteaux de 1’ossature et qui est soumis a la réaction du sol
diminué de son poids propre.
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Chapitre VIIT: Etude de L'infrastructure

Le radier est :
¢ Rigide dans son plan horizontal,
¢ Permet une meilleure répartition de la charge sur le sol,
¢ Facilité de coffrage et le ferraillage ;
¢ Rapidité d’exécution.

VI11-5-1: Pré dimensionnement du radier
Selon la condition d’épaisseur minimale : la hauteur du radier doit avoir au moins
hmin > 25cm

i o L L
¢ Selon la condition forfaitaire : % <h< %

?<h<T —> 42,5cm < h < 68cm

¢ Dalle : La dalle du radier doit satisfaire a la condition suivante

Lmax
h, >
d="20

580
hqg = w5 = 29cm  Onprend: hg = 30cm
¢ La nervure : la nervure du radier doit avoir une hauteur

= 5
h, > 51%0 = 58cm Onprend: h, = 90cm

¢ Condition de longueur d’élasticité :

+ 4E1 2

e — EZELmaX

Le calcul est effectué en supposant une répartition uniforme des contraintes sur le sol, le
radier est rigide s’il vérifie :

Lmax < 3Le Cequinousconduita h= ’ ELmax * x %K
Avec :
L, : Largeur du radier présentant une bande de 1m;
K : Module de raideur du sol, rapporté a I’unité de surface K = 40 MPa pour un sol moyen.
| : L’inertie de la section du radier (bande de 1m) ;
E : Module de déformation longitudinale déferée E = 10818.86 MPa

L nax: Distance maximale entre deux voiles successifs ou poteaux.
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3X40
10818,86

3 2 4
D’ou:h > ~X 580 X =1,2m

On adopte pour : h=120cm
¢ Lalargeurdelanervure: 0,4h, <b, <0,7h,
04%x120<b,<0,7%x120 —» 48cm < b, < 84cm

Onprend: b, =60cm
Conclusion :
D’apres les calculs précédents on adopte le dimensionnement suivant :
¢ Hauteur de ladalle: hy = 30cm
¢ Largeur de la nervure : b, = 60cm
¢ Hauteur de lanervure: h, = 120cm

VI11-5-2: Détermination des efforts :

1-Les charges a la superstructure

La charge permanente totale a la base : G = 28508, 59kN
La charge d’exploitation totale a la base : Q = 8564, 35kN

2-Combinaison d’actions :
¢ al'ELU N, = 1,35G + 1,5Q = =51333,12KN/ml
¢ al'ELS Ng = G+ Q = 28508,59 + 8564,35 = 37072,94KN/ml

3-Détermination de la surface nécessaire du radier

Aal'ELU S > Ny _ 0133312 192,98 m?
4 radier = 133 501 1,33 %200 oM
‘ N, 37072,94 ,
AVELS S = 139,37m

. > —
radier = 9 33 X 6501 1,33 X 200
D’0u : Syagier = Max 192,98;139,37 = 192,98m?
Spar = 294, 51m2 > S, 4ier = 192,98 m?

Remarque :

On remarque que la surface totale du batiment est supérieure a la surface nécessaire du radier,
dans ce cas on opte juste pour un débord minimal que nous imposent les régles de BAEL, et il
sera calcule comme suit

h, 70
Lgep = max ?;30cm = max 7;30cm = 35cm

Soit un débord de : Ldaeb = 40 cm
Donc on aura une surface totale du radier :
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Sradier = Sbat + Sdéb = 294’; 51 + 27, 72 = 322,23m2
AVEC : Sgep = 2 X 0,4 19,70 + 14,95 = 27,72m?>

VI11-5-3: Calcul des sollicitations a la base du radier
1-Poids de radier :
G= Poids de la dalle + Poids de la nervure + Poids de (T.V.O) + Poids de la dalle flottante

¢ Poids de la dalle

Pge 1a dalle = Sradie X ha X pp
Puc 1n dalte = 322,23 X 0,30 X 25 = 2416, 73KN

¢ poids de la nervure
Poer =b, X h,—hg XLXnXpy
Poer =06x 1,2—0,3 X 19,70 x7 + 1495x4 x25=2668,95KN

¢ poidsde (T.V.0)
Prvo = Sradie — Sner X hp—hg Xp
Pryo = 322,23 -118,62 x 1,2—-0,3 x 17 = 3115,233KN

¢ poids de la dalle flottante

Pgalle flo = Sradie — Sner X €p X Pp
Paalte flo = 322,23 — 118,62 x 0,1 x 25 = 509,03KN

Poids de radier : G ,4ie = 8709,94KN
2-Surcharge du radier: Q,,4ic = 3,5 % 322,23 =1127,81KN

