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Introduction générale

Introduction générale :

Dans 1’état actuel des choses, il est question de prévoir les modes de déformation des
constructions sous I’effet des secousses, et de maitriser I’importance de ces déformations et
contraintes sur I’ensemble de la structure porteuse et sur chacun des éléments qui la
composent. Puis, la résistance des matériaux utilisés, leur mise en ceuvre et leurs
caractéristiques diverses définies par 1’ingénieur, doivent permettre a la construction de
répondre aux sollicitations d’origine sismique.

Mais c¢’est bien la conception architecturale qui va conditionner la fagon dont les
batiments se déforment. Plus celle-ci est réguliere, plus le batiment a de chances de bien se
comporter lors d’un séisme majeur.

Un « comportement régulier » n’implique pas une architecture pauvre, mais la prise en
considération de la réponse « dynamique » de la structure aux secousses.

L’ingénieur va définir des qualités de matériaux, des dispositions constructives et des
dimensions pour chaque élément de la construction qui permettent de limiter les déformations
de celle-ci. Et, qui permettent, si les secousses sont vraiment trop fortes, de contréler leur
endommagement en empéchant la rupture brutale et I’effondrement.

L’Algérie présente une vulnérabilité élevée aux s€éismes. L’implantation d’un ouvrage
quelconque nécessite de prendre en compte plusieurs paramétres (degre de sismicite, qualité
du sol, forme de la structure, le type de contreventement a choisir...)

Notre projet de fin d’étude consiste en I’étude d’un batiment a 13 étages, a usage
d’habitation et commerciale , dont la forme en plan est irréguliére.

Notre travail se subdivisera en trois parties principales :

Dans la premiére partie, nous présenterons d’abord 1’ouvrage, ses constituants et les
matériaux de construction. Puis, nous procederont au pré dimensionnement des éléments.
Enfin, nous calculerons les ferraillages des différents éléments secondaires (acrotere,
escalier...etc.).

La deuxieme partie aura pour objectif la détermination des ferraillages des éléments
principaux, pour y arriver, nous effectueront d’abord une analyse dynamique en réalisant un
modele3D a I’aide d’un logiciel de calcul (ETABS), qui nous permettra d’avoir les résultats
suivants:

» Les caractéristiques vibratoires (périodes propres et modes propres) de la structure.

» Les sollicitations dans les éléments structuraux, poutres, poteaux et voiles.

Enfin dans la troisieme et derniére partie, nous aborderons I’é¢tude des fondations.
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.1 Introduction :

Ce projet, proposé par un bureau d’étude consiste en 1’étude et le calcul d’une tour
(R+10+2ss) a usage mixte (habitation et commercial). Il est d’importance moyenne (groupe
d’usage II). Ce batiment est implanté a Bejaia, ville classée selon le RPA 99 version 2003
comme étant une zone de moyenne sismicité (zone lI1-a). Cet ouvrage est composeé de :

»Un (01) rez de chaussé a usage de service et habitation.
» Dix (10) étages a usage d’habitation.

»Une(01) cage d’escalier.

» deux(02) cages d’ascenseur adjacentes.

» Deux sous sol a usage d’habitation.

»Un vide

1.2 Caractéristiques géométriques de I’ouvrage :

Les dimensions de I’ouvrage sont :

» Longueur totale : L=23.2m
» Largeur totale : L=20.3m
» Hauteur du rez-de-chaussée: hppc = 3.06m.

> Hauteur d’¢tage courant:  hgpqq, = 3.06m.
> Hauteur totale :H =41m.

1.3 Eléments composants I’ouvrage :
1.3.1 L’ossature :

L’immeuble est a ossature mixte composée de :

e poteaux et poutres formant un systeme de portique destiné a reprendre la totalité des
charge et surcharges verticales.

e D’un ensemble de voiles en béton armé disposés dans les deux sens assurant la rigidité
et la stabilité de I’ouvrage vis a vis des charges horizontales et reprennent une partie des
charges verticales.

1.3.2 Les planchers :
Les planchers seront réalisés en :

e corps creux avec une dalle de compression pour tous les niveaux.
e dalles pleines : Elles sont prévues pour les balcons, dalle de la salle machine et une
partie de les plancher.

1.3.3 Les escaliers :

L’escalier est une succession de gradins permettant le passage a pied entre différents
niveaux d’un batiment. Notre batiment comporte une cage d’escaliers balancés composé de
trois volées droite.

1.3.4 La cage d’ascenseur :
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Notre batiment comporte deux cages d’ascenseur adjacentes réalisées en voiles coulés
sur place.

1.3.5 Terrasse
Notre batiment est muni de cing terrasses accessibles.

1.3.6 Les revétements :
llssonten:
e Platre et enduits pour les cloisons et les plafonds.
e Mortier de ciment pour les murs de fagade et la cage d’escaliers.

e Carrelage pour les planchers et les escaliers.
e Céramique pour les salles d’eau et les cuisines.

1.3.7 Le remplissage (magonnerie) :
La maconnerie du batiment est réalisée en briques creuses :
- Les murs extérieurs en double parois de briques (10cm et 10cm d’épaisseur), séparés

par une lame d’air de Scm d’épaisseur.
- Les murs intérieurs sont constitués d’une seule paroi de brique de 10cm d’épaisseur.

1.3.8 Les fondations :
Base de I’ouvrage qui se trouve en contact direct avec le terrain d’assise. Leur fonctions est de :

e Reprendre les charges et surcharges supportéees par la structure.
e Transmettre ces actions au sol dans de bonne conditions de fagon a assurer la stabilité du

batiment.
Le type de fondation dépend essentiellement de la nature du sol et de I’importance de

I’ouvrage.

1.3.9 Le coffrage :

On opte pour :
¢ un coffrage classique en bois pour les portiques.
e Un coffrage métallique pour les voiles.

1.4 Hypotheése et reglement de calcul :
Le calcul du présent ouvrage se conforme, aux prescriptions algériennes de construction

notamment le RPA99 modifié en 2003, DTR —BC2 et aux régles BAEL91 basée sur la

théorie des états limite
1.4.1 Etat limite ultime (ELU) :
Correspond a la valeur maximale de la capacité portante de la structure soit a :
e L ’¢quilibre statique.
e La résistance de I’un des matériaux de la structure.

e La stabilité de forme.

Hypotheses :
Les sections droites et planes avant déformation, restent les mémes aprés déformation.
Pas de glissement relatif entre le béton et I’acier.

Le béton tendu est négligé dans les calculs.
L’allongement unitaire de I’acier est limité a 10%o et le raccourcissement unitaire du
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béton est limité a 3,5%o dans le cas de la flexion simple ou composée et a 2%o dans le
cas de la compression simple.

1.4.2 Etats limites de service (ELS) :
Constituent la frontiere au-dela desquelles les conditions normales d’exploitation
et de durabilité de la structure ou de ses éléments ne sont plus satisfaites soit par :
e [’ouverture des fissures.
e Ladéformation des éléments porteurs
e Lacompression du béton.

Hypotheéses :
e Lessections droites et planes avant déformation, restent les mémes aprés déformation.
e Pas de glissement relatif entre le béton et 1’acier.
e Le béton tendu est négligé dans les calculs.
e Lebéton et I’acier sont considérés comme des matériaux linéaires élastiques.
e Le module d’élasticité longitudinal de 1’acier est par convention 15 fois plus grand que
celui du béton (ES=15EDb ; n=15) n=15 : coefficient d’équivalence.

1.5 Les matériaux

Caractéristiques mécaniques des matériaux
1.5.1 Le béton :

De point de vue mécanique, il est défini par sa résistance a la compression qui dépend de
la granulomeétrie, le dosage en ciment, la qualité d’eau de gachage et 1’age du béton. Le béton
utilisé est dosé & 350 kg m® de ciment artificiel 325 (CPA325).

A titre indicatif nous avons’pour 1 m® de béton armé :
Sable : 380 & 450dm® ( dg >5mm?)

Gravillon : 750 & 850 dm® (dg < 25 mm?)
Ciment : 300 a 400 kg
Eau 1504200 L

Une étude de composition du béton et des essaies de convenance doivent étre réalisé par un
laboratoire.
1.5.1.1 caractéristique physique et mécanique du béton :

a) Résistance caractéristique a la compression du béton :

Le béton est défini par la valeur de sa résistance a la compression a I’age de 28 jours,
notée fc28 .cette valeur est déterminée par écrasement d’éprouvettes normalisées (16x32)
par compression axial a 1’age de 28 jours.

Dans notre projet, fc28=25mpa, cette valeur est choisie en tenant compte des régles de
contrdle qui vérifient qu’elle est atteinte.
La résistance du béton a la compression avant 28jours est donnée conformément a I’article
(ARTA-2.1, 11 BAEL91) par :

j
D 3
* Iy 4.76+.83fc28jfc28 pour f czg <40MPa

__
o fo=p0ros G pour fezg >40MPa
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b) résistance caractéristique du béton a la traction :
Elle est donnée par la formule suivante :

f;=.6+.006 fc; valable pour fc; <60MPa.( ART A-2.1,12BAEL91)

D’ou at =28 jours : fizs =06+006(25)=2.1MPa
c) Contrainte limite du béton :
» Etat limite ultime :

Elle est donnée par la formule suivante :
foo = % f5 en MPa (Art A-4.341 BAEL91)

avec :

¥»: Est le coefficient de sécurite partiel ¥, = 1.5  Situation courante
¥, = 1.15 Situation accidentel

0 : est coefficient de durée (t) de I’application de I’action :
0 =1 pour t > 24 heures.
0=09pour lh< t <24
0 =0.85 pour t< 1h
Cascourant: 8 =1 et y, =1.5
foe = 14.2 Mpa
Cas accidentel : 8 = 0.85 et y, = 1.15
foe = 21.74 Mpa

> Etat limite de service :
La contrainte limite de service en compression du béton est donnée par :

onc = 0,6.f2s en MPa (Art A-4.5, 2 BAEL91).
D’ou o = 0,6x25=15MPa.
d) Diagramme contraintes-déformations:
Dans le calcul du béton armé relatif aux états limites, les diagrammes réels sont

remplaces par les diagrammes conventionnels suivant :

I’¢tat limite de service :
Le béton est supposé comme élastique linéaire, la relation contrainte déformation est illustrée par

la figure 1
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0 g

£ She
Figure 1.1: Diagramme contraintes-déformations du béton (ELS).
» A I’état limite ultime :

La relation contraintes déformation est présentée par le diagramme parabole rectangle dans la

figure 2

0 >
2% 3.5%

Epe

Figure 1.1: Diagramme contraintes-déformations du béton (ELU) -

Le diagramme est composé :
e D’un trongon de courbe parabolique dont la déformation relative est limitée a 2%o (€état
élastique).

e Donc:0<¢,<2%%0 = ope=0.25f.10% = (4.10%k. ).

e D’une partie rectangle (état plastique)

.85.f
2%o0 < Epe < 3.5 %0:>()'bc=M = fbc .

0y,
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e) Contrainte tangente conventionnelle :
Elle est donnée par la formule suivante :

T
T, =—— ]
" b,.d (AtAS.11BAELSL)

Avec b : la largeur de I’ame.
d : la hauteur utile de la poutre
Ty : la valeur de calcul de I’effort tranchant vis-a-vis de 1’état limite ultime.
Cette contrainte doit respecter les valeurs suivantes
Ty=min (0,13 fps ,5) [ MPa] pour la fissuration peu nuisible.
tw=min (0,10 fs ,4) [MPa] pour la fissuration préjudiciable ou trés préjudiciable.
f) Module de déformation longitudinale :
Le module d’élasticité est défini comme étant le rapport de la contrainte normale et la
déformation engendrée. Selon la durée de I’application de la contrainte on distingue deux
sortes de modules
g) Module de déformation instantanée :
Sous des contraintes normales d’une durée d’application inférieure a 24 heures, le module de

déformation longitudinale de béton vaut :
E;j=11000 §/f; en[MPa] (Art A-2.1, 22BAELOL1).

D’ou pour fceog = 25MPa = Ejps = 32164.20 MPa
h) Module de déformation différée :
Lorsque la contrainte normale appliquée est de longue durée et afin de tenir compte de 1’effet

du fluage du béton nous prendrons un module égal:
E,;=3700 3/f;, enMPa (ArtA-2.1, 22BAEL91)

h) Module de déformation transversal:
Le module de déformation transversal note G est donné par la relation suivante :

G - L
2 (1+v )
Avec  E: module de Young.
v : Coefficient de poisson.

i) Coefficient de poisson (Art A-2.1,3 BAEL91) :
C’est le rapport des déformations relatives transversales et celles longitudinales. Il sera pris

égale a 0,2 a ’ELS, pour le calcul des déformations et justification des contraintes, et pris
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¢gale a 0 a L’ELU (béton fissur¢).

1.5.2 L’Acier :

L’acier est un matériau caractérisé par sa bonne résistance a la traction et a la compression. 11

est utilisé pour équilibrer les efforts de traction auxquels le béton résiste mal. Dans notre

projet on utilisera deux types d’acier dont les principales caractéristiques sont données dans le

tableau suivant :

Limite - -
Nomination Type d’acier Symbole | D’élasticité Coiglsﬂsgttigs Coesfgé(;;eerr:]teﬂi
Fe en MPa
Haute adhérence FeE400 Acier en Barre HA 400 1.6 1.5
Treillis soudé (TS) . -
TL 520 (¢<6) Acier en treillis TS 520 1.3 1

a) Module d’élasticité longitudinale :

Le module d’¢élasticité longitudinal (Es) a une valeur constante quelque soit la nuance
de I’acier. Es=200000 MPa (Art Il 1 BAEL99).

b) Coefficient de poisson des aciers :

Le coefficient de poisson v pour les aciers est pris égal a 0,3.

c) Limite d’élasticité Fe:

C’est la contrainte pour laquelle le retour élastique donne une déformation résiduelle de

2 %%

d) Diagramme contraintes-déformations :

Le diagramme contraintes déformations est illustré dans la figure 3 (Art A-2.2, 2BAEL91).

»

10%o

Figure 1.2 : Diagramme contraintes-déformations de I’acier.

Allongement
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e) Contrainte limite de I’acier :

% Etat limite ultime ELU :
La contrainte limite de déformation de I’acier est donnée par (Art A-4.3, 2 BAEL91).
os=f./ys avec ys: Coefficient de sécurité

- vs=1,15 En situation durable

- vs=1,00 En situation accidentelle

% Etat limite de service ELS :
Il est nécessaire de limiter I’ouverture des fissures (risque de corrosion des armatures), on
limitant les contraintes dans les armatures tendues sous ’action de sollicitation de service
d’aprés les régles BAEL91. On distingue trois cas de fissurations :

1) Fissuration peu nuisible (Art A-4.5, 32 BAEL91) :
Cas des ¢éléments situés dans les locaux couverts, dans ce cas, la contrainte n’est soumise a

aucune limitation:

os < ES = fe/ys

Les valeurs exactes obtenues sont :

Os=235MPa..................... pour les RL

os=400MPa .................. Pour les HA
2) Fissuration préjudiciable (Art A.4.5, 33, BAEL 91):
La fissuration est considérée comme préjudiciable lorsque les élements en cause sont exposés
aux intempéries ou a des condensations. Dans ce cas, il faut vérifier que la contrainte de

traction des armatures est limitée a :

Ss=min{z fe;110/nfy |
Les valeurs exactes obtenues sont :

- o, =201,7MPa.................. pour les HA

- o, =156MPa.................. pour les RL

3) Fissuration treés préjudiciable : (Art A-4.5.3, BAEL9]) :

C’est le cas d’un milieu agressif ou doit étre assurée une étanchéité. Dans ce cas, la contrainte de

traction des armatures est limitée a :

- o, =min {12f,, 90 nf; }
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Avec: n : Coefficient de fissuration
N=100...................... Pour les RL
N=1,60....ccccceiiiiiin.. Pour les HA

- U_s =130MPa.................. pour les RL
f) Protection des armatures (Art A-7.2, 4 BAEL91) :
Dans le but d’avoir un bétonnage correct et prémunir les armatures des effets d’intempéries et
des agents agressifs, il faut que 1’enrobage (c) des armatures soit conforme aux prescriptions
suivantes :
e C >5cm : Pour les ¢léments exposés a I’air marin, aux embruns ou aux brouillards salins
ainsi que pour les éléments exposés aux atmospheres tres agressives.
e C >3 cm: Pour les éléments situés au contacte d’un liquides (réservoir, tuyaux,
canalisations).
e C>lcm : Pour les parois situées dans les locaux couvert et clos.
Pour les éléments exposes aux intempéries, on va prendre ¢ = 3cm.

Pour les éléments qui se trouvent a ’intérieur de la structure on va prendre ¢ = 2,5 cm.
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Chapitre 11 Pré dimensionnement des éléments

1.1 Introduction :

Le pré dimensionnement permet d’évaluer les dimensions des éléments de la structure, tels que les
planchers, les poutres (principales et secondaires), les poteaux et en fin les voiles. Ces dimensions
peuvent changer lors de I’introduction de la charge sismique.