3-Poids total de la structure
¢ Gyt = Gragie + Gpar = 8709,94 + 28508,59 = 37218,53KN
¢ Qtot = Qradie + Qbat = 1127’ 81+ 8564’: 35 = 9692; 16KN

4-Combinaison d’actions :
¢ al'ELU N, = 1,35G + 1,5Q = =64783,26KN/ml
¢ al'ELS Ng =G+ Q=137218,53 +9692,16 = 46910,69KN/ml

VI11-5-4: Calcul des caractéristiques géometriques du radier:
¢ Calcul du centre de gravité du radier

Si X Xi
c=— =" _985m
Si
Si X Yi
YG = —Y = 7,475m
i
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Avec :
S; : Aire du panneau considére.
X; Yi : Centre de gravité du panneau considére.

¢ Moment d’inertie du radier :
. bh® 19,70 x 14,95°
12 12

= 5485,40m*

| _hb®_ 1495 x 19,707

— 4
W= - = 9524,86m

VI11-5-5: Vérifications :
1-Vérification de la contrainte de cisaillement

On doit vérifier que : Ty =< Ty
Tlllnax . fc28
T, = <1, = min 0,15 ;:4MPa = 2,5MPa
bd Yb

Avec :
b =100cm ; d =0,9hy =0,9x30=27cm

Qu X Lmax _ Ny Xb XLy 64783,26 X1 x5,8

max _ _ _ — 583,04KN
u 2 2S adic 2 x 322,23
_58304x10°
"= 000 x270 o8

Ty = 2,2MPa < 1, =2,5MPa —> Condition vérifiée

2-Veérification de la stabilité du radier
La stabilité du radier consiste a la vérification des contraintes du sol sous le radier qui est
sollicité par les efforts suivants :

¢ Effort normal (N) du aux charges verticales.
¢ Moment de renversement (M) du au séisme dans le sens considéré.

M] =M] K=0 +T] K=0 Xh
Avec :
¢ M; k- : Moment sismique a la base du batiment.

T; k=0 : Effort tranchant a la base du batiment.

L, 1yi : Moment d’inertie du panneau considéré dans le sens considére.

* & o

h : Profondeur de 1’infrastructure.
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Le diagramme trapézoidal des contraintes nous donne :

__ 301+t0;
Om =—,—
On doit verifier que : G2 oy
<10 3
¢ alELU o, = _"1:"2 < 1,330,
<10 3
¢ al’ELS Om = 61:62 < Ol
Fig VI111-1: Diagramme des contraintes
N M
Et: 012 = +—-—X%XV
’ Sradie I
Avec :

V : distance entre le CDG du radier et la fibre la plus éloignée de ce dernier.

Les efforts des combinaisons accidentelles tirées d’ETABS sont :

Mgy = 639,62KNm  ;  Tgx = 2945,97KN
Mgy = 600,803KNm ;  Tgy = 3364,7KN
D’ou :

My = 639,62 + 2945,97 x 1,2 = 4174,78KNm
My = 600,803 + 3364,7 X 1,2 = 4638,44KNm

205,36 196,73 203,20 149,90 141,26

209,38 192,72 205,23 153,91 137,25

Tableau VI11-3: Les contraintes a ’ELU et a L’ELS
D’apreés les résultats du tableau ci-dessus on trouve que les deux conditions sont vérifiées

¢ alELU om <1,3305, = 1,33 X 200 = 266KN/m?
¢ alELS Om < Ogq = 200KN/m?

Donc pas de risque de renversement.
3-Vérification au poingonnement :

0,045X|1thXfc28
Yb

On doit vérifier que : N, <

Avec :

N, : Charge de calcul a I’ELU pour le poteau

K.: Périmétre du contour projeté sur le plan moyen du radier.
h : Hauteur de la nervure
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¢ Vérification pour les poteaux
n.= a+b+2h 2
Avec :
a : Epaisseur du voile ou du poteau
b : Largeur du poteau ou du voile (une bande de 1m).
U= 05+4+05+2x12 2=6,8m

0,045%6,8%x1,2Xx25000
1,5

N, = 1704,5KN < = 6120KN —— Condition Vvérifiée

¢ Vérification pour les voiles :
On considére une bonde de 01 ml du voile

he= 025+14+2x12 2=73m

0,045%x7,3x1,2X25000
1,5

= 6570KN —— Condition vérifiée

N, = 4565,64KN <

4-Vérification de I’effort de sous pression
P > aXSradieXyXZ

P : Poids total a la base du radier

y : Poids volumique de 'eau y = 10 kN/m3

Z : Profondeur de l'infrastructure Z = 1,2m.