11.2 Pré dimensionnement des éléments :
1. Planchers:
Les planchers sont des éléments horizontaux limitant les différents niveaux d’un batiment. IIs
s’appuient sur les éléments porteurs tel que : murs porteurs, poteaux, poutre....
Leur fonctions principales est de :
o Reprendre et repartir les charges vers les éléments porteurs.
. Isolation thermique et phonique.
. Resistance aux incendies.
Les planchers seront réalisés en :
1.1) Corps creux avec une dalle de compression reposant sur des poutrelles préfabriquées en béton
armé placées dans le sens de la plus petite portée.
La hauteur totale du plancher doit vérifier :

hy > ZZL—S Avec L : porté libre maximale dans le sens des poutrelles.
h; : hauteur totale du plancher.
L max= 420 cm.
Lo 420 _
h ZE =5 18.66 cm.

On optera pour plancher de (16+4) = 20cm
° Epaisseur du corps creux est de 16 cm
° Epaisseur de la dalle de compression est de 4 cm.

Treillis soudé Dalle de compression

! T
| . | Corpscreux
4] & .
I
|

Y T

: Poutrelle

Figure 11.1 : schémas d’un plancher courant

1.2) Dalle pleine :
Leur épaisseur est donnée par la loi suivante :
ep>L/10 avec L : porte du balcon L =145cm
ep = 145/10= 14.5cm
Onprend ep =15 cm
2. Les poutres :
Le dimensionnement des poutres se fait par le BAEL91 modifié 99 (condition de la fléche), il doit

étre vérifié par la RPA99/03. Il est donné comme suit :

10
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e h:La hauteur de la poutre :

e Db:Lalargeur de la poutre : 0,4h<b <0,7h
e L :Laportée libre max entre nus d’appuis.

On distingue :

2.1 Les poutres principales :

Elles sont les poutres porteuses et servent comme appuis aux poutrelles.

Ona L : Portée max considérée entre nus d’appuis
L =510cm.
Hauteur : h %) <h< 51%
34 <hs51
Soit h=45cm.
Largeur : b:0,4h<b<0,7h
04x45<b <0,7x45
18<b <315
Soit b =30cm.

2.2  Les poutres secondaires :

Ce sont des poutres paralleles aux poutrelles, elles assurent le chainage.

Ona L =420 cm

ﬁshsﬁ
15 10

28<h<42
Soit h =35cm.
0,4x35< b <0,7x35
14<b <245
Soit b =25cm.
En résume :
° Poutres principales : (30 X 45) cm.

° Poutres secondaires : (30 X 35) cm.

3. Lesvoiles :

Les voiles sont des éléments rigides en béton armé coulé sur place. lls sont destinés

essentiellement a reprendre les efforts horizontaux, leur pré dimensionnement sera conforme aux

regles du RPA 99 addenda 2003 qui exigent les conditions suivantes (ART.A.7.7.1) :

11
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3.1) L’épaisseur :
a > 15 cm épaisseur minimale

he he he
a EmaX(E,Z,%)

he = he max — htp = 306 — 20 = 286¢cm.

286

a= 20 = 14.3 cm.

On choisi une épaisseur du voile constante pour toute le structure :

a=20cm.

3.2) Lalargeur :

Selon le RPA un élément est considéré comme un voile si la condition suivante est vérifiée :

Lmin 24‘)(61

11.3 Vérifications relatives aux exigences du RPA :

11.4 Les poteaux :
Le pré dimensionnement des poteaux se fait a I’ELS en considérant un effort de compression

axial «Ns» qui est repris uniquement par la section du béton. La section transversale des poteaux est
donnée par :

N
S 26—; AVEC :

Ns : effort de compression revenant au poteau le plus sollicité.
Ns=G+Q
Onc : contrainte admissible du béton a la compression.
Onc = 0,6f8 = 15MPa
S : section transversale du poteau. S =b x h.
NB : L’effort normal «N» sera déterminé a partir de la descente de charge en considérant le

poteau le plus sollicité. On détermine d’abord les charges et les surcharges du batiment.

11.4.1 Détermination des charges et surcharge :
Pour déterminer les charges permanentes G et les charges d’exploitation Q,
nous allons nous référer au document technique réglementaire (DTR B.C. 2.2).
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+ Charges permanentes :
a) Plancher terrasse (inaccessible) :

YT/

Figure 11.2 : Coupe transversale du plancher terrasse inaccessible

Pré dimensionnement des éléments

Couche de gravillons 05 17 0,85
Etanchéité multicouches 02 06 0,12
Béton en forme de pente 07 22 1,54

Isolation thermique 04 04 0,16

Feuille de polyane 0,2 5 0,01

Dalle en corps creux (16+4) 2.80

Enduit sous plafond 02 10 0,20
Gror=5.68

Tableau I1.1 : Charge permanente de la terrasse inaccessible

b) Plancher terrasse accessible :

Figure 11.3 : Coupe transversale du plancher terrasse accessible
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Pré dimensionnement des éléments

revétement en carrelage 02 22 0,44
mortier de pose 02 22 0,44
Etanchéité

multicouches 02 06 0,12

Béton en forme de
pente(17%) 7 22 1.54
Isolation thermique 04 04 0,16
feuille de polyane 0.2 5 0.01
Dalle en corps creux | (16+4) 2.8
Enduit sous plafond 02 10 0,20

G tot=5,71

Tableau 11.2 : Charge permanente de la terrasse accessible.

c) Plancher d’étage courant :

Figure 11.4 : Coupe transversale du plancher d’étage courant
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Revétement en 02 29 0,44
carrelage
Mortier de pose 02 22 0,44
Couche de sable 03 18 0,54
Dalle en corps creux (16+4) 2,80
Enduit en platre 2 10 0,2
CIO|son_ de séparation 10 09 0,90
interne

end,Lut sur les c_ieux 4 10 0.4

cotés de la cloison

GTOT = 5,72

Tableau 11.3 : Charge permanente du plancher courant

d) Les murs :

d.1) Murs extérieurs :

Figure 11.5 : Coupe transversale du mur extérieure

Enduit de ciment 02 0,36
Briques creuses 10 0,90
L’ame d’air 05 00
Briques creuses 10 0,90
Enduit de platre 02 0,20
Gror = 2,36

Tableau I1.4: Charge permanente des murs extérieurs
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Pré dimensionnement des éléments

¢ Les surcharges d’exploitations :

Les surcharges d’exploitations sont données par le DTR sont :

¢ Plancher terrasse (inaccessible)........................ Q= 1,00 KN/m?
¢ Plancher terrasse accessible.............................. Q=1,50 KN/ m*
¢ Plancher étage courant a usage d’habitation......... Q= 1,50 KN/m?
& LDlescalier.........oooooiiiiiiiii Q=2,50 KN/m?
& Balcon.............. Q =3,50 KN/m?
@ Lacrotere..........oooiiiiii i Q= 1,00 KN/m?
11.4.2 Détermination de I’effort normal N par la descente de charge :
Les charges et surcharges revenant au poteau le plus sollicité :
a) Surface d’influence :
—A4—p > 285H—>
+ Surface d’influence net:
2,85m
Snet=51 +52 + 53 +s4
S1=2*1.85=3.7m s1 S2
$2=1,425* 1,85 = 2.63 m’ 3,7m Tlv%m
S3=2%2.05=4,1m I . !
s4 = 1,425 * 2,05 = 2,92 m?
Snet=3,7+2,63+4,1+292 S3 S4
=13,35m? 2,05m
4,1m
2m | 1,425m
+ Surface d’influence brute:
Sorute = (2+0,3+1,425)*(1,85+0,25+2,05)=15,45m?
Figure 11.6 : surface d’influence
b) Poids propre revenant aux éléments de la structure :
e Plancher terrasse inaccessible......... G = 5,68 Kn/m?
e Plancher terrasse accessible........... G =5,71 Kn/m?
e Plancher d’étage courant.............. G =5,72 Kn/m*

b.1) Poids des planchers :

Poids propre revenant au plancher terrasse inaccessible:

P

i = Snet X G = 13.35 x 5.68 = 75.83 Kn

16
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Poids propre revenant au plancher terrasse accessible
Pypta = Snet X G = 13.35 x5.71 = 76.23 Kn
Poids propre revenant au plancher étage courant:
Ppec = Sper X G =13.35 X 5.72 = 76.36 Kn
b.2) Poids des poutres :
Poutre principales :
P, = (0.3 x 0.45 x 3.9) X 25 = 13.16 Kn
Poutre secondaires : poids total des poutres : P = 20.65 Kn
By = (0.25 x 0.35 % 3.425) X 25 = 7.49 Kn

b.3) Poids des poteaux :
Pour tenir compte du poids du poteau nous allons choisir une section de 30x30 cm?.
P, = (0.3 x 0.3 x 3.06) x 25 = 6.885 Kn

c) Surcharges d’exploitations :
Pour le calcul des surcharges on utilise la surface d’influence brute.
c.1) Plancher terrasse inaccessible :
Qo =1x%x1545=1545Kn
c.2) Plancher étage courant :
Q1 =15%x1545=23.17 Kn

11.4.3 Loi de dégression des surcharges :

Les régles BAEL nous imposent une dégression des surcharges d’exploitation et ceci
pour tenir compte du non simultanéité du chargement sur tous les planchers.

Etage charge d’exploitation charge d’exploitation cumulée

EO Q0 Qt= Q0

El Q1 Qt= Q0+Q1

E2 Q2 Qt=Q0+0,95(Q1+Q2)

E3 Q3 Qt=Q0+0,90(Q1+Q2+Q3)

E4 Q4 Qt=Q0+0,85(Q1+Q2+Q3+Q4)
A CA

En on Qt=Q0+3§ (Q1+Q2+......+Qn)

Remarque : le coefficient 32% étant valable pour n>5

17
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11.4.4 Calcul des surcharges selon la loi dégression:
Terrasse Qt=Q0=15,45 Kn

10°™ Qt= Q0+Q1=38,62 Kn

g°eme Qt= Q0+0,95(Q1+Q2)=59,47 Kn

geme Qt= Q0+0,90(Q1+Q2+Q3)=78 Kn

7°me Qt= Q0+0,85(Q1+Q2+Q3+Q4)=94,23 Kn

6°m Qt= Q0+0,80(Q1+Q2+Q3+Q4+Q5)=108,13 Kn

5eme Qt= Q0+0,75(Q1+Q2+Q3+Q4+Q5+Q6)=119,71 Kn

4°me Qt= Q0+0,714(Q1+Q2+Q3+Q4+Q5+Q6+Q7)=131,25Kn

3eme Qt= Q0+0,687(Q1+Q2+Q3+Q4+Q5+Q6+Q7+Q8)=14,79 Kn

2°0me Qt= Q0+0,666(Q1+Q2+Q3+Q4+Q5+Q6+Q7+Q8+Q9)=154,33 Kn

1% Qt= Q0+0,65(Q1+Q2+Q3+Q4+Q5+Q6+Q7+Q8+Q9+Q10)=166,05 Kn

RDC Qt= Q0+0,636(Q1+Q2+Q3+Q4+Q5+Q6+Q7+Q8+Q9+Q10+Q11)=177.54 Kn

SS1 Qt= Q0+0,625(Q1+Q2+Q3+Q4+Q5+Q6+Q7+Q8+Q9+Q10+Q11+Q12)=189,22 Kn
SS2 Qt= Q0+0,615(Q1+Q2+Q3+Q4+Q5+Q6+Q7+Q8+Q9+Q10+Q11+Q12+Q13)=200,69Kn

11.4.5 Descente de charge sur le poteau :
Les résultats obtenus sont récapitulés dans le tableau qui suit :

76,36 | 20,65 | 6,885 | 1039 200,38 | 23,17 | 38,62 | 239 159,33 | 12,62x12,62
76,36 | 20,65 | 6,885 | 1039 304,28 | 23,17 [ 59,47 [ 363,75 | 2425 | 15,57x15,57 | 30x30
76,36 | 20,65 | 6,885 | 1039 408,18 | 23,17 |78 486,18 | 324,12 | 18x18 35x35
76,36 | 20,65 | 6,885 | 1039 512,08 [ 23,17 [ 94,23 [ 606,31 | 40420 | 20,1x20,1 | 35x35
76,36 | 20,65 | 6,885 | 1039 61598 [ 23,17 [108,13 [ 724,11 | 482,74 | 21,97x21,97 | 35x35
76,36 | 20,65 | 6,885 | 1039 719,88 [ 23,17 [ 119,71 [ 839,59 | 559,72 | 23,66x23,66 | 35x35
76,36 | 20,65 | 6,885 | 1039 823,78 131,25 | 955,03 [ 636,68 | 25,23x25,23 | 40x40
76,36 | 20,65 | 6,885 | 1039 927,68 | 23,17 [ 142,79 [ 1070,47 | 713,64 | 26,71x26,71 | 40x40
76,36 | 20,65 | 6,885 | 1039 1031,58 | 23,17 | 154,33 [ 118591 | 790,60 | 28,12x28,12 | 40x40
76,36 | 20,65 | 6,885 | 1039 1135,48 | 23,17 [ 166,05 [ 1301,53 | 867,68 | 29,45x29,45 | 40x40
76,36 | 20,65 | 6,885 | 106,19 | 1241,67 | 23,17 | 177,54 | 1419,21 | 946,14 | 30,75x30,75 | 45x45
76,36 | 20,65 | 6,885 | 1039 134557 | 23,17 [ 189,22 | 1534,79 | 1023,13 | 32x32 45x45
76,36 | 20,65 | 6,885 | 1039 1449,47 | 23,17 [ 200,69 | 1650,16 | 1100,1 | 33,16x33,16 | 45x45
Tableau I1.5 : calcul des sections
¢ Verification au RPA :
Notre batiment est implanté en zone Ila les conditions a satisfaire sont :
Min(by,h;)>25¢cm < Min(by,h;)=30cm>25........ vérifié
. . 306 f e
Min(by,h;)>he/20 < Min(by,h;)=30 > 0 = 153cm ......... vérifié

1/4<b//h <4 1/4<1<4.........o.ooc vérifié

<>
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11.4 Vérification des poteaux au flambement :

Le flambement est un phénoméne d’instabilité transversale qui peut survenir dans les éléments
comprimés des structures.(comportement analogue a celui d’une poutre fléchie)
Cette instabilité dépend de :
La hauteur libre de I’élément comprimé.
La section (caractéristique géométriques)
La nature des appuis
La vérification consiste a calculer I’¢lancement(A) qui doit satisfaire la condition suivante :

A==<50
Avec : L : langueur de flambement (L= 0,7L,) ;(poteau encastré —articulé)

i : rayon de giration (i = \E) ;
Lo : hauteur libre du poteau ;
S : surface transversale du poteau (s = bxh) ;
hb® bh3

| : moment d’inertie du poteau ( lyy = E T ha= — ).

L, 0.7L,

T

Les poteaux ont la méme hauteur libre L, = 3.06m
Poteau (30x30)
I =2142m , s=0.09m? , [=0.000675m*, i=0.086

O7L

A=249 < condition vérifiée.

Poteau (35x35)

lp =2142m , s=0.1225m* , [ =0.00125m*, i=0.101
A=212< condition vérifiée.

Poteau (40x40)

lp =2.142m , s=0.16m? , [ =0.00213m*, i =0.115
A=1855< condition vérifiée.

Poteau (45x45)

lp=2142m , s= 0.2025m? , I =0.003417 , i=0.129

A=16.49 < . condition vérifiée.

Conclusion :
Les poteaux Vérifient la condition de non — flambement.
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I11.1 Introduction :

Les ¢éléments non structuraux n’apportent pas de contribution significative a la résistance aux action
sismique d’ensemble, contrairement aux poteaux, poutre et aux voile ; donc on peut les calculer
séparément sous I’effet des charge qui leurs reviennent. Le calcul sera fait conformément aux
reglements BAEL91 modifié 99 et le RPA version 2003.

I111.2 Calcul des planchers :
111.2.1 Plancher a corps creux :
Les planchers de notre structure sont en corps creux d’épaisseur (16+4) cm. lls sont constitués de :
- Nervures appelées poutrelles, elles assurent la fonction de portance, leurs entre axe est de
65cm.
- d’un remplissage du corps creux réalisé en béton armé.

A) Calcul de la dalle de compression :
La dalle de compression est coulée sur place, armée d’un treillis soudé. La dalle doit étre armée d’un
quadrillage de barres dont les dimensions des mailles ne doivent pas dépasser 20 cm pout les
armatures perpendiculaires aux poutrelles, et 33 cm pour les armatures paralléles aux poutrelles.

.

+«+ Calcul des armatures :
» Armatures perpendiculaire aux poutrelles :

A,z 4f—>e<l avec | : entre axe des poutrelles en [cm]
50 < I=65cm < 80
Fe : limite d’élasticité de ’acier
A> % =0,5cm? par métre de nervure

Soit: 5T6=1.41cm? avec un espacement s =15cm
» Armatures paralléles aux poutrelles :

A ;= A2 =1.41/2 = 0.705 cm? /ml
Soit: 5T6=1.41cm? avecun espacement s = 15 cm

15cm

A
\ 4

15cm

@6 nuance TLE520

Figure 111.1 : treillis soudé 150x150
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B) Etude des poutrelles :

Les poutrelles sont sollicitées par une charge uniformément repartie, dont la largeur est
déterminée par I’entraxe de deux poutrelles successives. Leur calcul est généralement fait en
deux étapes.

Etapel : Avant coulage :

La poutrelle préfabriquée est considérée comme étant simplement appuyée sur ses deux extrémités,
elle travaille en flexion simple, et doit supporter en plus de son poids propre, le poids du corps creux
qui est de 0.95 Kn/m? et celui de I’ ouvrier.
a) Chargement :
e Poids propre de la poutrelle :
G; =0.12 X 0.04 X 25 = 0.12Kn/ml
e Poids du corps creux :
Gy = 0.95 x 0.65 = 0.62Kn/ml
e Poids total :
Gior = Gy + Gy = 0.74Kn/ml
e Surcharge de I’ouvrier
Q = 1Kn/ml

Le but du calcul de la poutrelle avant coulage est de déterminé si la poutrelle peut se suffire a elle-
méme. Dans le cas contraire il faudrait prévoir des étais qui ont pour réle de la conforter et serviront
d’appuis intermédiaire.

b) Calcul alPELU :

Le calcul se fera pour la travée la plus défavorable.
1. Combinaison de charge :

Q. = 135G +1.5Q

Q, = 1.35(0.74) + 1.5(1) = 2.5Kn/ml

2. Calcul du moment en travée :
L=4,2m

12 25x4.22
MuzQ“; = 2 = 5.51Kn.m

3. Calcul de Peffort tranchant :
1= % x| _2.5x42
2 2

=5.25KN

4. Calcul de la section d’armature :
B=12 cm, h=4cm, c=2cm, d=2cm.
_ My _
u= bxdZx . Avec f,. = 14.7 MPA
5.51x105

H= 12x22x14.7x102 = 8.08> 0.392

—sla section est doublement armée.
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Remarque :

Comme la section du béton de la poutrelle est trop faible (12 x 4) cm? et pour
respecter le pourcentage minimal des aciers dans une section en béton armé, on ne peut pas
disposer des armatures comprimées. Cependant, il est nécessaire de prévoir un
échafaudage sur lequel reposeront les poutrelles.

Etape2 : Apres coulage de dalle :

La poutrelle est considérée comme une poutre continue de section en Té. Elle est simplement
appuyée sur les appuis intermédiaires et partiellement encastrée sur les appuis de rive.
Apres coulage, la poutrelle aura les caractéristiques géométriques décrites sur le schéma suivant :

a) Détermination de la largeur de la table de compression (BAEL91/Art A.4.1, 3)
b

A
v

§on

— e —>
b1 bO L

Figure 111.2 : Section de la poutrelle aprés coulage de la dalle de compression

h : Hauteur de la poutrelle (16+4).
h : Hauteur de la table de compression.
b, : Largeur de la nervure.

A

b, < {10, 5 ,8ho}

Avec : [, : distance entre axe des poutrelles ==—=% [, = 65— 12 =53 cm

[ : Portée libre entre NUS  e———————— | = 420 cm

D’ou by <q {42, 26.5, 32}
by = 26.5cm

b =2b, + by = (2 X265) + 12 = 65 cm
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111.2.1.2 calcul du plancher a usage d’habitation :
a) Chargement :
La poutrelle sera soumise aux charges suivantes :
Charge permanente : G = 5.72 X 0.65 = 3.718 Kn/ml
Surcharge d’exploitation : Q = 1.5 X 0.65 = 0.975 Kn/ml

b) combinaison de charge : ELU
Q. = 135G +1.5Q = 6.48 Kn/ml

c) Choix de la méthode de calcul :

Le calcul des efforts internes se fera a 1’aide de 'une de ces trois méthodes.

e Meéthode forfaitaire.
e Méthode des trois moments.
e Methode de Caquot.
(Article B.6.2, 210 / BAEL 91 modifié 99)

d) Vérification des conditions d’application de la méthode forfaitaire :

e 1°/ La méthode s’applique aux planchers a surcharge d’exploitation modéré. La
surcharge d’exploitation au plus égale a 2 fois la charge permanente ou 5 KN/ m?.

e Q=15 < max{2G; 5 KN/ml} =11.44KN = la condition est vérifice

e 2°/ Les moment d’inertie des sections transversales sont les mémes dans les

différentes travées — la condition est veérifiée.
e 3°/ Les portees successives des travées sont dans un rapport compris entre 0.8 et

1.25:
0.8< L <1.25
i+1 .- , g
) = Condition non Vérifiée.
L _140 3508
L 400

i+1
e) Conclusion :

La condition numéro 03 n’étant pas vérifiée, donc la méthode forfaitaire n’est pas applicable.
Donc le calcul se fera a I’aide la méthode des trois moments.

f) Exposition de la méthode des trois moments :

C’est un cas particulier de la méthode des forces, elle est basée sur 1’équilibre des rotations
au niveau des appuis intermédiaire. on considere 3 appuis successifs dans une poutre continue,
comme systeme de base, on décompose ce dernier au niveau des appuis intermédiaire pour
obtenir une succession de poutre isostatiques de longueur respectives l;et [; .

Chague travée est étudiée indépendamment.
Les expressions de cette méthode sont données par les équations suivantes :
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}Ij_l }Ii+1

(' P, P..
\

N>

Yo
A
. A S

-
i
T

Li+1

r'y

» Pour Pappui :
i ix1l}
Mi_1 X I+ 2M; (L + Lipg) + Mg X Ly = — [qT + 4 +1 H]

> Pour la travée :
1
M) =2x —3x% + M, (1—§)+Mi+1 Xt
Avec :

M;_1;M; ; M, sont respectivement les moments en valeurs algebriques sur les appuis : i-
1:i;i+1.

li : Portée de la travée a gauche de I’appui ‘i’
lis1: Portée de la travée a droite de I’appui ‘i’.
gi: Charge répartie a gauche de ’appui ‘1’.
gi+1 : Charge répartie a droite de I’appui ‘1’.

111.2.1.2.1Calcul a PELU :
On fera trois calculs distincts :

= Pour les poutrelles a sept travées.
= Pour les poutrelles a trois travées.
= Pour les poutrelles a deux travées.
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Calcul des elements

< poutrelles a sept travées :

0.=6.48KN/ml|

y
YV Y YV VY Y Y oYY v b v vV vy vY vy
! 2 3 4 SA GA 7A 8
1.4 4 2.8 4.2 2.85 4 14

Figure 111.3 : Schéma statique de la poutrelle

1) Calcul des moments aux appuis :

La méthode des trois moments nous donne le systéme d’équations suivant :

. =1 2.8M; +14M, = =444 (1)
. =2 1.4M, + 10.8M, + 4M; =-108.125........... ©)
. =3 4M, + 13.7Ms + 2.85M, =-141.181......... 3)
. = 2.85M; + 14.1M, + 4.2Ms =-157.524.......(4)
« =5 4.2 M, + 14.1Ms + 2.85Mg =-157.524.......(5)
=6 2.85Ms + 13.7M, + 4M; =-141.181......... (6)

. =7 4Mg + 10.8M; + 1.4Mg =-108.125........... 7)

= =8 1.4My + 2.8Mg = —444......cocoeeeeeee (8)

La résolution de ce systéme d’équations nous donne les moments sur appuis ;

M4, = 2.3894 Kn.ml

M, = —-7.9503 Kn.ml
M; = —6.4006 Kn.ml
M, =-7.6108 Kn.ml

2) Calcul des moments en travées :

M) = Lx—2x2 + M; (1= ) + My X

X : est la position du moment maximal.

X = L + M 1—M;
2 qu X1

Mz = —7.6108 Kn.ml
Mg =—6.4006 Kn.ml
M, =—-7.9503 Kn.ml

Mg = 2.3894 Kn.ml

X
i
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N° , L(m) | Q.(Kn/ml) | M;(Kn.ml) | M;,{(Kn.ml) | X(m) | M..Kn.ml)
travée

(1 14 6.48 2.3894 -7.9503 -0.44 3.015

(2 4 6.48 -7.9503 -6.4006 2.059 5.79

(3) 2.85 6.48 -6.4006 -7.6108 1.36 -0.41

() 4.2 6.48 -7.6108 -7.6108 2.1 6.677

(5) 2.85 6.48 -7.6018 -6.4006 1.49 -0.41

(6) 4 6.48 -6.4006 -7.9503 1.94 5.79

@) 14 6.48 -7.9503 2.3894 1.84 3.015

Tableau Ill.1 : calcul moments

Remarque :

Les moments calculés par la méthode des 3 moments sont pour un matériau homogene, a
cause de la faible resistance a la traction qui peut provoquer la fissuration du béton tendu, nous allons
effectuer les corrections suivantes :

. 1 .
e Augmentation de 5 pour les moments en travées.

.. . 1 .
e Diminution de - pour les moments sur appuis.

N° M;(Kn.ml) | M;;{(Kn.ml) | M., Kn.ml)
travee

(1 1.5929 -5.3 4.02

2) -5.3 -4.267 7.72

3) -4.267 -5.0738 -0.27

4) -5.0738 -5.0738 8.902

(5) -5.0738 -4.267 -0.27

(6) -4.267 -5.3 7.72

(7) -5.3 1.5929 4.02

Tableau 111.2 : moments corrigés

3) Calcul des efforts tranchant :

T(x) =220+

Mi1—M;

li
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N° L(m) | Q.(Kn/ml) | M;(Kn.ml) | M;,{(Kn.ml) | T;(Kn) | T;.1(Kn)

travee
1) 1.4 6.48 1.5929 -5.3 -0.387 | -9.459
(2) 4 6.48 -5.3 -4.267 13.218 -12.7
3 2.85 6.48 -4.267 -5.0738 8.95 -9.517
(4) 4.2 6.48 -5.0738 -5.0738 13.608 | -13.608
(5) 2.85 6.48 -5.0738 -4.267 9.517 -8.95
(6) 4 6.48 -4.267 -5.3 12.7 -13.218
(7) 1.4 6.48 -5.3 1.5929 9.459 0.387

Tableau 111.3 : effort tranchants

0.=6.48KN/ml

—

VYV YV VYV VY VY VYV vV VYY VY VYV YYYY
A 3\ o[\ s 6 A ;0 g
1.4 4 2.8 4.2 2.85 4 1.4

—————> <« > < > > > >

Schéma statique de la poutrelle

\/ \/ ] A \A 1.59

7.72
13.608

13.218
9.459

N R A
SN AN

9.459 9.517

13.218
13.608

% poutrelles : Figure 111.4 diagramme des efforts internes a I’ELU

g.=6.48KN/ml

v v i viv v v
1A ZA 3A 4A

1.4 4 2.8
— > —r

Schéma statique de la poutrelle a PELU
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CHAPITRE Il Calcul des elements

1) Calcul des moments aux appuis :

La méthode des trois moments nous donne le systeme d’équations suivant :

= =1 2.8M; +14M, = =444 (1)
. =2 1.4M, + 10.8M, + 4M; =-108.125............ @)
. =3 4M, + 13.7M; + 2.85M, =-141.181.......... ?)
. =4 2.85Ms + 5.7My =37.5..0coeooieieee @)

La résolution de ce systeme d’équations nous donne les moments sur appuis ;
= M;=2.1663Kn.ml
= M, =-7.5040 Kn.ml
* Mj3;=-7.5287 Kn.ml
= M,=-2.8146 Kn.ml

2) Calcul des moments en travées :
MG = Sx—2x% + M (1 - 5) + Mg x 2

X : est la position du moment maximal.

X _ Ly Miy1—M;
2 qu Xl
N° L(m) | Qu(Kn/ml) | M;(Kn.ml) | M; {(Kn.ml) | x(m) | M,,,o,Kn.ml)
travée
(1 1.4 6.48 2.1663 -7.5040 -0.36 -3.33
(2 4 6.48 -7.5040 -7.5287 2 5.443
3) 2.85 6.48 -7.5287 -2.8146 1.68 1.618
Tableau lll.4
Remarque :

Les moments calculés par la méthode des 3 moments sont pour un matériau
homogeéne, a cause de la faible résistance a la traction qui peut provoquer la
fissuration du béton tendu, nous allons effectuer les corrections suivantes :

. 1 .
e Augmentation de - pour les moments en travées.

.. . 1 .
* Diminution de - pour les moments sur appuis.
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CHAPITRE 11
N° M;(Kn.ml) | M;,{(Kn.ml) | M,,,,,,Kn.ml)
travée
(1 1.44 -5.002 -4.44
2 -5.002 -5.019 7.257
3 -5.019 -1.8764 2.157
Tableau II1.5

T(x) = qu Xl + Mi+1‘_Mi

2

3) Calcul des efforts tranchant :

Calcul des elements

N° L(m) | Q.(Kn/ml) | M;(Kn.ml) | M;,{(Kn.ml) | T;(Kn) | T;.,1(Kn)
travee
1) 1.4 6.48 1.44 -5.002 -0.065 -9.13
@) 4 6.48 -5.002 -5.019 12.915 | -12.924
(3) 2.85 6.48 -5.019 -1.8764 10.33 -8.132

Tableau lll.6
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0.=6.48KN/ml

1.4 4 2.85

& » &
< » ¥

v

»
< »

Schéma statique de la poutrelle

5.002 5.3019

1.8764
1.44
: : A
/X A + A —" A
4.44 2.157
7.257
12.915

- N

12.924 8.132

Figure lI1.5 : diagramme des efforts interne a ’ELU

«» poutrelles a deux travées :
g.=6.48KN/ml

.
YV YV VY oY
1 zA 3A

4 2.8
—r—>

Schéma statique de la poutrelle

1) Calcul des moments aux appuis :

La méthode des trois moments nous donne le systéme d’équations suivant :



CHAPITRE I Calcul des elements
- |:1 8M1 + 4‘M2 = —103.68. ..., (1)
. =2 4M; + 13.7M, + 2.85M5 =-141.181............(2)
= =3 2.85M, + 5.7M3 =-37.501. ..o (3)

La résolution de ce systéme d’équations nous donne les moments sur appuis ;
= M;=-9.5249Kn.ml
= M, =-6.8701 Kn.ml
= M3;=-3.1441 Kn.ml

2) Calcul des moments en travées :

MG = Sx—2x% + M (1= 5) + Mg x>

X : est la position du moment maximal.

_ L, MM,

X = 2 + qu Xl
N° L(m) | @Qu(Kn/ml) | My(Kn.ml) | M; {(Kn.ml) | x(m) | M,,,q,Kn.ml)
travée

(1 1.4 6.48 -9.5249 -6.8701 2.102 4.796

(2 4 6.48 -6.8701 -3.1441 1.626 1.704

Tableau I11.7

Remarque :

Les moments calculés par la méthode des 3 moments sont pour un matériau homogene, a
cause de la faible résistance a la traction qui peut provoquer la fissuration du béton tendu, nous allons
effectuer les corrections suivantes :

. 1 .
e Augmentation de - pour les moments en travées.

.. . 1 .
* Diminution de - pour les moments sur appuis.

N° M;(Kn.ml) | M;;1(Kn.ml) | M,..Kn.ml)
travée

(1 -6.349 -4.58 6.394

2 -4.58 -2.096 2.272

Tableau I111.8
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CHAPITRE Il Calcul des elements

3) Calcul des efforts tranchant :

_ quXly | M1 —M;
T(x) = —+ L
N° L(m) | Q.(Kn/ml) | M;(Kn.ml) | M;,{(Kn.ml) | T;(Kn) | T;,,1(Kn)
travée
Q) 1.4 6.48 -6.349 -4.58 13.4 -12.51
2 4 6.48 -4.58 -2.096 10.105 | -8.362
Tableau I111.9
6.349

Al\ \//’4:\\//1%

5.394
[\ 10.105
w& =
12.51

Figure 111.6 : Diagramme des efforts interne a 'ELU.
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CHAPITRE Il Calcul des elements

#+ Evaluation des efforts internes maximaux a PELU:

Les résultats trouvés sont récapitulées dans le tableau suivant:

type appuis Efforts Moments sur appuis Moments en travées
tranchants(KN) (KN.m) (KN.m)
Type 01 1 -0.387 / 1.5929 4.02
2 13.218 -9.459 -5.3
7.72
3 8.95 -12.7 -4.267
-0.27
4 13.608 -9.517 -5.0738
8.902
5 9.517 -13.608 -5.0738
-0.27
6 12.7 -8.95 -4.267
7.72
7 9.459 -13.218 -5.3
4.02
8 / 0.387 1.5929
Type 02 1 -0.065 / 1.44 -4.44
2 12.915 -9.13 -5.002
7.257
3 10.33 -12.924 -5.019
2.157
4 / -8.132 -1.8764
Type 03 1 13.4 / -6.349 6.394
10.105 -12.51 -4.58
2.272
3 / -8.362 -2.096
Max en 13.608 13.608 6.349 8.902
valeur
absolue
. Tableau 111.10
Conclusion :

MM = 8902 KN.m
MM = 6349 KN.m
Tmax = 13,608 KN
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111.2.1.2.2 Calcul des armatures :

Le calcul se fait avec les moments max en travée et sur appuis.

a) Armatures longitudinales :
» Entravée

Moment max en travée :M"™ =8.902 KN.m

Le moment équilibré par la table de compression:
M, :bxhox[d—h—zojx fo. Avec: f,, =14,2MPa

M, =0,65x0,04 x (0,18 - %) x14.2x10°

M, =59,072KN.m

M = 8.902kn.m < M, = 59.072kn.m = L’axe neutre tombe dans la table de
compression.
Le calcul se fera comme pour une section rectangulaire de (b x h) cm?.

p=M" 8.902 - =0,029
bd“f,, 0.65x(0.18°)x14.2x10
1 =0,029 < g, =0.392 — la.section.est.simplement.armée. 65 cm
4 =0,029 —» S =0,9855 Z
t
A= o PR 10=1440m 20cm
pSxdx—¢ 09855x0.18x ——
2 1.15
Soit A, =3HA8=1.51cm?
» Aux appuis :

M, = 6.349 KN.m
La table étant entierement tendue, et comme elle n’intervient pas dans le calcule de la
résistance a la traction, le calcul se fera pour une section rectangulaire (b, x h) cm?

e M 6.349 0115

" bod?f,, 012x(018)2x14,2x10°

4=0.115<}1,=0,392 = SSA.
1=0.115 = 5 =0.918

M, ™ 6.349

A= dos  0,918x18x348

x10=1.104 cm?.