«: Coefficient de sécurité vis a vis du soulevement a = 1,5

p =37218,53KN > 1,5 X 322,23 X 10 X 1,2 = 5800,14KN —» Condition
vérifiée

VI111-5-6: Ferraillage du radier

Pour le ferraillage du radier on utilise les méthodes exposées dans le (BAEL 91, modifié 99)
1-Ferraillage de la dalle :

Le radier est étudié comme un plancher renverse soumis a une charge uniformément repartie.
Pour I’étude, on utilise la méthode des panneaux encastré sur 04 appuis.

Afin de simplifier les calculs on considérera le panneau le plus sollicité, et on généralisera le
ferraillage pour le reste des panneaux

On distingue deux cas :

¢ 1°Tcas

p < 0,4 Ladalle travaille dans un seul sens. (Flexion longitudinale négligée)
2

My, = qu? 'Moy =0

¢ 2¢Mecag
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1< p<0,4 Ladalle travaille dans les deux sens

Dans le sens de la petite portée Lx : Mgy = My X qy X 1,2
Dans le sens de la grande portée Ly : My, = p, X Moy
Avec : p =:—X etl, <l
y
Les coefficients p, et p, sont donnés par les tables de PIGEAUD. Les nervures seront
calculées comme des poutres continues sur plusieurs appuis, soumises aux charges des dalles

et de la réaction du sol

Remarque :

Les panneaux étant soumis a des chargements sensiblement voisins ; et afin d’homogénéiser
le ferraillage et de faciliter la mise en pratique, on adopte la méme section d’armatures, en
considérant pour les calculs le panneau le plus sollicité.

2-ldentification du panneau le plus sollicité :

14 34
1]
1<p=059<0,4 Ladalletravaille dansles deux sens ~$
3

. . “Tx=34m —
Pour le calcul du ferraillage, nous soustrairons de la 3

Contrainte maximale o
La contrainte due au poids propre du radier,

Fig VI11-2: le panneau le plus sollicité

Ce dernier étant directement repris par le sol.
¢ La contrainte moyenne max a ’ELU : ¢T3 = 205, 23KN/m?
¢ La contrainte moyenne max a ’ELS : o'12* = 149, 75KN/m?

Gradie 8709,94

I’ELU = gmax __radie  4m= 20523-———— x1m = 178,20KN/ml
Qum = Om™ =g~ <M 322,23 /m

I’ELS _ gmax_Uradie 4o 449,75 57099% L 12n 72KN/ml
Qsm = Om"—g ’ 322,23 ’

3-Calcul 2 LELU :

Evaluation des moments My; M,
B 1y, = 0,0825

p=2059 - by = 0,292

On aura donc:

Mox = 0,0825 x 178,20 X 3,42 = 169,95KNm
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Mgy = 0,292 X 169,95 = 49,63KNm

Remarque :

Afin de tenir compte des semi encastrements de cette dalle au niveau des nervures, les
moments calculés seront minorés en leur effectuant des coefficients suivants :

0,75 pour les moments en travées,

0,5 pour les moments sur appuis

¢ Moments sur appuis :
M., = 0,5 X My, = 0,5 X 169,95 = 84,98KNm
May = 0,5 X Mgy = 0,5 X 49,63 = 24,82KNm

¢ Moments en travées :
My = 0,75 X Mgy = 0,75 x 169,95 = 127,46KNm
My = 0,75 x Moy = 0,75 x 49,63 = 37,22KNm

4-Ferraillage :
¢ Etape de calcul :
M& _ 84,98x10°

M= pdet,  1oooxz702x122 0,082 - B = 0,957

u= 0,082 < y; = 0,392 — La section est simplement armée

M3 8498x10°
"~ Bdog 0,957 x 270 x 348

A = 9,45 cm?

Soit 6HA14=9,24cm? avec un espacement e =16¢cm

0,082 | SSA | 0,957 9,45 10HA12
127,46 | 0,123 | SSA | 0,9345 | 14,52 10HA14 15,39 10
24,82 | 0,024 | SSA | 0,988 2,67 6HA12 6,79 16
37,22 | 0,036 | SSA | 0,982 4,03 6HA12 6,79 16

Tableau VI11-4: Ferraillage du panneau

5-Vérification a ’ELU :
¢ Vérification de non fragilité du béton

Les conditions de non fragilité et de section minimale des armatures tendues, sont
déterminées a partir d’un pourcentage de référence p qui dépend de la nuance des aciers, de

leurs diameétres et de la résistance a la compression du béton. Pour notre cas, p =0,8%e pour
les HA FeE400
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3—p 3-0,59 ,
Amin = Wobh —— =0,0008 x 100 x30 —"— =2,892cm

Les sections choisies que se soit en travée ou en appui dans les deux sens sont nettement
supérieur a la condition minimale — Condition vérifiée

¢ Vérification des espacements :
L'écartement des armatures d'une méme nappe ne doit pas dépasser les valeurs ci-dessous