Ay = 1.104 cm?
Soit Ay, =1HA12=1.13cm?
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b) Armatures transversales :
+ Diametre :

Le diamétre minimal des armatures transversales est donné par: (Art. A.7.2.2/BAEL91)
. (h b
<min| —,-2%,
4 (35 10 ¢J
¢ < min(ﬁ,g,l.zj =0,57cm
3510
Les armatures transversales seront réalisées par étriers de 08 avec Ar=2¢8=1.01cm?
+ Espacement des cadres : (BAEL91/Art A.5.1,22)

S, <min(0.9d,40) cm
S, <min(16.2,40) cm = 16.2cm

Soit §; = 15cm.

111.2.1.3 Calcul du plancher terrasse :

a) Chargement :
Charge permanente : G = 5.68 X 0.65 = 3.692 Kn/ml
Surcharge d’exploitation : Q@ = 1 X 0.65 = 0.65 Kn/ml

b) Combinaison de charge : ELU
Q. = 1.35G + 1.5Q = 595 Kn/ml

111.2.1.3.1 Calcul a PELU :
On fera trois calculs distincts :

= Pour les poutrelles a trois travées.
= Pour les poutrelles a trois travées.(2°™ type)
= Pour les poutrelles a deux travées.

<+ poutrelles a trois traveées :
gu=5.95KN/ml
y
vy v v v v v oyv¥ oy
2\ A

2.8 4.2 2.85

-
»

v

A

[
L

A
A

Schéma statique de la poutrelle
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CHAPITRE Il Calcul des elements

1) Calcul des moments aux appuis :

La méthode des trois moments nous donne le systéme d’équations suivant :

. =1 5.7M; + 2.85My = —3443.....ccoveieiee, 1)
. =2 2.85M, + 14.1M, + 4.2M5 =-144.63........... ©)
. =3 42M, + 14.1M; + 2.85M, =-144.63........... ?)
. =4 2.85Ms + 5.7My =-34.43......cooee . @)

La résolution de ce systeme d’équations nous donne les moments sur appuis ;
M, = —2.2648 Kn.ml M3z = —7.5511 Kn.ml
M, = —7.5511 Kn.ml M, =-2.2648 Kn.ml

2) Calcul des moments en travées :
MG = Sx—2x% + M (1 - ) + Mg x 2

X : est la position du moment maximal.

_ L My, —M;
X—2+ qu Xl
N° L(m) | Qu(Kn/ml) | M;(Kn.ml) | M; {(Kn.ml) | x(m) | M,,,o,Kn.ml)
travée
(1 2.85 5.95 -2.2648 -7.5511 1.113 1.422
(2) 4 5.95 -7.5511 -7.5511 2.1 5.57
(3) 2.85 5.95 -7.5511 -2.2648 1.73 1.422
Tableau ll1l.11

Moments corrigés :

. 1 .
e Augmentation de - pour les moments en travées.

.. . 1 .
* Diminution de - pour les moments sur appuis.
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CHAPITRE Il Calcul des elements

N° M;(Kn.ml) | M;,{(Kn.ml) | M,,,,,,Kn.ml)
travée
(1 -1.51 -5.034 1.896
2 -5.034 -5.034 7.42
3 -5.034 -1.51 1.896
Tableau 111.12

3) Calcul des efforts tranchant :

T(x) = qu2><li + Mi+11‘—Mi
l

N° L(m) | Q.(Kn/ml) | M;(Kn.ml) | M;,{(Kn.ml) | T;(Kn) | T;;,1(Kn)
travee

(1) 2.85 5.95 -1.51 -5.034 7.242 -9.714

(2) 4 5.95 -5.034 -5.034 12.49 -12.49

(3) 2.85 5.95 -5.034 -1.51 9.714 -7.242

Tableau 111.13
5.034 5.034
1.51 1.51

12.49

7.242
9.714

I

o~

9714 7.242

12.49

Figure l1l.7: Diagramme des efforts internes a 'ELU
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CHAPITRE Il Calcul des elements

< Poutrelles a trois travées : (2eme type)
0u=5.95 KN/ml

I O A
T A s al)

Schéma statique de la poutrelle

1) Calcul des moments aux appuis :

La méthode des trois moments nous donne le systéme d’équations suivant :

= =1 2.8M; +1.4My = —4.08.....ocvoeeeeeeeen (1)
. =2 1.4M; + 10.8M, + 4Ms =-99.28............ ©)

= =3 AM, + 13.7M; + 2.85M, =-129.63.......... 3)

= =4 2.85M3 + 5.7My =-34.43....ccooooeeee, @)

La résolution de ce systéme d’équations nous donne les moments sur appuis ;
= M;=1.9878 Kn.ml
= M, =-6.89 Kn.ml
= M3;=-6.9128 Kn.ml
= M, =-2.5839 Kn.ml

2) Calcul des moments en travées :
1
MG = Sx—2x% 4+ M, (1 - 5) + Mg x 2

X : est la position du moment maximal.

L, My —M;
X = 2 + qu Xl
N° L(m) | Qu(Kn/ml) | M;(Kn.ml) | M; {(Kn.ml) | x(m) | M,,,q,.Kn.ml)
travée
(1 1.4 5.95 1.9878 -6.89 -0.36 1.228
)] 4 5.95 -6.89 -6.9128 2 5
3) 2.85 5.95 -6.9128 -2.5839 1.68 1.486

Tableau ll11.14
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Moments corrigés :

. 1 ;
e Augmentation de 3 pour les moments en travees.

.. . 1 .
o Diminution de 7 pour les moments sur appuis.

N° M;(Kn.ml) | M;, {(Kn.ml) | M,,,,,.Kn.ml)
travée
(1 1.325 -4.590 1.637
2 -4.590 -4.608 6.666
3 -4.608 -1.722 1.980
Tableau lll.15

3) Calcul des efforts tranchant :

i+1—M;

uxll' M
T(x) =1 R

N° L(m) | Qu(Kn/ml) | M;(Kn.ml) | M; {(Kn.ml) | T;(Kn) | T;;1(Kn)
travée
1) 1.4 5.95 1.325 -4.590 -0.06 -8.39
2 4 5.95 -4.590 -4.608 11.89 | -11.904
3) 2.85 5.95 -4.608 -1.722 9.49 -7.466

Tableau lll.16
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4.59 4.608
L35 ﬂ\ 1.722
/|
TN/
1.637 1.98
1189  6.666

9.4

A\A A\\A

7.466

8.39
11.904

Figure 111.8: Diagramme des efforts internes a I'ELU

R/

« Poutrelles a deux travées :

0,=5.95 KN/ml

v
Y vYvYv vy

1 2 3

4 2.8
—rt—>

Schéma statique de la poutrelle

1) Calcul des moments aux appuis :

La méthode des trois moments nous donne le systéme d’équations suivant :

= =l 8My + 4My = —95.2..00ceeeeeeeeeeee, (1)
. =2 4M; + 13.7M, + 2.85M3 =-129.63............(2)
. =3 2.85M, + 5.7Mz =-34.43.....cccvoveere. 3)

La résolution de ce systéme d’équations nous donne les moments sur appuis ;

= M;=-8.746 Kn.ml
= M, =-6.308 Kn.ml
= M;=-2.8863 Kn.ml
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2) Calcul des moments en travées :
1
M(X) =q;X_%X2 + Mi (1 _15) +Mi+l Xli

X : est la position du moment maximal.

x Ly Miy1—M;
2 qu X1
N° L(m) | @Qu(Kn/ml) | M;(Kn.ml) | M; {(Kn.ml) | X(M) | M,,,q,Kn.ml)
travée
(1 2.85 5.95 -8.746 -6.308 2.1 4.404
2 4 5.95 -6.308 -2.8863 1.626 1.565

Tableau I11.17

Moments corrigés:
. 1 .
e Augmentation de 5 pour les moments en travées.

.. . 1 .
o Diminution de 7 pour les moments sur appuis.

N° M;(Kn.ml) | M;.{(Kn.ml) | M., Kn.ml)
travée
(1 -5.830 -4.200 5.872
2 -4.200 -1.924 2.086
Tableau 111.18

3) Calcul des efforts tranchant :

_quxly | My —M;
T(x)= — .
N° L(m) | Q@ (Kn/ml) | M;(Kn.ml) | M, {(Kn.ml) | T;(Kn) | T;;1(Kn)
travée
1) 2.85 5.95 -5.830 -4.200 12.307 | -11.493
(2) 4 5.95 -4.200 -1.924 9.278 -7.678

Tableau 111.19
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5.83 4.2

9.278 7.678

Figure 111.9 : diagrammes des efforts internes a 'ELU
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#+ Evaluation des efforts internes maximaux a PELU:

Les résultats trouvés sont récapitulées dans le tableau suivant:

Calcul des elements

type appuis Efforts Moments sur appuis Moments en travées
tranchants(KN) (KN.m) (KN.m)
Type 01 1 7.242 / -1.510 1.896
2 12.490 -9.714 -5.034
7.420
3 9.714 -12.490 -5.034
1.896
4 / -7.242 -1.510
Type 02 1 -0.060 / 1.325 1.637
2 11.980 -8.390 -4.590
6.666
3 9.490 -11.904 -4.608
1.98
4 / -7.466 -1.722
Type 03 1 12.307 / -5.830 5.872
9.278 -11.493 -4.200
2.086
3 -7.678 -1.924
Max en 12.490 12.490 5.830 7.420
valeur
absolue
Tableau 111.20

Conclusion :

M = 7.420 KN.m
max — 5 83 KN.m

Tra* = 12.490 KN

111.2.1.3.2 Calcul des armatures :

Le calcul se fait avec les moments max en travée et sur appuis

a) Armatures longitudinales :

> Entravée :

Moment max en travée :M™ =7.420 KN.m

Le moment équilibré par la table de compression:
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M, =b><ho><[d—h—2°)>< fo. Avec: f,, =14,2MPa

0’§4j x14.2 x10°

M, = 0,65x 0,04 x (0,18 -
M, = 59,072 KN.m

M =7.420 kn.m < M, = 59.072kn.m = L’axe neutre tombe dans la table de
compression.
Le calcul se fera comme pour une section rectangulaire de (b x h) cm?.

M ™ 7.420
U=—"—= 5 ==0,03
bd“f,, 0.65x(0.18°)x14.2x10
w1 =0,03<y, =0.392 — la.section.est.simplement.armée. 65 cm
4 =0,03— £=0,985 2
t
A= M maxf _ 7.420 - <10 =1.2 cm? 20em
pxdx—=  0,985x0.18x
2 1.15 _
Soit A, =3HA8=151 cm?
» Aux appuis :

M, =5.830 KN.m
La table étant entierement tendue, et comme elle n’intervient pas dans le calcul de la

résistance a la traction, le calcul se fera pour une section rectangulaire (b, % k) cm?

oM 5.830 0105

" b,d’f,, 012 (018)% x14,2x10°

4=0.105<}1,=0,392 = SSA.
1=0.105 = 3 =0.944

M, ™ 5.830

Aa= a

= 10 = 0.98 cm?.
Bdos  0,918x18x 348

A, = 0.98cm?
Soit Ay =1HA12 = 1.13cm?

b) Armatures transversales :
+ Diamétre :

Le diamétre minimal des armatures transversales est donné par: (Art. A.7.2.2/BAEL91)

. (h b
(ASmln(g,ﬁ,qﬁJ

@ < min(%,%,l] =0,57cm

Les armatures transversales seront réalisées par étriers de 08 avec Ar=2¢8=1.01cm?
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+ Espacement des cadres : (BAEL91/Art A.5.1,22)
S, < min(0.9d,40) cm
S, <min(16.2,40) cm = 16.2cm

Soit §; = 15cm.

111.2.1.4 Vérification a PELU :

a) Condition de non fragilité : (Art. A.4.2.1/BAEL91)

Par définition, une section tendue ou fléchie considérée comme non fragile si la
sollicitation provoquant la fissuration du béton dans le plan de la section considéree, entraine
dans les aciers une contrainte au plus €gale a leur limite d’¢lasticité garantie. Dans le cas
d’une section rectangulaire simplement fléchie, de largeur (b) armée d’une section (As) cette
condition s’exprime par :

s ftj
> 0. -
bxd_ozgfe

> En travée :
fog = 0.6 + 0.06fs = 2.1MPa.

Amin=0.23% b x d x f;ﬂ

e

Amin= 0.23% 65 x 18 x % = 1.41 cm?
A = 1.41cm? < A, = 1.51cm®  condition vérifiée.
» Sur appuis :
Amin=0.23x 12 x 18 X % = 0.26 cm’

Apin =026cm? < Ay, =1.13cm’ condition vérifiée.

b) Verification de I’effort tranchant (art A.5.1.1 BAEL/91)
Les poutres soumises a des efforts tranchants sont justifiées vis-a-vis de I'état limite ultime,
cette justification est conduite a partir de la contrainte tangentiellet,, .

On doit vérifier que: 7, <7, = min{o'z?/ﬂ ,5} [MPal]
b
T, = min{3.33Mpa,5Mpa} = 3.33Mpa

T, nax 13.608x103
T, = = = 0.63Mpa
U poxd 120 x180 p

7, = 0.63Mpa<7t, =333Mpa .........cccvnn... condition vérifiée.

c) Influence de I’effort tranchant au niveau des appuis :(art A.5.1.31 BARL/91)
> Sur le béton :
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fc28 25
T;n%* < 0.4 X » X 0.9dby = 0.4 x 5 X 0.9 X 180 x 120 = 129.6Kn
b .
T/ = 13.608Kn < 129.6Kn........................ condition vérifiée.

» Sur Pacier :
lrlnax

A, = }:—s (T 4+ %) = —0.073 < 0 — les armatures calculées sont suffisantes

d) Ancrage des barres : (BAEL 91/Art A.6.1, 23)

Ancrage rectiligne :
Les barres rectilignes de diamétre @ et de limite d’élasticité Fe sont ancrés sur une
longueur L, ; dite longueur de scellement droit.
La longueur de scellement droit d’apres les regles BAEL91
@ X fe

4 X1Tg,

L, =

Avec : g, : contrainte d’adhérence.
Tou = 0'6“‘15]‘;&28
w, = 1.5 Pour les HA (coefficient de scellement)
f;i28 = ZlMpa
Tg = 0.6 X 1.52 X 2.1 = 2.835Mpa
Pour f.,g = 25Mpa et fe400;

L = 1x400 _ 3597
ST 4x2835 4
Soit: L, = 40cm
Et: L, =04 XL, =16cm L. : longueur des crochets normaux adopté.

e) Vérification de la contrainte d’adhérence et d’entrainement : (art A.6.1.3 BAEL/91)

Il faut vérifier cette condition : 74, < T, = s X fi28 = 1.5 % 2.1 =3.15MPa
Y, : Coefficient de scellement.

T.** = 13.608KN

_ Vu
0.9xd x3 Ui

Tse
Avec : Ui : somme des périmetres utiles des barres ;
n : nombre des barres.
> Entravée :
YUi=3xmtx@P=3x%314x0.8=753cm

T = 13.608x103
S€  0.9x180x75.3

Te = 1.11 MPa< 7, =3.15MPa — Condition vérifiée.

=1.11 MPa
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Pas de risque d’entrainement des barres.

» En appuis :
SUi=1xXxmtXx0=1x314%x1.2=3.77cm

_ 13.608x103
S€  0.9x180x37.7

T =2.22 MPa< 7., =3.15MPa .............. Condition vérifiée.

=2.22 MPa

Pas de risque d’entrainement des barres.
111.2.1.5 Calcul a PELS :
Plancher a usage d’habitation :
» Combinaison de charge a I’ELS :
qs = (G + Q) x0.65 = (572 + 1.5) X 0.65 = 4.69 Kn/ml
Les efforts internes a ’E.L.S : (BAEL 91 ; modifié 99)

Lorsque la charge est la méme sur toute les travées de la poutre, comme dans notre cas, pour
obtenir les résultats des moments a I’E.L.S, il suffit de multiplier les résultats de calcul a

I’ELU par le coefficient (:—i)

Onagq, = 6.48 Kn/ml donc z—i = % =0.723
= poutrelles a sept travees :

N° M;(Kn.ml) | M;.{(Kn.ml) | M,..Kn.ml) | T;(Kn) | T;,41(Kn)

travée
(¢D) 1.151 -3.831 2.96 -0.28 -6.838
2 -3.831 -3.085 5.581 9.556 -9.182
3 -3.085 -3.668 -0.195 6.47 -6.88
4 -3.668 -6.668 6.436 0.838 -0.838
(5) -3.668 -3.085 -0.195 6.88 -6.47
(6) -3.085 -3.831 5.581 9.182 -9.556
7) -3.831 1.151 2.906 6.838 0.28

Tableau I111.21
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3.831

1.151

3.668

3 085

3.668

Calcul des elements

3 085

3.831

1.151

A\J\

+
2.906
5.581 5.581
6.436
9.838
9.556 I\ 6.838
\Zr 6.47
6.838 0556

9.838

Figure 111.10 : diagrammes des efforts internes a I’ELS

= poutrelles a trois traveées :

N° M;(Kn.ml) | M;.{(Kn.ml) | M., Kn.ml) | T;(Kn) | T;,1(Kn)
travée
1) 1.041 -3.616 -3.21 -0.047 -6.6
(2 -3.616 -3.628 5.246 9.337 -9.344
3) -3.628 -1.356 1.559 7.468 -5.879
Tableau 111.23
3.616 3.628
1.356
1.041

0.047

9.337

7.468

6.6

9.344

5.879

Figure l1l.11 : diagrammes des efforts internes a I’ELS

.28
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= poutrelles a deux traveées :

Calcul des elements

N° M;(Kn.ml) | M;, {(Kn.ml) | M,,,..,Kn.ml) | T;(Kn) | T;;1(Kn)
travee
1) -4.59 -3.311 4.622 9.688 -9.044
@) -3.311 -1.515 1.642 7.305 -6.045
Tableau 111.24
4.59

/N

\
"N/

|
A

4.622

9.688

N

7.305

A

1.642

A

9.044

)

6.045

Figure 111.12 : diagrammes des efforts internes a I’ELS

Plancher terrasse :
» Combinaison de charge a I’ELS :

g = (G + Q) x 0.65 = (5.68 + 1) X 0.65 = 4.34 Kn/ml
Les efforts internes a ’E.L.S : (BAEL 91 ; modifié 99)

Lorsque la charge est la méme sur toute les travées de la poutre, comme dans notre cas, pour
obtenir les résultats des moments a I’E.L.S, il suffit de multiplier les résultats de calcul a

I’ELU par le coefficient (2—3)

Onagq, = 6.48 Kn/ml donc Z—s

Poutrelles a trois travées :

_ 434
5.95

=0.729
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N° M;(Kn.ml) | M; ;(Kn.ml) | M,,..Kn.ml) | T;(Kn) | T;,1(Kn)
travée
1) -1.101 -3.669 1.382 5.279 -7.081
2 -3.669 -3.669 5.409 9.105 -9.105
(3) -3.669 -1.101 1.382 7.081 -5.279
Tableau 111.25

1.101

3.669

3.669

1.101

A\/A

1.382

5.279

9.105

\/A

5.409

7.081

\/A

1.382

A

N

7.081

—

9.105

5.279

Figure 111.13 : diagrammes des efforts internes a I’ELS

= poutrelles a trois travées : (2°™ type)

N° M;(Kn.ml) | M;.{(Kn.ml) | Mo (Kn.ml) | T;(Kn) | T;.4(Kn)
travée
1) 0.965 -3.346 1.193 -0.043 -6.091
)] -3.346 -3.359 4.859 8.632 -8.642
3) -3.359 -1.255 1.443 6.853 -5.420

Tableau 111.26
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3.346 3.359
1.255

T N
VRN A I

8632 4859

6.853
0.043
A\A A
5.42
6.091
8.642

Figure 111.14 : diagrammes des efforts internes a I’ELS

= Poutrelles a deux travées :

N° M;(Kn.ml) | M;.{(Kn.ml) | M., Kn.ml) | T;(Kn) | T;,1(Kn)
travée
1) -4.250 -3.062 4.280 8.971 -8.378
(2 -3.062 -1.402 1.520 6.763 -5.597
Tableau 111.27
4.25 3.062

1.402

NIV
i NGZAE Jay

8.971 1.763

|
s : A

8.378 5.597

Figure 11.15 : diagrammes des efforts internes a I’ELS
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111.2.1.6 Vérification a ’E.L.S :
a)Etat limite d’ouverture des fissures :

Les fissurations étant peu préjudiciables = Aucune vérification n’est a effectuer.

b) Vérification des contraintes dans le béton: (Art A.4.5.2/BAEL 91)
On doit vérifier : oy =+ <y = 0.6fc25 = 15MPa.

e En travée:

_ 100 xAg _ 100 x 2.35 _
1= = =0.2
b xd 65 x18

p1 =02 — {P1=0.927, Ky = 53.49}

. M 5.5815 x10°
D’ou: og= L=

T BixAcxd | 0.927x151x102x180 =221.52 MPa

_og _ 22152

Ope = =4.14 MPa < 15MPa — Condition vérifiée.
K;  53.49

e Aux appuis:

100 xAs _ 100 x1.57
1 b xd 12 x18

p; = 0.726 — {B1=0.876, K;=25.32}

=0.726

Mg  _ 4.59x10°

D'ou: o5 = BixAgxd  0.876x1.57x102x180 185.4 MPa
_os _ 1854 _ . f e
Obe =% “5eay = 7.32 MPa < 15MPa — Condition vérifiée.
1 .

c)Etat limite de déformation: (Art B.6.8 ,424/BAEL91)

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

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

h 1 . , .
* [Z25,= avec : h : hauteur de la section est égale a 20 cm.
h MSt . s - s N
o -> L : portée libre est égale a 420 cm.
L — 15 M,
Ag 3.6 . :
* it A : section des armatures tendues.
e

M : moment fléchissant max en travée.
Mg =8.902 Kn.m

Mo : moment fléchissant max en travée de la poutrelle
considérée isostatique.

Mp=14.288 Kn.m
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CHAPITRE I Calcul des elements
h 20 _
T = e = 0.047
h 1 . , age s
n > 25~ Condition vérifiée
1
— = 0.044
22.5
h_20 _0.047
L 420
h> Mt Condition vérifiée
L — 15 M,
Ms. _ _ 8902 0.0415
15 My 15%14.288
Ag¢ _ 235
bxd  12x18 0.0108
As - 36 _, Condition non vérifiée
bxd = fe
2 =2 = 0.009
fo 400

Conclusion : On doit vérifier la fleche.

e Calcul de la fleche :
On doit Vérifier que :
M3 12 — — I 4200

f=—=t ——<f Avec f =—=——=8.4mm
10-E, -1, 500 500

_ MtS.IZ <?

'T10-E -1y

AVEC :

f: Fléche admissible.

L : Longueur de la poutre.

M;: Moment de service maximal en travee.
Ev: Module de déformation différée du béton.

E, = 3700%/f.,5 = 37003/25 = 10818.86 MPa.

E;: Module de déformation instantané du béton.

Ei= 110003/f.,5 = 110003/25 = 32164.2 MPa.

Iv : inertie fictive de la section pour la déformation de longue durée.

lo=moment d’ inertie totale de la section homogeéne.
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R/

«+ Position de I’axe neutre :
= Sx
V= B
Avec :

B, : surface de la section homogénéisee.
S : moment statique de la section homogeéne.

Bo=bo(h —hg) + b X hg + ndy = 12(20 — 4) + (65 x 4) + 15 x (2.35) = 487.25cm?

2 2 2 2
Sex =2+ (b — bo) - + 154, X d= 22 + (65 — 12) 5 + 15 x (2.35) x 18 =3458.5 cm’
Vi= i;‘iii =71cm V,=h-V;,=20-7.1=129cm.
s s 7 la h nl
+ Le moment d’inertie de la section homogenéisée : < : >
Jo_ L
: d
— — Jon ¢ — — w— - ._i..._ — — — —
y -
b

—&x s 3 — ﬁ _&2 < x _CV
1o =2 (V2 +V2)+ (b bo)ho[12+(vl 2)}15 A, =<V, —C)

2
I, = % x(7.1° +12.9°)+ (65 —12)4[3—2 +(7.1— g)ZJ +15%2.35% (12.9 — 2)

I, =20003.23cm*

Y/

«» Calcul des coefficients :

I Y
P=pxd 65x18
0.05 X 0.05 X 2.1
px(2+370) 0.002 x (2 +3¢3)
2. 2
Ay =§Ai =§ x 10.5 =4.2
O05=142 .34 MPa
1.75f28 _ 1.75 x 2.1

_ —1-— =-013=0
4X p X0, + fig 4x0.002 x 142.34 + 2.1
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1.11,

. =————— =22003.55cm*
fl 1+/‘{l Xy cm

1.11,

I,, = ————— = 22003.55 cm*
fo 14+, Xu am

F__L _4200
~ 500 500

fi= 5.5815 x10° x42002
L7 10%32164.2x22003 .55%x10%

= 1.39 mm < 8.4mm La fleche est vérifiée.

£ = 11.37x10° x32002
Y 7 10%x10818.86x22003 .55%10%

=4.13mm < 8.4mm

Conclusion :

Toutes les conditions sont vérifiées ; alors les armatures calculées a 1’état limite ultime sont
suffisantes ; poutrelles seront ferraillées comme suite :

En travée : 3HAS filante
Sur appuis : 1HAS filante + 01HA12 chapeau
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111.2.2 Calcul de la dalle pleine :
La dalle pleine se situe derriere la cage d’ascenseur sur chaque niveau.

a) Dimensionnement :
> Epaisseur de la dalle :

oL _240
t=30" 30 -
h; = 8cm

Selon le RPA99/2003 1’épaisseur minimale pour une dalle pleine est de 12 cm.
On opte pour une épaisseur h, = 15 cm.

l, =4.2m

[, =24m

b) Calcul de la charge permanente :

Revétement en
0.02 22 0.44
carrelage
Mortier de pose 0.02 22 0.44
Couche de sable 0.02 18 0.36
Dalle pleineen B A 0.15 25 3.75
Enduit en platre 0.02 10 0.2
Cloison de séparation
. 0.1 09 0.90
interne
enduit sur les deux
) . 0.02 10 0.2
cotés de la cloison
GTOT =6.29
Tableau 111.27
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c) Surcharge :
Q=1.5 kn/m?
111.2.2.1 Calcul a PELU :
1) Combinaison de charge :
Q, = 1.35G + 1.5g = 1.35 x (6.29) + 1.5 X (1.5) = 10.74 Kn/m?
2) Calcul des moments fléchissant :

La dalle est un panneau s’appuyant sur ses 4 cotés, les moment sont calculé a I’aid des abaque
de PIGEAUD.

L _ 24 _
'D"_Ty_4.2_0'57

0.4 < p, = 0.57 < 1 Donc on a un panneau de dalle rectangulaire portant dans les deux sens.
M, = 1, Q1%
M, = u,M,
Ona:p, =057-> u, =0.0852
u, = 0.266
M, = 0.0852 x 10.74 x 2.4> =527 Kn.m

M, = 0.266 X 5.27 = 1.4 Kn.m

Remarque:
Lorsque le panneau de dalle est lié a des appuis permettant de compter sur des encastrements
partiels, on réduit les valeurs du moment en travée et sur appuis.

2.635
4.2m 0.5M,

A
v

0.75M,, 3.95
2.4m

2.635
0sM, [\ 1 osm, 2635 L\ /]

1.05
0.75M,

Figure 111.16 Moment fléchissant
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3) Ferraillage de la dalle :

Il se fera pour une bande de 1m de largeur.
a) Sens x-x:

» Surappuis : M,, = 2.635Kn.m

M,, 2.635 x 106

S hx@xf,  1000x 1302 x 142 _ 00109

U

pu =0.0109 < 0.392 - la section est simplement armée.
u=0.0109 - [ =0.995

M, 2.635 x 10°

Ay = = = 0.58 cm?
e = B dx o,  0.995x 130 x 348 mn

Soit 4HA8 = 2.01 cm? avec un espacement S=25 cm.
» Entravée :M,, =395Kn.m

M,, 3.95 x 10°

- = =0.016
bxd?Xf, 1000x 1302 x 14.2

U

u=0.016 < 0.392 — La section est simplement armée.
uw=0.016 - [ =0.992

M,, 3.95 x 10°

A, = = = 0.88 cm?
T Bxdxa, 0992 x 130 x 348 camn

Soit 4HA8 = 2.01 cm? avec un espacement S;=25 cm.
b) Sensy-y:

» Sur appuis :
M,, = 2.635Kn.m

M, 2.635 x 10°

= = = 0.0109
bxd?Xxf,, 1000x 130%x 14.2

U

u=0.0109 < 0.392 - lasection est simplement armée.

©=00109 - B=0.995
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Lo My 2635100
e = B dxa, 0995x130x348 0

Soit 4HA8 = 2.01 cm? avec un espacement Si=25 cm.
> Entravée :

M, 1.05 x 10°

bxd?xf,, 100x130% x 14.2 0.0043

u

u = 0.0043 < 0.392 - la section est simplement armée.
u=0.0043 - [ =0.998

M, 0.998 x 10°

= = = 0.23 cm?
Bxdxoy, 0998 x 130 x 348 o

Agt

Soit 4HA8 = 2.01 cm? avec un espacement S=25 cm.
111.2.2.2 Vérification a PELU :
1) Condition de non fragilité : (art B.7.4 BAEL91/1999)
s L
Ly
< Ag

Amin =p0XthOX

Po: Taux d’acier minimal réglementaire dans chaque direction.

po = 0.0008 Pour les HA avec feE400.

2.4

3-22

Apin = 0.0008 x 100 x 15 x = 1.45 cm?

Sens X-X :

> Surappuis: Ay, = 2.01cm? > A,,;, = 1.45cm?
> Entravée : A, =2.01cm? > A,,;, = 1.45cm? Condition vérifiee

Sensy-y .

> Surappuis: Ay, = 2.01cm? > A,,;, = 1.45cm? o
> Entravée : A, =2.0lcm? > A, = 1.45cm? Condition vérifiée

2) Diameétre minimal des barres : (art A.7.21 BAEL9/1999)

h 150
On doit vérifier que ¢ < =—=——=15mm.
e <4 m=10= 7o
¢ . Diamétre des armatures longitudinales.
¢ =8mm< ¢ . =15mm. condition .vérifiee.
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3) Ecartement des barres : (art A8.2.42 BAEL91/1999)

L’écartement des barres d’'une méme nappe soumise a un chargement c ne doit pas dépasser les
valeurs suivantes :

> Direction la plus sollicitée : s; < min{2h,25}cm
» Direction perpendiculaire a la plus sollicitée : s; < min{3h,33}cm

s, < min{30,25} = 25 cm
— { s; < min{45,33} =33 cm

Sens X-X :

» Auxappuis: S; =25 <25cm .
> Entravée: S, = 25<25cm } Condition vérifiée.

Sens y-y :

» Auxappuis: S; =25<33cm -
> Entravée: S, =25 < 33cm Condition vérifiée.

111.2.2.3 Calcul aPELS : v=0.2
1) Chargement :

Q;=G+Q =629+ 15 = 7.79Kn/m?
2) Moment fléchissant :

Lo _ 24 _
px—Ty_4.2_0'57

Ona:p, =057-> u, =0.0852
u, = 0.266

M, = 0.0852 x 7.79 X 2.4> = 3.82 Kn.m
M, = 0.266 X 3.82 = 1.017 Kn.m
Moment corrigés :

» Sens xx:
M, =05x382=191Knm
M, =0.75 x 3.82 = 2.865 Kn.m

> Sensyy:

My, =0.5x%x3.82=191Kn.m

M., = 0.75 % 1.017 = 0.76Kn.m
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111.2.2.4 Vérification a PELS :

1) Contrainte dans le béton :

On doit Vérifier que: o, <6y =15MPa
Sens x-x :

» Aux appuis :

_ 100xA, _ 100x2.01
T bxd  100x13

p=0.154 — {B, = 0.9355, k; = 62.52}

=0.154

Mg _ 1.91x10°
Ost

T BxAsxd  0.9355x 201x130 78.136 MPa

o =05 - 78136
be Tk T 6252

> Entravée :
_ 100xAg _ 100x2.01 _
T bxd  100x13 0.154
p=0.154 — {B; = 0.9355; k; = 62.52}
Mg _ 2865x10°
Ost = 5 X A.xd 09355 201130 _ 117.20 MPa
_og _117.20 _ .. f s
Obe =31~ 0es = 1.87 MPa < 15MPa — Condition vérifiée.
Sensy-y .
» Aux appuis :

_ 100xA, _ 100x2.01
bxd 100x13

p=0.154 — {B, = 0.9355, k; = 62.52}

=0.154

_ Mg _ 191x10%
Ost — Byx Agxd = 0.9355% 201x130 78.136 MPa
78.136 - -
Opc =% = 5y = 1.25MPa<15MPa — Condition vérifi¢e.