Sens X-X:
St < min 3h,33cm = 33cm
S¢ = 10cm < 33cm — Condition vérifiée

Sens Y-Y:
St < min 4h,44cm = 44cm

St = 16cm < 44cm — Condition Vérifiee

¢ Vérification de I’effort tranchant :

On doit vérifier que : Ty STy
qQuXLy 178,20 x5,8
ymax — == = 516,78KN
2 2
_51678x10°
T T000x270 0

Ty = 1,9 MPa < 1, = 2,5MPa —> Condition vérifiée

6-Calcul a L’ELS :

Evaluation des moments My; My
B i, = 0,0873

p=0,59 > by = 0,465

On aura donc:

Myx = 0,0873 x 122,72 X 3,42 = 123,85KNm

Mgy = 0,465 X 123,85 = 57,59KNm

¢ Moments sur appuis :
M., = 0,5 X My, = 0,5 X 123,85 = 61,93KNm
M,y = 0,5 X My, = 0,5 x 57,59 = 28,80KNm

¢ Moments en travées :
M = 0,75 X My, = 0,75 X 123,85 = 92,89KNm
My = 0,75 X Mgy = 0,75 X 57,59 = 43,19KNm
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7-Vérification état limite de compression de béton

Il ya lieu de Vérifier si : Opc < Opc

Avec: op. = 0,6 X f4 = 15MPa

. _ Os . — s
Et: op.= K, avec : Os B xdxA
. 100xA
Bet K; Sont en fonction de p; avec p; = d :

contrainte de traction des aciers

61,93 11,31 | 0,42 | 0,901 | 35,50 | 225,09 | 6,34

92,89 15,39 | 0,570,888 | 29,64 | 251,74 | 8,49 15 CcVv
28,80 6,79 |0,25|0,921|47,90 | 170,57 | 3,56 15 Ccv
43,19 6,79 |0,25|0,921|47,90 | 255,79 | 5,34 15 Ccv

Tableau VII1-5: vérification des contraintes dans le béton

8-Vérification des contraintes dans les aciers :
La fissuration est considérée comme peu nuisible, alors il n’y a aucune vérification a faire.
Donc les armatures calculées a ’ELU sont suffisantes a I’ELS.

Conclusion : Le ferraillage adopté pour la dalle du radier a PELU est satisfaisant.

VI111-5-7: Ferraillage du débord

Le débord est assimilé a une console soumise a une charge uniformément repartie. Le calcul

se fera pour une bande de 1 métre de

largeur.

AAANANY

|
TTTTTTTT?

A40cimn

Fig VI11-3: Schéma statique d’un débord
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1-Sollicitation de calcul :

_—qux1?  -178,20 x 0,47

PELU: M, = 7= > = —14,26 KNm
—qs x 12 —122,72 x 0,42
PELS: M= 5= 5 = —9,82KNm

2-Calcul des armatures :

Comme le débord est moins sollicité que la dalle, donc Le ferraillage du débord sera la
continuité de celui de radier (le prolongement des barres des poutres et de la dalle au niveau
des appuis).

VI11-5-8: Etude des nervures

Afin d’éviter le soulévement du radier, celui-ci est muni de nervures dans les deux sens.

La nervure sera calculée comme une poutre continue sur plusieurs appuis ; soumise aux
charges des dalles et de la réaction du sol.

Les nervures sont considérées comme des poutres doublement encastrées.

Les réactions du sol sont transmises aux nervures sous forme de charges triangulaires et
trapézoidales.

Pour le calcul du ferraillage, on choisit la nervure la plus sollicitée dans les deux
b, = 60cm ;h, =120cm
Pour la détermination des efforts, on utilise le logiciel ETAB

wg’'s =Aq

vu

&
<«

v

Lx =3,4m
Fig VI111-4: Présentation des chargements

1-Charges revenant a la nervure :
¢ Pour les charges triangulaires :

I, = 0,333,
I, = 0,251,
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¢ Pour les charges trapézoidales :
2

p
n =1x 05—
2
p
=1 05—

2-Charges a considérer :
¢ Pour les moments fléchissant.

Qum = qu X Im
Qsm = Qs X Iy

¢ Pour les efforts tranchant.

Qut = qu X It
Ast = gs X ¢

3-Détermination des charges :

PELU max _ Gradie _ Gner o050 870994 266895 70KN /ml
= 0 _ , — — = , m
Qu= Om- =" "7 322,23 118,62
Gradie  Grer 8709,94 2668,95

I'ELS q = omax — _radie mer _ 4,975 -
= Om ~g 75 322,23 118,62

100,22KN/ml

4- Sens longitudinale : nervure (file D)
¢ Calcul des charges
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¢ Détermination des sollicitations a PELU :

Fig VI111-5:Diagramme du moment fléchissant a I’E.L.U

Fig VII1-6:Diagramme de I’effort tranchant a ’E.L.U

¢ Détermination des sollicitations a PELS:

vty

’22.1&
47,07
47.07

>22 18

/é\

-542.21
-31 9§
-28

Fig VII1-7:Diagramme des moments fléchissant a ’ELS
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82
447
-294,82

oo
s
(mp]
=
o

INIELS
A

Fig VI11-8:Diagramme des efforts tranchants a ’ELS

-24

e
ht

5- Sens transversale : nervure (file2)
¢ Calcul des charges :
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¢ Détermination des sollicitations a PELU :

37,08

E4§.?D

37,08

e T O o B e
> \%/ W e

Fig VI11-9:Diagramme du moment fléchissant a ’E.L.U

2,46

T

/
y

Fig VI11-10:Diagramme de ’effort tranchant a ’E.L.U

¢ Détermination des sollicitations a PELS:

53,16
53,16

VWWWWWN

Fig VII1-11:Diagramme des moments fléchissant a ’ELS
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39

~ s g

Fig VI11-12:Diagramme des efforts tranchants a ’ELS

43

6-Calcul du ferraillage des nervures :
Pour le ferraillage on prend le moment maximal aux appuis et en travées :

PELU X —=X: MM = 169,46KNm; MJ'** = 348,48KNm
Y — Y : MM = 849, 70KNm; MM* = 1122,86KNm
b, =60cm ;h, =120cm ;d=115cm ;f,. = 14,2MPa ; o, = 348MPa

max max
My _ My

=—2 . A=
T bdrE,, © T Bdoy

U<y = 0,392 - La section est simplement armée

Les résultats de calcul sont donnés dans le tableau ci-dessous :

348,48 4HAL14+4HA12
169,46 | 0,015 | SSA | 0,993 4,26 4HA14+4HA12 10,68 15
1122,86 | 0,010 | SSA | 0,995 26,20 | 10HAl6+5HA14 | 27,80 15
849,70 | 0,075 | SSA | 0,961 22,09 | 10HA16+2HA14 | 23,18 15

Tableau VI11-8: ferraillage de la nervure aux appuis et en travées dans les deux sens

7-Vérification a PELU :
+ Condition de non fragilité

_0,23bdf;g3 0,23 x60x115x 2,1

Apin = _ 2
min fe 400 8,33cm
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Les sections d’armatures adoptées vérifient cette condition

¢ Vérification de I’effort tranchant

On doit vérifier que : Ty STy
f

T, =min 0,15-22;4 =2,5MPa
Yb

Sens X-X: T"® = 458,04KN

Tmax 458,04 x 103
T T4 T 7600 x 1150
Ty = 0,66 MPa < t, = 2,5 MPa — Condition vérifiée

= 0,66MPa

Sens Y-Y : T\ = 1264, 28KN
Tanax _1264,28 x 103
bd =~ 600 x 1150
T, = 1,8 MPa < t, = 2,5 MPa — Condition vérifiée

Ty = = 1,8MPa

¢ Armatures transversales
Selon le BAEL91, le diameétre minimal des armatures transversales doit vérifier :

Qmax
> 1

@y =

3 = 3 = 5,33mm

Soit le diametre des armatures transversales @, = 8mm
On prend un cadres et un étrier de @, = 8mm

¢ Espacement des armatures
1-Zone nodale S, < min 7;12¢; =min =%;12x 1,6 = 19,2cm

Soit St=15cm. (on prend St,,;;, = 15cm)

2-Zone courante S, < = = 60cm
On opte pour St=20cm. (on prend St,;j, = 20cm)

¢ Armatures transversales minimales :
Artrlin = 0,003 X Sy x b =10,003 x 20 X 60 = 3,6cm?
Soit A, = 6HA10 = 4,71cm? (2 cadres+1 étrier).
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8-Vérification a PELS :

-1 f M
a<Y—+ c28 Avec:y=—u

2 100 M,

348,48 542,21 0,64 | 0,031 | 0,0394 0,07

169,46 296,16 0,57 | 0,015 | 0,0189 0,035 CVv
1122,86 720,13 1,56 | 0,010 | 0,0126 0,53 CVv
849,70 543,89 1,56 | 0,075 | 0,0976 0,53 CcVv

Tableau VI11-9: Vérifications a ’ELS dans les deux sens

Vu que la condition est vérifiée en appuis et en travées, donc il n’est pas nécessaire de
vérifier les contraintes du béton a ’ELS.

9-Armatures de peau (BAEL/Art 8.3) :

Des armatures dénommeées « armatures de peau » sont reparties et disposées partiellement a
la fibre moyenne des poutres de grande hauteur, leur section est au moins égale a 3cm par
meétre de longueur de paroi mesurée perpendiculairement a leur direction.