> Entravée :

_ 100xA, _ 100x2.01

bxd 100x13 =0.154

p=0.154 — {B, = 09355, k; = 62.52}

Mg _ 0.76x10°

Bix Agxd  09355x 201x130 31.09 MPa

Ogt =

Ope = % = % =0.497 MPa < 15MPa — Condition vérifié¢e

Calcul des elements

=1.25 MPa < 15MPa — Condition vérifiée.
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2) Etat limite d’ouvertures des fissurations :
Les fissurations sont considérées comme étant peu nuisibles, alors aucune vérification n’est nécessaire.
3) Etat limite de déformation:

Dans le cas de dalle rectangulaire appuyée sur 4 cotés on peut se dispenser de vérification de
fleche, si les conditions suivantes sont respectées :
1) L > &
¢, 20M,
) M2
bd f,
Avec :
h  :hauteur de dalle.
M : Moment en travée dans la direction I,
M, : Moment isostatique dans la direction de (x —x) pour une bande de largeur égale a 1[m].
Ay : Section d’armature par bande de largeur égale a 1[m]
d :Lahauteur utile de la bande.
b :La largeur de bande égale a 1m

1)
E = 15 =0.0625
I, 240 h
M 2 865 £— =0.0625 > 0, 0375 =condition vérifiée.
L = 0.0375 X
20M, 20 (3.82)
A
) L 201 6015
bd 100x13
2_2 _ 0,005
f, 400
i =0.0015 <£ =0,005 =condition vérifiée.

bd .
Le calcul de la fleche est inutile.

Conclusion :

Toutes les vérifications sont satisfaites, alors Le schéma de ferraillage de la dalle pleine est :
< Entravée:

Sens x-x : 4HA8 s=25cm

Sensy-y : 4HAS8 $=25cm

< Sur appuis :

Sens x-x : 4HA8 s=25cm
Sens y-y : 4HAS8 s=25cm
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111.3 Les escaliers :

111.3.1 introduction :
L’escalier est un ouvrage constitué d’une succession de gradins permettant le passage a pieds entre
les différents niveaux d’un batiment.

% Terminologie : GIRON

MARCHE

CONTRE MARCHE

EMMARCHEMENT

PALIER D’ARRIVEE

PAILLASSE

PALIER DE DEPART
» La marche : est la surface plane sur laquelle se pose le pied.

> La contre marche : est la partie verticale entre deux marches consécutives

» Emmarchement E: est |la longueur des marches

» Giron g : est la distance en plan sur laquelle on pose le pied, il sépare deux contre marches
successives

» Hauteur h: est la différence de niveau entre deux marches successives. Elle varie

généralement entre 14 et 18 cm.
> Lavolée : est la partie de I'escalier comprise entre deux paliers.
> La paillasse d’épaisseur e,: est la dalle en béton armé incorporant les marches et contre

marches.

111.3.2 Pré dimensionnement des escaliers :

Notre batiment contient des escaliers a trois volées droites. Le dimensionnement des marches et
contre marches sera fait a ’aide de la formule de Blondel.

a) Calcul du nombre de marches et contre marches :

Formule de BLONDEL :
60<g+2h<66cm Avec :{ h : hauteur de la contre marche

22cm < g < 33cm g : largeur de la marche (giron)

La hauteur d’étage courant est de 306cm.
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Calcul des elements

On choisit h =17 cm

Soit : n le nombre de contre marches n=% = 18 contre marches.
M le nombre de marches m= n-1 = 18-1= 17 marches.

Les 17 marches seront réparties de la maniére suivante :

e Volée 1 et 3 : 7 contre marches soit 6 marches chacune
: 4 contre marches soit 3 marche.

e \olée 2

60<g+2h<66 cm  — 60<g+34<66 cm
On prendra g = 30 cm.

b) Pentes de I'escalier:
Voléelet3:

La hauteur de la volée est de 17*7=119 cm
119
Tg 0 = 0,661 ———> q=33.4

c) Epaisseur de la paillasse :
Voléelet3:

L : longueur réelle de la volée

18
™7 cos 33,47

=2,15m

L=Lv+L,=2,15+1,4=3,55m.

11,83 <ep<17,75cm

Ep=15cm

On choisira une épaisseur ep =18 cm.
111.3.3 Détermination des charges:

e Charges permanentes :

Le palier :
- Carrelage e=2cm
- Mortier de pose e=2cm
- Litdesable e=2cm
- Dalle pleine e=15cm

R e L

soit  26<g<32 cm

v

Figlll.17 Vue en plan de D’escalier

volée 2 :

La hauteur de la volée est de 17*4=68 cm

Tg g=% = 0,755 ——> aq=37,07°

volée 2 :

L : longueur réelle de la volée

0.90

™7 0s37.07 1.12m

L=Ly+L,=165+1.12+1.65=4.42m

Lo
— < ep < —
30 P 20

147<ep< 22.1cm

Ep=20cm

22x0.02=0.44KN/ml

22X0.02=0.44KN/ml
18x0.02=0.36KN/ml

25x0.18 =4.5KN/ml

G=5.94KN/ml
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Lavoléelet3:

- Carrelage e=2cm 22x0.02=0.44KN/ml
- Mortier de pose e=2cm 22X0.02=0.44KN/ml
- Litdesable e=2cm 18x0.02=0.36KN/ml
- Poids des marches  pvax h/2 x1ml 25x%x1= 2,125KN/ml
- Dalle pleine e=15cm pwax ep xcolsq 25x0,18xCOS 313’47 =5.39KN/ml
- Garde corps 0.2KN/ml
G=9.155 KN/ml
LaVoléee 2 :
- Carrelage e=2cm 22x0.02=0.44KN/ml
- Mortier de pose e=2cm 22X0.02=0.44KN/ml
- Litdesable e=2cm 18x0.02=0.36KN/ml
- Poids des marches pra X h/2 x1ml 25x%x1= 2,125 KN/ml
- Dalle pleine e=15cm praXx ep xﬁ 25x0,15xCOS 317107 =5.64 KN/ml
- Garde corps 0.2KN/ml
G=9.405 KN/ml
e Surcharge d’exploitation :
La surcharge d’exploitation est donnée par le DTR :
Palier Q=2.5x1=2.5KN/ml
Paillasse: Q=2.5x1=2.5KN/ml
111.3.4 Calcul aPELU :
> Voléelet3:
1) Calcul des efforts internes :
Combinaison de charge :
eVolée Qul=1,35G+1,59q=1,35%(9.155)+1,5%(2,5)=16.109 Kn/ml
e Palier Qu2=1,35G+1,5q=1,35%(5.94)+1,5%(2,5)=11.769 Kn/ml
16.109 KN/ml 11.769 KN/ml

F VVVV VVVYVYVYYVYY

N
EXREXRTE

Ra 1.8 1.4m Rb

».d
A

V |la
L |

Figure 111.18 Schema statique a PELU
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a. Calcul des réactions d’appuis:

YF/y=o<—> R, + Ry — Qu1 X (1.8)—Q,; X (1.4) = 0
R, + R, = 4547 Kn

IM/a=0 S R, x32 - Qu x (14) x (24 18) - @ x X = 0
R, = 21.02 Kn
R, = 24.45Kn | Mz
b. Calcul des efforts internes : \ Nx
o 1%trongon: 0<x<1.8m R, ) y )
| 5 y

s Effort tranchant T, :
EXM/y =0<——> Ra-Ty-16.109x = 0——=> Ty = Ra-16.109x
Ty=24.45 pour x=0m
Ty=-4.546 pour x=1.8m

R/

¢ Moment fléchissant :
IM/i=0 Mz(x)-Rax+16.109x>/2=0

Mz(x)=24.45x — 16.109 x*/2
Mz=0 pourx=0

Mz=17913 kn.m pourx=1.8m.

o 2°™trongon: 0 <x < 1.4m Mz f q 12=11.769 KN/ml
¢ Effort tranchant Ty : @\
VY YV YYY)

XM/y=0<—> Rb+Ty-11.769x=0
Ty <

L]

[ Ty =11.769x-Rb

Ty=-21.02 pour x=0m
Ty=-4.546 pour x= 1.8m

< Moment fléchissant :
IM/i=0 -Mz(x)+Rbx+11.769x%*/2=0

Mz(x)=21.02x — 11.769x°/2 Mz=0 pourx=0
Mz=17.913 pourx=1.4m

Calcul du moment fléchissant max :
Pour le " troncon (0<x<1.8m)

Mz(x) max lorsque Ty est nul
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Ty=24.45-16.109x=0 =—=——> x=1.517m
Mz maxi=18.55 Kn.m

Diagramme des efforts tranchant et des moments fléchissant a ’ELU

q.,'=16.109KN/ml q ,*=11.769KN/ml

/

y
}[VV VVYVVVYVYVYYY ¢¢ lv i l x
T,(Kn) 1.8m 1.4m
24.45
+
- X (m)
21.02
M, (Kn.m) X (m)
17.913
v
Figure 111.19 : Diagrammes des efforts internes a PELU
Remarque :

Afin de tenir compte des semi —encastrements aux extrémités, on opte pour une correction a 1’aide
de coefficients réducteurs pour le moment max au niveau des appuis et en travées
. Aux appuis : -0.3 Mp=-0.3 x 18.55 =-5.56kN.m
. En travées : 0.85 M= 0.85 x 18.55 = 15.76 KN.m
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5.56 5.56

\Jf X (m)

|
« »

M, (Kn.m) 15.76

Figure 111.20 : moments en tenant compte des semi encastrements

2) Calcul des armatures :
Le ferraillage se fera pour une bande de un metre de largeur de la section soumise a la fléxion
simple.
> Ferraillage en travée :
Mt = 15.56 Kn.m

1) Armatures principales :
Calcul du moment réduit :

M, 15.56x10°

M a% by 100x162x14.2x102 0.0433

pu=0.0433 = p<0.392  donc la section est simplement armée
=0.9785

Ast= - 176x10°__ 5 892 cm?

pdost :0.9785><16><348><102
On opte pour une section d’acier de 4.71 cm?soit 6 HA10
Avec un espacement s=20 cm.

2) Armature de répartition :

A="t= 22 =1177em’

On opte pour une section d’acier de 2.01 cm?soit 4 HA8
Avec un espacement s;=20 cm.

> Ferraillage aux appuis :
M =5.56 Kn.m

1) Armatures principales :
Calcul du moment réduit :

5
H= bdnzll,fbu = 100 xlzgilli.2x102 = 0.0153
p=10.0153 = u<0.392 donc la section est simplement armée
=0.9925
Ast= % 556x10°___ _ 1 nogem?

Bdost  0.9925 x 16 x348 x102
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On opte pour une section d’acier de 3.14 cm®soit 4HA10
Avec un espacement $=20 cm.

2) Armature de répartition :

_ Ast_

3.14 _ 2
A= - i 0.785cm

On opte pour une section d’acier de 2.01 cm’soit 4HAS8
Avec un espacement s=25 cm.

> Volée 2:
Combinaison de charge :

Palier Qul=1,35G+1,5q=1,35%(5.94)+1,5%(2,5)=11.769 Kn/ml
Volée Qu2=1,35G+1,5q=1,35%(9.405)+1,5*(2,5)=16.44 Kn/ml

16.44 Kn/ml
11.769Kn/ml /‘
VVYVYVYVYVYYVY VY YYVY Y YVVYVYVYVYVYYVYYY
R. 1.65m 0.9m 1.65m Ro

Figure 111.21 Schema statique a PELU
1) Calcul des efforts internes :

a) Calcul des réactions d’appuis:
2 F/y = o<——Ra+Rb-Qu1*(1,65)-Qu2*(1,8)=0
Ra+Rb=53.63 Kn

~M/a =0 <:>Rb*4,2-Qu1*(1,65)*(%+o.9o+1.65)-czu2(0.902/2)*(1.65)- Qu1*(1.65°/2)=0
Rb=26.81 Kn
Ra=26.81Kn | Mz
b) Calcul des efforts internes : \ NX
o 1%troncon: 0<x<1.65m Ra 1 X / .

%+ Effort tranchant Ty :
YF/y=0 <> Ra-Ty-11.769x = 0——=> Ty = Ra-11.769x

Ty=26.81 pour x=0m.
Ty=7.39 pour x=1.65 m.

% Moment fléchissant :
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IM/i=0 Mz(x)-Rax+Qulx’/2=0
Mz(x)=26.81x — 11.769x%/2

Mz=0 pourx=0

Mz = 28.23 pour x =1.65m

o 2°™trongon: 1.65<x<2.55m 11.769KN — 16.44 KN

— \
«» Effort tranchant Ty : . ;,, ¥¢¢' VVVVVYY # §

YF/y=0 <—> Ra-Ty-Qul(1.65)-Qu2(x-1.65) =0 A
=> Ty = 34.516-16.44x Ra >« M| Ty
1.65m (x-1.65)m

Ty=7.39 pour x=1.65m
Ty=-7.39 pour X= 2.55m

v

+* Moment fléchissant :
IM/i=0 <—>  Mz(x)+Ra(x)+Qu1(1.65)*(x - % )+Qu2(x-1.65)/2=0

Mz(x)=34.516x — 8.22x°-6.34 Mz =28.23 pourx=1.65m

Mz = 28.23 pour x =2.55m

3eme

o) trongon: 0<x<1.65m :

Mz 11.769KN/m

s Effort tranchant T, : [\ B
IMJy =0 <—=> Rb+T,-Quix=0 @ VYV IV Y Y Yy
\ 4 r

——>Ty=11.769x-26.81

A

Ty=-26.81 pour x=0m
Ty=-7.39 pour x= 1.65m ~

+* Moment fléchissant :
IM/i=0 <—> -Mz(x)+Rb(x)-Qulx’/2=0

Mz(x)=26.81x-11.769x>/2

Mz=0 pour x=0m

Mz = 28.23 pour x =1.65m
Calcul du moment fléchissant max :
Pour le 2* trongon (1.65<x<2.55m)
Mz(x) max lorsque Ty est nul

Ty=34.516-16.44Xx=0——> x=2.1m
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Mz(x=2.1m)) =29.89 Kn.m

e Diagramme des efforts tranchant et des moments fléchissant a 'ELU

16.44 Kn/ml
11.769Kn/ml
Y VYV VY VY Y Y YV Y Y Y 9YYVYYYVYYVYYYYY
\
A
) o o g R
Ra 1.65m 0.9m 1.65m °
A
Ty(Kn)
26.81
7.39
+
X(m)
0 X(m)
+
M, (Kn.m) 20.89
\ 4

Figure 111.22 : Diagramme des efforts internes a PELU.

Afin de tenir compte des semi —encastrements aux extrémités, on opte pour une correction a I’aide de
coefficients réducteurs pour le moment max au niveau des appuis et en travées

. Aux appuis : -0.3 Mp=-0.3 X 29.89 =-8.967 kN.m

. Entravées : 0.85 M= 0.85 x 29.89 = 25.40 KN.m
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Calcul des elements

8.967

8.967

M,(Kn.m) 25.40

v

X(m)

Figure 111.23 : moments en tenant compte des semi encastrements

2) Calcul des armatures :
B=100cm d=16cm f,=14.2Mpa

Ferraillage en travée :
M; = 25.40 Kn.m

1) Armatures principales :
Calcul du moment réduit :

Mt _  25.40%10°
M 2 fbu  100+162+14.2+102
p=0.0698 = nu<0.392 donc la section est simplement armée
=0.964

=0.0698

M, _  25.40%10° _ 2
Ast= Bdost  0.964x16%348%102 4.73cm
Aq=4.73 cm®

On opte pour une section d’acier de 5.65 cm?soit 5 HA12
Avec un espacement s=25 cm.

2) Armature de répartition :

Ast 5.65
A = Tsz = =1.41cm?

On opte pour une section d’acier de 4HA8=2.01cm?
Avec un espacement s;=25 cm.

Ferraillage aux appuis :
M, = 8.967 Kn.m

1) Armatures principales :
Calcul du moment réduit :

Ma 8.967%10°

H= bd?fbu =100*162*14.2*102 =0.0245

p=0.0245 = p<0.392  donc la section est simplement armée
=0.988

Ast= Ma 8.967 %105 -163 cm?

Bdost  0.988x16%348+102
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On opte pour une section d’acier de3.93 cm? soit 5 HA10
Avec un espacement $=20 cm.

2) Armature de répartition :
A== 222 20.980m?
On opte pour une section d’acier de 4HA8=2.01cm?

Avec un espacement s;=25 cm.

111.3.5 Vérification a PELU :
1. Condition de non fragilité :( art 4.2.1/BAEL91)

eVoléelet3
Amin = 0.23xbxd x ©2= = 0.23 X 100 X 16 X === 1.932 cm?
Aux appuis :  A,=3.14 cm? > 1.932 cm?
} Condition vérifiée.
Entravée :  A=4.7lcm’>1.932cm?
e Volée 2
Amin = 0.23xbxd x ©2° = 0.23 X 100 X 16 X == = 1.932 cm?
Aux appuis : A, =3.93 cm’ > 1.932 cm?
Condition vérifiée.
Entravée :  A=5.65cm’>1.932cm? }

2. Espacement des armatures :

eVoléelet3
Armatures principale : St < min{3h ; 33cm}= 33cm
En travée : Si=20cm<33cm

Condition Vérifiée

Sur appuis : Si=25cm <33cm
Armatures de répartition :  S; < min{4h ; 45cm}= 45cm
En travée : S=25cm <45 cm } Condition vérifiée
Sur appuis : Si= 25 ecm<45cm

eVolée 2:

Armatures principale : St < min{3h ; 33cm}= 33cm

En travée : Si =25 cm< 33cm Condition vérifiée
Sur appuis : S;=25cm<33cm

Armatures de répartition : St < min{4h; 45cm}=45cm

En travée : S=25cm <45 cm } Condition vérifiée

Sur appuis : Si= 25 cm<45cm
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3. Vérification de la contrainte de cisaillement : (art A.5.1.2/ BAEL91)

On doit vérifier que : w < Tu

_Tu max

= min {0.13 fo8 ,SMPa} =325MPa T=—

Avec Tu : effort tranchant maximal.

_24.45x10%

=000 X160 - 0.153 MPa < tu condition vérifiée.

eVoléelet3:

_26.81x10%

=000 %160 = 0.167 MPa < tu condition vérifiée.

eVolée 2 : Tu

4. Influence de Peffort tranchant au niveau des appuis : (Art A.5.1.313/BAEL91)

> Influence sur le béton :

_ 0.4xf.gxbx0.9d _ 0.4x25x10"1x100x0.9x16

" T =960 Kn.

T.< T,

Volée 1 et 3 :T,=24.45Kn <960 Kn condition vérifiée.
Volée 2 : T,=26.81Kn < 960 Kn condition vérifiée.

» Influence sur les armatures longitudinales :

o 1.15 M,
On doit vérifier que A> . X(Tut 0.9xd )

eVoléelet3:

1. —5.56

15 M, y_. 115 B
fe X(Tut 0.9xd ) == 400x10-1 x(24.45+ 0.9x16 ) =0.692
A, = 3.14cm2 > 0.692 condition Vérifiée.
eVolée 2:
1.15 M, y_. 115 —8.967 | _
fe X(Tut 0.9xd ) == 400x10-1 x(26.81+ 0.9x16 ) =0.752

A, =3.93 cm2 > 0.692 condition vérifiée.

5. Vérification de la contrainte d’adhérence et d’entrainement des barres : Art A.6.1,3/BAEL91

T STse =W x fipg

se —
v =15 Coefficient de scellement pour les hautes adhérences.

7., =15x 21=315MPa
T
*09.4d.2u,

U, : Périmétre utile de la barre«i»——

b Vv

2a
-+ 4ac

b2—
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Volée let3:

=Y U =nm.$=4x1x3.14 =12.56cm

24.45

Tse = ————————— =135MPa < 7, = 315MPa = Condition vérifié.
0,9x16x12.56
Volée 2 :

— Y U =nm.$=5x1x3.14=1571cm

26.81

7, =———————— =1.185MPa < 7, = 315MPa => Condition vérifié
0,9x16x12.56

6. Ancrage des barres aux appuis :

7o, =0,6075 7. frg =0,6x (L5)° x 21— 7, =2,835MPa

*Volée1,2et3:
La longueur de scellement droit :

_gf,  1x400
47, 4x2835

L — Ly =35,27cm

On prend Ls= 35cm.

Les regles du BAEL (Art A.6.1,253/BAEL 91) admettent que I’ ancrage d’une barre
rectiligne terminée par un crochet normal est assuré lorsque la longueur de la portée mesuree

hors crochet est au moins égale 0.4Ls pour les aciers HA.
La= 0.4 Ls= 0.4x35 = 14cm.

111.3.6 Calcul a PELS :

eVoléelet3
Combinaison de charges

:=G+Q
Volée : gs; = 9.155+2.5=11.655 kN/ml
Palier : gs; = 5.94+2.5=8.44 Kn/ml

Calcul des efforts internes
a) Réactions d’appuis :
Y F/ly =o<—> Ra+Rb-Qs1*(1,8)-Qs2*(1,4)=0
Ra+Rb=32.795Kn
IM/a =0 <— Rb*3,2—Q52*(1,4)*(¥+1.8)—Q51(1.82/2):0
Rb=15.13 Kn
Ra=17.665 Kn
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b) Calcul des sollicitations :

o 1°"™trongon: 0<bx<1.8m: Mz
< Effort tranchant Ty : 11.655Kn/m
YM/y=0<—> Ra-Ty-Qslx=0 —=> Ty=17.665-11.655x |
‘ E NX
Ra _— Ty

Ty=17.665 pour x=0m
Ty=-3.31 pour x=1.8m

< Moment fléchissant :
IM/i=0 Mz(x)-Rax+11.655x*/2=0

Mz(x)=17.665x — 11.655x%/2
Mz=0 pourx=0

Mz =12.91 pour x=1.8m M,

(( 9u*=8.44 KN/ml
o 2°trongon: 0s<x<1.4m @\ ¢¢¢ il ¢¢¢

%+ Effort tranchant Ty :
YF/y=0 <——=> Rb+Ty-8.44x=0 Ty
— Ty=28.44x-Rb

¢ Rs
Ty=-15.13 Kn pour x=0m
Ty=-3.31 Kn pour x= 1.8m

% Moment fléchissant :
IM/i=0 -Mz(x)+Rbx+8.44x*/2=0

Mz(x)=15.13x — 8.44x%/2 Mz=0 pourx=0
Mz =12.91 pourx=1.4m
Calcu Idu moment fléchissant max :
Pour le " trongon (0<x<1.8m)
Mz(x) max lorsque Ty est nul
Ty=17.665-11.655x=0 =——> x=1.514m

Mz maxi=13.38 Kn.m



Calcul des elements

CHAPITRE 11
11.655Kn/ml 8.44 Kn/ml
y
XVV \AA A 4 VVVVVV¢¢ ¢V¢¢ V[
A
17.665kN [« > >
1.8m 1.4m 15.13 kN
Ty(kN
A
17.665
+ X(m)
- 15.13
3.33
X(m)
+
12.91
Mz(X 13.38
\ 4

Figure 111.24Diagramme des efforts internes a ’ELS

Afin de tenir compte des semi —encastrements aux extrémités, on opte pour une correction a 1’aide

de coefficients réducteurs pour le moment max au niveau des appuis et en travées
. Aux appuis : -0.3 Mp»=-0.3 x 13.38 =-4.01 KN.m
. En travées : 0.85 M= 0.85 x 17.136=11.37 KN.m

\:
< >

11.37

4.01 x(m)

M,(Kn.m)

v

Figure 111.25 : moments en tenant compte des semi encastrements
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e Volée 2
Combinaison de charges

:=G+Q
Palier : gs; = 5.94+2.5=8.44 Kn/ml

Volée : gs; = 9.405+2.5=11.905 kN/ml
11.905 Kn/ml

8.44Kn/ml

YYVVVVVYYYYY VYVVVVYVYVYYVYY
\
A
Ra 1.65m 0.9m 1.65m Ry
Schémas statique a PELS
Calcul des efforts internes
a) Réactions d’appuis :
Y F/y = o<—> Ra+Rb-Qs1*(1,8)*2 - Qs2*(1,4)=0
Ra+Rb=38.56Kn
*M/a=0<—> Rb*3,2-Q52*(1,4)*(lé—4+1.8)—Qsl(1.82/2)=0
Rb=19.28 Kn
Ra=19.28 Kn | ’>
e A \) Ra
b) Calcul des sollicitations :

1*™ troncon: 0<bx<1.65m: EEE—

Effort tranchant Ty :

XM/y=0<——> Ra-Ty-Qslx=0

Ty =19.28 - 8.44x

Ty=19.28 pour x=0m

Ty=5.35 pour x= 1.65m 8.44KN — 11.905 KN

Moment fléchissant : y %y ¥¢ ¢ VY VYYVYVYYY §

IM/i=0 Mz(x)-Rax+Qs1x*/2=0

A

> Ty

v

Ra
Mz(x)=19.28x — 8.44x%/2 1.65m (x-1.65)m

v

Mz=0 pourx=0
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Mz =20.32 pour x =1.65m
2°™® trongon: 1.65<x<2.55m

Effort normal Nx :

EM/Xx=0c——> Nx=0

Effort tranchant Ty :

IM/y=0<=——> Ra- Ty-Qs1x-Qs2*(x-1.65)=0
—> Ty =24.997-8.44x

Ty=-5.35 Kn pour x=0m

Ty=-5.35 Kn pour x= 1.8m

Moment fléchissant :
IM/i=0 Mz(x)-Rax+Qs1(1.65)(x-1.65/2)+Qs2(x-1.65)*/2=0

Mz(x)=24.994x — 5.95x%-4.72 Mz=20.32  pourx=1.65m Mz 8.44KN/m

Mz =20.32 pour x =2.55m (\ [
& [,

trongon: 0<x<1.65m :

Ty X Rg

Effort tranchant Ty :
2M/y =0 <> Rb+Ty-Qs1x=0 '\J
=——> Ty=8.44x-19.28

A

Ty=-19.28 pour x=0m
Ty=-5.35 pour x=1.65m

Moment fléchissant :
IM/i=0 <> -Mz(x)+Rb(x)-Qs1x*/2=0
Mz(x)=19.28x-8.44x%/2

Mz=0 pour x =0m
Mz =20.32 pour x =1.65m

Calcul I du moment fléchissant max :
Pour le *™ troncon (1.65<x<2.55m)
Mz(x) max lorsque Ty est nul
Ty=24.997-11.905x=0 =——=> x=2.1m

Mz maxi=21.52 Kn.m
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Diagramme des efforts tranchant et des moments fléchissant a I’ELS

11.905 Kn/ml

8.44Kn/ml /

VYVVVVVYVVYVYVYYYVYY YYVVYVYYVYYY

R > < > < > R
1.65m 0.9m 1.65m
Ty(Kn) 4
19.28
535
+ X(m)
) 19.28
X(m)
+
M(Kn. ! 21,52

Figure 111.26 Moment fléchissant a ’ELS

Afin de tenir compte des semi —encastrements aux extrémités, on opte pour une correction a I’aide

de coefficients réducteurs pour le moment max au niveau des appuis et en travées

. Aux appuis : -0.3 Mp=-0.3 X 21.52 =-6.456 kKN.m
. En travées : 0.85 M= 0.85 x 21.52 = 18.292 KN.m

6.456 6.456 X (m)

|-
L
\4’
»
»

<

18.292
M, (Kn.m)

v

Figure 111.27 : moments en tenant compte des semi encastrements
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111.2.4.4 Vérification a PELS :

1. Contrainte de compression dans le béton (Art A.4.5,2/BAEL91)
La fissuration étant peu nuisible, alors on doit vérifier que :

Gbe :%SB.JC avec &,, =0,6.f_,;, =15MPa

eVoléelet3:
Aux appuis : Mg = 4.01 Kn.m

Contraintes dans le béton :

100xA _ 100x3.14
bxd ~— 100x16

P1(ow)=

=0.196

0:=0.196 — {B1= 0.913, K, = 42.47}

M 4.01x10°
Ot == ——— =85.96 MPa
B1XAgXd  0.9285%3.14X102x160
os _ 85.96 ... ipes
Ope == 2.024 MPa< 15MPa — Condition verifiée.
1 B

Contrainte dans les aciers :

On doit Vérifier : ag, < ag

— _fe _400 _
05 =1¢ =/1c = 348 MPa

os:= 85.96 MPa < 348 MPa — condition vérifiée
En travée : M{,,.=11.37 Kn.m
Contraintes dans le béton :

100xA;  100x4.71
bxd ~ 100x16

P1(o)= —0.294

p1=0.294 — {By=0.915, K; = 43.56}

ME,, 11.37x10°
Ocy = =
St pyxAyxd  0.915%4.71x102x160

=164.89 MPa

_ o5t _ 16489

= =3.785 MPa < 15MPa — Condition vérifiée.
K1 43.56

Opc

Contrainte dans les aciers :

On doit vérifier : as<ag

Calcul des elements
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—5:’;—9:%: 348 MPa

os:= 164.89 MPa < 348 MPa — condition vérifice.

eVolée 2:

Aux appuis :MZ, = 6.456 Kn.m

Contraintes dans le béton :

100xA _ 100x3.93
bxd ~— 100x16

P1ow)=

=0.245

p=0.245 — {B1= 0.921 K, = 48.29}

oo, = —Mher______6456X10° 114 40 \ipa
SET BixAgxd  0.921x3.93x102x160 '
111.4 - Iy
oy, =2t =11% = 9 308 MPa< 15MPa — Condition vérifiée.
be ™k, T 4829

Contrainte dans les aciers :

On doit Vérifier : a5, < ag

— _fe _400 _
05 =1¢ =/1c = 348 MPa

os;=111.48 MPa < 348 MPa — condition vérifiée
En travée : M{,,.=18.292 Kn.m

Contraintes dans le béton :

100XA¢ 100 Xx5.65

bxd — 100x16 — 0353

P1(o)=
01=0.353 — {By=0.908 , K; = 39.22}

ME,, 18.292x10°
Ocy = =
St pyxAyxd  0.9285%5.65x102x160

=222.847 MPa

_ Ogt _ 222.847
Ope = = ———
K1 39.22

Contrainte dans les aciers :

On doit vérifier : ag; <ag,

= _fe _400 _
Oy =1¢ =1 7c =348 MPa

o5 = 222.847 MPa < 348 MPa — condition vérifiée

=5.682 MPa< 15MPa — Condition vérifiée.

82



CHAPITRE Il Calcul des elements

2. Etat limite d’ouverture des fissures: (Art B.6.3/BAEL91)
La fissuration est considérée comme étant peu nuisible, donc il est inutile de la vérifier.
3. Etat limite de déformation:(Art B.6.5.1/BAEL91)

Il n’est pas nécessaire de vérifier la fleche si les conditions suivantes sont vérifiées:

-% ZTe avec h : hauteur de la section est égale a 18 cm.
h M, ) Ly
o > o xie L : portee libre.
A 4.2 .
o« — <= A : section des armatures tendues.
bxd ~ f,
M : moment fléchissant max en travée.
eVoléelet3:
h-18 —00562<==00625 = Condition non vérifiée
L 32 16
eVolée 2 :
=28 -00428<1=00625 = Condition non vérifié
- =-=0 <=0 0 on non vérifiée

Conclusion : on doit Vérifier la fleche pour les deux volées.

Calcul de fleche :

M 12 e
a = < = —_—
) fv 10Ey 1, f 500
b) f= L L
" 10E; . 500
fi
Avec :

f: Fleche admissible.

L : Longueur de la poutre.

M;: Moment de service maximal en travee.
v: Module de déformation différée du béton.

E,= 37003/f.,5 = 37003/25 = 10818.86 MPa.
E;: Module de déformation instantané du béton.
Ei = 110003/f.,¢ = 11000325 =32164.2 MPa.

I : inertie fictive de la section pour la déformation de longue durée.
lo=moment d’ inertie totale de la section homogeéne.
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eVoléelet3:

Position de I’axe neutre :
= Sxx.
V= ™
Avec :

S : moment statique de la section homogeéne.
B, : surface de la section homogénéisée.

Bo=b X h+ 154, = (100 X 18) + 15 x (4.71) = 1870.65 cm,,

2 2
Ser =t + 154, x d= 2205 4 15 x (4.71) x 16 =17330.4 o’
Vi= 1;3206.: =926cm V,=h-V; =18-9.26 = 8.74cm.

Le moment d’inertie de la section homogénéisée :

I = %x(vf +V2)+15x A x(v, —C ¥

:@x(

| (9.26) +(8.74))+15x 4.71x (8.74 — 2)°

| =51931.14cm*

Calcul des coefficients :

_ A 4T 0.0029
P=bhxd " 100x16
0.05 x 0.05 x 2.1

A = ﬁz;o - oo = 724

px(2+37) 0.002 x (2 + 375

2 2
2y =g =7 x7.24= 289
O05=164.89 MPa

1.75 1.75 x 2.1
u=1- fizs  _ = 0.084
4% p X0+ figg 4% 0.0029 x 164.89 + 2.1

. __ Ll _ 11x51931.14
7144, xu 1+ (7.24x0.084)

= 35525.03cm*

Calcul des elements

L L 11x51931.14
71+ 2, xu 1+ (2.896 x 0.084)

= 45956.75 cm*
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fi= 11.37x10° x32002

= T0%32164 2335525 03x107 = 1-018 mm < 6.4mm La fleche est verifiée.

~.

11.37x10° x32002

fo = 7 = 2.34mm < 6.4mm
10x10818.86 X45956.75 X 10

eVolée 2:
Position de I’axe neutre :

Sex

V, =
1 By

Bo=b X h+ 154, = (100 x 18) + 15 x (5.65) = 1884.75 cm?

2 2
Sex = +15 X A, x d= 22 + 15 X (5.65) X 16 =14156 o’
Vi=i% _751em Vo=h—V; = 18— 7.51 = 10.49cm.

Le moment d’inertie de la section homogénéisée :

I = %x(vf +V2)+15x A x(v, —C ¥

— 190 ((7.51)" + (10.49° )+ 15x 5.65x (10.49 — 2)°

|
| =58704.96cm*

Calcul des coefficients :

_ A _ 565 0.0035
P=bxd _100x16
1= 0.05X fr8 0.05x 2.1 i
i = bo\ 1007
px(2+37¢) 0.0035 x (2 +3755)
2 2
szgﬂ.i :g X6=24
0, = 222.847 MPa
1.75f28 _ 1.75 x 2.1

= 0.295

=1— -1 —
H 4X p X0, + fiog 4% 0.0035 X 222.847 + 2.1
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1.11 1.1 x 58704.96

I = = = 23312.44 cm*
ST A xu 1+ (6x0295) am

. __ Ll _ 11x5870496
P71+, xu 1+ (24 %0.295)

= 37807.64 cm*

+_ L _4200_

fi= 18.292 x10% x42002
L7 10x32164.2x23312 .44 x10%

=43 mm < 8.4mm La fleche est vérifiée.