En absence de ces armatures on risquerait d’avoir des fissures relativement ouvertes en dehors
des zones armées. Dans notre cas, la hauteur de la nervure est de 120cm, la quantité
d’armature de peau nécessaire est donc : 2ZHA12 avec As= 2.25cm?
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¢ Sens longitudinale : nervure (file D)

Triangle

320,74 604,46 242,9 156,34
3,1/58(0,53| Triangle |1,03]0,78{155,70|100,22|160,37 103,23 121,45 78,17
32(4/4|0,73| Triangle |1,07| 0,8 [155,70|100,22|166,60 107,24 124,56 80,18

333,2 214,48 249,12 160,36
3,2/58(0,55| Triangle |1,07| 0,8 [155,70|100,22|166,60 107,24 124,56 80,18
3414/410,77| Triangle |1,13]0,85|155,70|100,22|175,94 113,25 132,35 85,19

351,88 226,5 264,7 170,38
34158(0,59| Triangle |1,13]0,85|155,70|100,22|175,94 113,25 132,35 85,19
3414410,77| Triangle |1,13]0,85|155,70|100,22|175,94 113,25 132,35 85,19

351,88 226,5 264,7 170,38
34/58(0,59| Triangle |1,13]0,85|155,70|100,22|175,94 113,25 132,35 85,19
3,2/4,410,73| Triangle |1,07| 0,8 [155,70|100,22|166,60 107,24 124,56 80,18

333,2 214,48 249,12 160,36
3,2/58(0,55| Triangle |1,07| 0,8 [155,70|100,22|166,60 107,24 124,56 80,18
3,1/4,4]0,70| Triangle |1,03|0,78|155,70|100,22|160,37 103,23 121,45 78,17

320,74 604,46 2429 156,34
3,1/58(0,53| Triangle |1,03|0,78|155,70|100,22|160,37 103,23 121,45 78,17

Tableau VI11-6: les charges a ’ELU et ’ELS dans le Sens longitudinale
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¢ Sens transversale : nervure (file2)

Trapéze 155,70(100,22

423,5 272,6 373,6 240,52
3,414,4|0.77 Trapeze 1,36(1,20|155,70(100,22 | 211,75 136,3 186,8 120,26
3,415,8| 0.59 Trapeze 1,50(1,40|155,70(100,22 | 233,55 150,3 217,98 140,31

469,1 300,6 435,96 280,62
3,458 0.59 Trapeze 1,50(1,40|155,70(100,22 | 233,55 150,3 217,98 140,31
34(44|0,77 Trapeze 1,36 (1,20 |155,70(100,22 | 211,75 136,3 186,8 120,26

423,5 272,6 373,6 240,52
34(44(0,77 Trapeze 1,36 (1,20 |155,70(100,22 | 211,75 136,3 186,8 120,26

Tableau VI11-7: les charges a ’ELU et ’ELS dans le Sens transversale
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IX-1: INTRODUCTION

Le mur plaque sera prévu au niveau de I’infrastructure pour reprendre les poussées des terres.
Sa hauteur est de 7,46 m. L’épaisseur minimale imposée par le RPA 99 modifié en 2003 pour
le voile périphérique est de 15 cm, on opte pour une épaisseur de 25 cm.

Le mur plaque sera calculé comme une console verticale encastrée au niveau de la semelle
(Débord) et simplement appuyé au plancher du S. SOL.

Un joint de Icm d’épaisseur, qui sera occupe par une feuille de polyane, est pris en compte
entre le mur et le verso des poteaux.

*0.00 PP (50,35)
=3 /_
Mur plague | Pot(50,50)
7,61
-7,61
,{F__
— Fondation

Fig -1X-1 : Coupe verticale du mur plaque

IX-2 : DETERMINATION DES SOLLICITATIONS (THEOREME DE RANKINE)
Dans notre cas on a un sol frottant ¢ # 0,C = 0 notre voile plaque est congu pour retenir
la totalité des poussées des terres.

Les contraintes qui s’exercent sur la face du mur sont:

on, = K, X o,
oy, Contrainte horizontale
o, Contrainte verticale

*
*
¢ K, =tg? E—g Coefficient de poussée des terres
*

@ Angle de frottement interne
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IX-3: LES CARACTERISTIQUES MECANIQUE ET PHYSIQUE DU SOL

¢ Surcharge éventuelle : q = 10KN/m? q=10KN/ m? e b ad
¢ Poids volumique des terres : y = 17KN/m3 y=17KN /m}
¢ Angle de frottement : ¢ = 30° @ =30°

¢ Cohésion:C=0 C=0

¢ Contrainte du sol : 6 = 200KN/m?

Fig -1X-2 : Schéma caractéristique du sol

Nota : les caractéristiques ne sont pas données par le rapport de sol mais récupérer par
laboratoire qui a fait I’étude du sol.

IX-4 : CALCUL DES SOLLICITATIONS
IX-4-1 : ELU

5KN/m?
T @
K, =tg? ——= =
a=1g 177 0,333 A
o, = K, Xo, =K, 1,35yh + 1,5¢q
On = 7,6h +5

/ o 7.61m

Pour:h=0 5 o©op; = 5KN/m?
Pour: h=7,61m — oy, = 62,84KN/m? /

62,84KN/m?

y

Y

A 4

Fig -1X-3 : diagramme des contraintes a ’'ELU

IX-4-2 : ELS 7 33K
o, =K, %o, =K, yh+q '
o, = 5,66h + 3,33 A

Pour: h=0 —3% Op1 = 3,33KN/m2
Pour: h=7,61m __, oy}, = 46,40KN/m? /

/ |
/ '

46,40KN/m?*

Y

7,61m

Fig -1X-4 : diagramme des contraintes a ’ELS
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Chapitre IX : Etude de mur plaque

IX-5 : Charges moyennes a considérer dans les calculs pour une bande de 1 m

ELU : qu = 202oht y 1 = 22225 — 48 38KN/ml

ELS: gs = = 2AOAMII _ 35,63KN/ml

30p2t0n1
4

X1

IX-6: Ferraillage du mur plaque

I1X-6-1: Méthode de calcul :

La détermination des moments de flexion se fera a partir de la méthode des panneaux appuis
sur 7 appuis.

Schéma statique :
qu = 48,38KN/ml
gs = 35,63KN/ml

vy r vy

)
AN
310 © 320 3.40 340 ~ 3.20 3.10

I I I ] I I I
[ | [ | | [ |

i
/N
A

IX-6-2: Détermination des moments
Le panneau considéré est un panneau intermédiaire, continu au dela de ses appuis.
Et pour tenir compte de la continuité de la dalle, les moments seront affectés des coefficients
suivants :
¢ Moment en travée : 0,75
¢ Moment d’encastrement : 0,5

1X-6-3: Identification des panneaux :

Lx=3.40m

Ly=7,61m

p= I:_; - p =045

1<p=0,45<0,4 —5 Lepanneau travaille dans les deux sens

1-A PELU
u, =0,1017

p = 0,45 ", = 0,250

Mox = H, X gy X Ix* = 0,1017 x 48,38 X 3,40? = 56,88KNm
Moy = 1, X Mgy = 0,250 X 56,88 = 14,22KNm
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Chapitre IX : Etude de mur plague

2-APELS
u, = 0,1046

P=045 " =0333

Mox = I, X g X Ix? = 0,1046 x 35,63 X 3,40? = 43,08KNm
Moy = i, X Mx = 0,333 X 43,08 = 14,35KNm

IX-6-4: Correction des moments :
1-A PELU

¢ Sens XX:
Aux appuis : M, = 0,5Myx = 0,5 X 56,88 = 28,44KNm
En travée : M; = 0,75Myx = 0,75 X 56,88 = 42,66KNm
¢ SensYY:
Aux appuis : M, = 0,5Myy = 0,5 X 14,22 = 7,11KNm
En travée : M; = 0,75Myy = 0,75 X 14,22 = 10,67KNm

2-A PELS
¢ Sens XX:
Aux appuis : M, = 0,5Myx = 0,5 x 43,08 = 21,54KNm
En travée : M, = 0,75Myx = 0,75 x 43,08 = 32,31KNm
¢ SensYY:
Aux appuis : M, = 0,5Myy = 0,5 x 14,35 = 7,18KNm
En travée : M; = 0,75Myy = 0,75 x 14,35 = 10,76KNm

1 X-6-5: Détermination des armatures

h=20cm

d =(20-3)=17 cm

b =100 cm

Amin = 0,10%.b h= 2 cm2 (RPA99version 2003)
= _Mu . — Mu_

Pu = baz ’ As = Baos

28,44 | 0,069 |0,392 | SSA | 0,965 |4,98

42,66 | 0,104 0,392 | SSA | 0,945 7,63 |2 SHA14 | 7,70 | 20
711 0,017 0,392 |SSA 0992 121 |2 SHA12 | 5,65 | 20
10,67 | 0,026 | 0,392 | SSA |0987 |183 |2 SHA12 | 5,65 | 20

Tableau IX -1: ferraillage de mur plaque.
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Chapitre IX : Etude de mur plague

| X-7: Vérification a PELS
IX-7-1: Vérification des la contraintes dans le béton :

Il ya lieu de Vérifiersi:  op. < op = 15MPa
. _ E . — S . . .
Et: opc = X, avec: oy T contrainte de traction des aciers

B et K; Sonten fonction de p; avec:

100 x A, 100 x 5,65 B. = 0,911
p, = = =0,332-> !
1~ "bxd 17 x 100 K, = 40,87
100 XA, _100x7,70 _ . P, =0898
= = el -
P27 pxd  17x100 K, = 33,78

21,54 0,332 | 0,911 | 40,87 | 246,17 6,02 Vérifier

32,31 0,453 | 0,898 | 33,78 | 274,87 8,14 15 | Vérifier
7,18 0,332 | 0,911 | 40,87 | 82,06 2,01 15 | Vérifier
10,76 0,332 | 0,911 | 40,87 | 122,97 3,01 15 | Vérifier

Tableau 1X -2: vérification des contraintes a ’ELS
Les contraintes dans le béton sont vérifiées.

IX-7-2: Vérification de la fleche
Si les conditions suivantes sont vérifiees, la vérification de la fléche n’est pas nécessaire

h . M; . Ag 42
Ix = 20M, " bd  fe
Avec :

Aq : Section adoptée.
f, : Limite élastique des aciers (400 Mpa)

D=2 - 0,059 >t =2 _ 933 —»  Condition vérifiée
Ix 340 20My 20My

As = 55 —0003<2=0,011 —> Condition vérifiée

bd  100x17 fe

As _ 7,70 42 _ i

4 Toon = 0,005 < E 0,011 — Condition vérifiée

Les deux conditions sont vérifiées, donc il n’est pas nécessaire de procéder au calcul de la
fleche.
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Conclusion

Ce projet que nous avons mené nous a permis d’appréhender la complexité du domaine
du génie civil, notamment par la découverte des multiples notions mises en jeu, du
reglement parasismique et de son application.

Notre travail s’est inscrit en premier lieu dans une démarche de conception a partir des
plans architecturelles. 11 a été nécessaire de bien lire et savoir extraire les points
essentiels dans les plans. Et on seconde lieu nous sommes intéressée au
dimensionnement et a la modélisation de la structure en utilisant un logiciel de calcul
outil devenue indispensable pour I'étude des ouvrages en béton armé dans le quelle on a
tirés toutes les données nécessaires a fin d’accomplir les calculs et les vérifications des
différents éléments de la structure porteuse

Cependant le passage d’'une étape a une autre n’était pas si abordable en tant que des
étudiantes qui vont élaborées leur premier projet mais en parallele toute difficulté
rencontrée est un plus pour nous qui nous aidées a mieux connaitre notre secteur

En scrutant se domaine on a déterrées ces points :

% L’ingénieur doit étre un concepteur pour prendre des décisions tout au long de
son étude et avoir toujours a I'esprit, la sécurité et I'’économie

% Le génie civil est un métier ou les déplacements sont tres fréquentes d’ou
L’ingénieur civil doit se montrer tres adaptable et mobile.

¢ Bien choisir les matériaux a utiliser a fin d’assurer la stabilité de I'ouvrage
% l'ingénieur recommande un ferraillage unie a fin de facilité la tache de I'ouvrier
¢ Le ferraillage par zone est un facteur économique

% Un ingénieur civil ne doit pas se méfier des utiles informatiques

Notons enfin d’'un point de vue personnel L’élaboration de ce travail, fut une tres bonne
expérience, nous a apporte que des satisfactions, Nous avons ainsi appris au cours de ce
mémoire des nouvelles facons de travailler tout en mettant en application ce qui nous a
été enseigné a 'université durant les cinq ans, et d’approfondir les connaissances d’une
part, et de préparer notre intégration a la vie professionnelle d’autre part, mais Il est
important de signaler que nous sommes bien conscients que beaucoup reste a faire pour
arriver a étre des bonnes ingénieurs, seul le travail et la volonté pourront nous aider a
atteindre cet objectif .
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CORRIGER APRES LA SOUTENANCE

Chapitre 2

% Les dimensions optées pour les poutres secondaires (40* 30) et poutres
principales (50* 40) sont trop élevées donc on peut les diminuées (la rigidité des

poutres vis-a-vis de poteaux).
% Les dimensions de poteaux optées sont trop élevées (la section adoptée est trop

élevée par rapport a la section trouvée).

Chapitre 3

% La facon comment on a calculé les poutrelles est fausse car on n’a pas pris en
considération le vide des escaliers.
% Le schéma statique des escaliers est faux

442.42 221cm

@%

| 360cm 1 135cm |
1) ' |

R/

% Le schéma statique de la poutre paliére est faux

La poutre paliére est poser sur les poteaux (appuis) et non pas encastrée comme
on a fait.

Wi

JT0cm

W

% Cane seraa rien de faire le calcul de la poutre de chainage et de la poutre paliere
manuellement on peut les faires directement par ETABS.

Chapitred

% Le coefficient de comportement égale a 5 au lieu 3.5

Chapitre 9

% Le calcul du mur plaque doit se faire en sens (x et y).
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