£ = 18.292x10% x42002
Y 7 10%x10818.86x37807 .64x10%

= 7.88mm < 8.4mm
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111.4 Calcul de la poutre paliere :

Etant donné que I’escalier est & 03 volées droites, la poutre paliére sera brisée, partiellement
encastrée dans les poteaux.

111.4.1 Pré dimensionnement de la poutre brisée :

On pré dimensionnera la poutre avec sa longueur réelle

0.9
L, =2x(1.65) + 30 = 4.42m

» Hauteur:
L L 442 442
' <h < o = <h < To A B C
1 2

1.87m

2946 <h <442cm ;/
On choisira une hauteur h= 35 cm. a = 37°

> largeur: < > < >« >

04h<h < <b < 07h

1.65m 0.9m 1.65m
14 <h <£245cm
On choisira une largeur b=25 cm.

e Vérifications aux exigences du RPA : (Art .7.4.1/RPA 99)

b > 20cm b=25>20cm

h = 30cm — h =35 > 30cm conditions vérifiées.
h ho

N <4 5= 14 <4

111.4.2 Détermination des charges et surcharges :

Elle est soumise a son poids propre, aux réactions du palier et au poids du mur extérieur.

¢ Poids propre de la poutre :
Partie Aet C: 25 x 0.35 X 0.25 = 2.188 X Kn/ml

1

Partie B : 25 x 0.35 x 0.25 X
cos 37.07

= 2.74 Kn/ml

% Chargement du aux réactions du palier :
Partie A et C : Tu =21.02 Kn/ml Ts =15.13 Kn/ml

PartieB: Tu=Ts=0.

®

% Chargement du au poids du mur extérieur :
Gy = 2.36 Kn/m?

Partie A :12.36 X 1.87 = 4.41 Kn/ml
Partie B : le chargement est trapézoidale.

I 1.19
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{ point 1 : 4.41 Kn/ml

point 2 : 2.8 Kn/ml
PartieC: 2.36 x1.19 = 2.8 Kn/ml

» Combinaison de charges :

binaison | ELU : 1.35G+1.5Q (Kn/ml) ELS: G+Q (Kn/ml)
parties
A 1.35(2.188+4.41)+21.02 = 29.927 (2.188+4.41)+15.13 =21.73
B pt1:1.35(2.74+4.41) = 9.65 ptl: (2.74+4.41)=7.15
pt2 :1.35(2.74+2.8) =7.48 pt2: (2.74+2.8) =554
C 1.35(2.188+2.8)+21.02 = 27.75 (2.188+2.8)+15.13 = 20.12

111.4.3 Calcul aPELU :

29.927Kn/ml
9.65 7.48 27.75Kn/ml
VYV VVVVVYVYYVYY w VV VVYVY VY
R, < > < >< » R,
1.65m 1.12m 1.65m

Figure 111.28 Schema statique de la poutre brisée a I’
> Réactions d’appuis :
IF/y= 0 o
1.12
R, + Ry =29.927 x (1.65) + 7.48 x (1.12) + (9.65 — 7.48) x — + 27.75 x (1.65)

R, + R, = 104.76 Kn
IM/p= 0 ©

1.65 1.12
Ry X 4.42 — 27.75 % (1.65) % (T +1.12 + 1.65) —7.48 x (1.12) % (—+ 1.65)

2
1.12 1.12 1.652
—(9.65 — 7.48) x (T) X (T + 1.65) —29.927 X )= 0

Ry4.42 = 226.316 — { R, = 51.20 Kn

R, = 53.56 Kn
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> befforts internes :

1* trongon 0< x <1.65m M, 27.75kn/mi
/

e Effort tranchant :

ZF/y= 0 & T, —27.75X+51.2=0 T, YYVYVVVY
Ty < Rb
T, = 27.75X — 51.2
X

X=0 T, = —51.2Kn
X=1.65m T, = —541Kn

e Moment fléchissant :

X2
SM/p= 0 & —MZ—27.757+51.2X
XZ

M, = 51.2X — 27.757
X=0 M, =0
X=1.65m M, = 46.7 Kn.m
2°™ trongon : 0< x <1.12m

» Détermination de la charge Q, en fonction de x :
9.65Kn/m| 7.48Kn/m| 7.48Kn/ml 2.17Kn/ml
W ; iﬂ?@f\

' T EEEEEE .
|-
1.12m

A partir des triangles semblables nous avons :

X 112 2.17
e~ Qo= 13300 = 1937500

e Effort tranchant :
LF/y= 0 o T,+51.2—27.75 x (1.65) — 7.48 x (X) — 1.9375 x (X) x (?) =0

T, = —5.41 + 7.48 x (X) — 0.968 x (X?) M, 27.75Kn/mi
/
X=0 T, = —5.41Kn l
X=1.12 m Ty = +4.18 Kn ) T{ YVYVVVYYVYY x
y P - [
e Moment fléchissant : X 1.65m

IM/p= 0 ©
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1.65 X2 X
—M, +51.2 x (X + 1.65) — 27.75 x (1.65) x (T +X) — 7.48 % - ) 1.9375 x (X) x (5)

X (X) =0
>)=
M, = 46.71 + 5.413 x (X) — 3.74X? — 0.3229X3

X=0 M, = 46.71 Kn.m
X=112m M, = 47.63Kn.m

3*™ trongon : 0< x <1.65m

Mz
e Effort tranchant : 29.927Kn/m
>F /y= 0 & 53.56-— Ty —29.927X =0 |
\ NXx
T, = 53.56 — 29.927X YyVYVYY
A )
_ _ R _— Ty
X=0 Ty = 53.56 Kn a
X=1.65m T, = 418 Kn

e Moment fléchissant :
2

X
IM/p= 0 o M, +29.927 - — 53.56X

2

X
M, = 53.56X — 29.927 —

X=0 M, =0
X=1.65m M, = 47.63 Kn.m

Calcul du moment maximal :

Le moment Mz est maximal pour Ty =0

T, =0 - 0.968(X?%) + 7.48(X) — 541 =0

A=7691 - A =877

X=066m

M,(X = 0.66) = 48.56 Kn.m = M,

En tenant compte des semi-encastrements : M= 0.85M, et M,=-0.3M,

M, =41.28 Knmet M, = —14.56 Kn.m
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111.4.4 Diagrammes des efforts internes :
29.927Kn/ml

9.65 7.48 27.75Kn/ml
VVVVVVYVYYY VYV V VY
53.56 Kn |< > < > < =T 51.2KN
1.65m 1.12m 1.65m
A
T,( Kn)
53.56
4.18
X(m
+ (m)
5.41 -
51.2
X(m)
+
47.63 46.71
M,( Kn.m)
v
14.56 A 14.56
+ X(m)
41.28
M,( Kn.m)
v

Figure 111.29 : Diagramme des efforts tranchants a P’ELU
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111.4.5 Calcul des armatures longitudinales a PELU :

» Ferraillage aux appuis :
M, =14.56 Kn.m

Calcul du moment reduit :

Ma  _ 14.5610°

M a2, ~ 250x3202x142 =004

pu=0.04 = u < 0.392 donc la section est simplement armée.
=0.980

Astz M o 1456X10° g 4q 0

" Bdost  0.980 x 320 x348

On opte pour une section d’acier de 3.39 cm®soit 3HA12.

» Ferraillage en travée :
M, =41.28 Kn.m

Calcul du moment reduit :

My _ 41.28x10%
M bd2f,. — 250x3202x142 0.113
u=0.113 = u < 0392 donc la section est simplement armée.
=0.939
6
Ast= Mt 41.28 x 10 =3.94 crm?

Bdost 0.939 320 x348
On opte pour une section d’acier de 4.62 cm?soit 3HA14.

Verification RPA :
Dans I’article(7.5.21) le RPA 99/2003 exige que le pourcentage total minimal des aciers principaux en
toute section est de 0.5% de la section brute.
A = 3HA12 + 3HA14 = 8.09cm? > 0.005(25 x 35) = 4.375cm?
La condition est vérifiée.

111.4.6 Vérification a P’ELU :
1. Condition de non fragilité :( art 4.2.1/BAEL91)

Amin = 0.23xbxd x % =0.23 x 25 X 32 X :@Tt = 0.966 cm?
Aux appuis :  A.=3.39cm’> A, = 1.932 cm?

} Condition vérifiée.
Entravée : A=4.71cm?’> A, = 1.932 cm?

2. Vérification de la contrainte de cisaillement : (art A.5.1.2/ BAEL91)

On doit vérifier que : w < tu
.= min {0.13 f.s 5MPa }=3.25MPa

_Tumax _ 53.56x10°

bxd  250x320 = 0.6695MPa

Tu
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Avec Tu : effort tranchant maximal

e T1.=0.6695MPa<t. condition vérifiée.

3. Influence de I’effort tranchant au niveau des appuis : (Art A.5.1.313/BAEL91)

> Influence sur le béton :

Axf2gxXbx0.9d _ 0.4%x25 x1071x25x0.9x32

p— 0
T.< T, =
u> Ly *n 15

=1080 Kn

T,~=53.56 Kn<T,=1080 Kn condition vérifiée.

» Influence sur les armatures longitudinales :

L 1.15 M,
On doit vérifier que A> . X(Tut 0.9xd )

—14.56
0.9%32

1.15
fe

A, =3.39cm? > 0.0086 cm>  condition Vérifiée.

M, )= 1.15
0.9xd 7~ 400x10-1

x(Ty+ x(53.56 + ) = 0.0086 cm?.

4.Vérification de la contrainte d’adhérence et d’entrainement des barres : Art A.6.1,3/BAEL91

T STse =W x fipg

se —
ws =15 Coefficient de scellement pour les hautes adhérences.

7., =15x2,1=315MPa
S B
*09.d.Xu,

u, :Périmetre utile de la barre<i>——
bV
=2 Uy =n7$=3x12x314=11.304cm

3 b2—
1 = ——2220X10°__4 64\1pa < 7, = 315MPa = Condition vérifié.
0.9x16x113.04

5. Ancrage des barres aux appuis :
o, =064 . f s =0,6 x (L5)* x 21— 7, =2,835MPa

L _¢-f _12x400
° 47, 4x2835

— Ly =42.33cm
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On prend Ls = 35cm.

Les regles du BAEL (Art A.6.1,253/BAEL 91) admettent que I’ancrage d’une barre rectiligne
terminée par un crochet normal est assuré lorsque la longueur de la portée mesurée hors crochet est au
moins égale 0.4Ls pour les aciers HA.

La= 0.4 Ls=0.4*42.33 = 16.93 cm.

L, = 18 cm

» Calcul des armatures transversales :

e Le diametre des armatures transversales est donné par la relation suivante :

h b
P — Gy < [
35’ 10} ¢, < min{14,10,25}

. <minfo,
@ <10mm
On choisira un diammetre @, = 8 mm
Nous adopterons 1 cadre et 1 etrier en HA8

A, =2.01 cm?

e Espacement des armatures: (art A 5.22 BAEL91)
S, < min{0.9d, 40 } cm = min{0.9(32),40}cm = min{28.8,40 } cm

S; <288cm

e Verification selon le RPA/992003 : (art 7.5.2)
L’espacement max entre les armatures transversales est dtérminé comme suit :

1) Zone nodale:
h
S < min{lZ X (pl'Z} = min{14.4,8.75}cm
Soit §; = 8cm
2) Zone courante :

h
St SZ: 17.5 cm

Soit §; = 15cm
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111.4.7 Calcul a PELS :

Calcul des efforts internes :

21.73Kn/ml
7.15 5.54 20.12Kn/ml

* R
1.65m 1.12m 1.65m
Schéma statique de la poutre brisée a ’ELS
a)Réactions d’appuis :
IF/y= 0 o
R, + Ry, = 76.15 Kn
>M /A= 0 &
Rp4.42 = 164.46 - { Ry, =37.2Kn
R, = 3895 Kn
Ra=38 ,95 KN, Rg =37,2KN
b) Efforts internes :
M, 20.12Kn/ml
1* trongon 0< x <1.65m < 6 /
VVVYVVYVYYVYY
e Effort tranchant: T ! A
ZF/y= 0 & T, —2012X+37.2=0 Ty < Ry
X
T, = 20.12X —37.2
X=0 T, = —37.2Kn
X=1.65m T, = —4Kn
e Moment fléchissant :
XZ
EM/p= 0 & —MZ—20.127+37.2X

XZ
M, = 37.2X — 20.127
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X=0 M, =0
X=1.65m M, = 33.99 Kn.m
2°™ trongon : 0< x <1.12m

Détermination de la charge Qy en fonction de x :

7.15Kn/ml 5.54Kn/ml 5.54Kn/ml 1.61Kn/ml
T & e
! TETETXE -
-
1.12m

A partir des triangles semblables nous avons :
X 112 _ L6l aarsx (x
Q- 16l 2 Q4= x®=1 x (X)

e Effort tranchant :
T, = —4 + 5.54 x (X) — 0.71875 x (X?) M, 2012Kn/m

/
X=0 T, = —4Kn l
X=112m T, = +3.1Kn Tl ryv vy v vy
L < » R

e Moment fléchissant : X 1.65m
>M /A= 0 &
M, = 34 + 4(X) — 2.77X% — 0.239%3
X=0 M, = 34 Kn.m
X=1.12m M, = 34.66Kn.m
eme . 0< <
37 trongon : 0< x <1.65m Mz

29.927Kn/m

e Effort tranchant : |

XF/y= 0 & 3895-T, -21.73X =0 \
YVYVY
T, = 38.95 — 21.73X 1 /
R. e Ty

X=0 T, = 38.95 Kn
X=1.65m T, = 3.1Kn

e Moment fléchissant :
2

X
XM/p= 0 & MZ+21.73?—38.95X=0
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XZ
M, = 38.95X — 21.73?

X=0 M, =0
X=1.65m M, =3

Calcul du moment maximal :
Le moment Mz est maximal pour Ty =0

T, =0 — 0.71875(X?) + 5.54(X) =4 =0

A= 421916 — VA = 6.495

X =0.66m

M,(X = 0.66) = 35.36 Kn.m = M,

En tenant compte des semi-encastrements : M= 0.85M, et M,=-0.3M,

M, =30Kn.met M, = —10.6 Kn.m

Calcul des elements
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5.1) Diagrammes des efforts internes :

21.73KN/ml 7.15 5.54kN/ml
/ 20.12KN/ml
VYV VY VYYVYYVYY VY VYVVYXN A\ 4
38.95 KN |< > < > < :T 37.2KN
1.65m 1.12m 1.65m
T,(KN) 4
38.95
3.1
X
+ (m)
4
37.2
X(m)
+
34
M Knm) 34.66
\ 4
10.6 X(m)
+
30
M,( Kn.m)
v

Figure 111.30 : Diagrammes des efforts internes a PELS
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111.4.8 Vérification a PELS :

1.) Veérification des contraintes dans le béton: (Art A.4.5.2/BAEL 91)
La fissuration étant peu nuisible,
Vérification de la condition suivante: o, <Gy,

e = 0.6 X f.,5 = 0.6 x 25 = 15MPa

—_ Os

Obc =71
» Aux appuis :

e Contraintes dans le béton :

_ 100xAg _ 100x3,39
T bxd  25x32

p=0.424 — {B, = 0.9005, k; =35.25}

=0.424

Mg _ 10.6x10°
Byx Agxd  0.9005x 3,39x320

=108.5MPa

Os

o =05 - 10765
be T k1 T 3525

=3,078 MPa < 15MPa — Condition vérifiée.

e Contraintes dans les aciers :
On doit Vérifier : o5 < &g

¢ =108.5MPa.

o= fe 00 _
s = s 15 =348 MPa

108.5 MPa < 348 MPa —condition vérifiée.

> Entravée :

e Contraintes dans le béton :

_ 100xAg _ 100%4,62

bxd  25x32 =0.5775

0=0577 — {B, = 0.887; k; = 29.25}
6

o, =—st = 300 _ 55877 MPpa

T ByxAgxd  0.887x 4,62x320

_ oy _ 22877

Obe =37~ 905 — 7.82 MPa < 15MPa — Condition vérifiée.

e Contraintes dans les aciers :
On doit vérifier : o5<ag

o5 =228.77 MPa.

o5 == =29 - 348 MPa
ys 1.5

228.77 MPa < 348 MPa —condition vérifiée.
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2.) Etat limite d’ouvertures des fissurations :
Les fissurations sont considérées comme étant peu nuisibles, alors aucune vérification n’est nécessaire.
3.) Etat limite de déformation: (Art B.6.5.1/BAEL91)

Il n’est pas nécessaire de vérifier la fléche si les conditions suivantes sont vérifiées:

h 1 . p N
T avec h : hauteur de la section est égale a 35 cm.
h Ms; ST p N
o —-> L : portée libre est égale a 442 cm.
L —10 My
A 4.2 .
* s T A : section des armatures tendues.

Ms; : moment fléchissant max en travée.

% 2 =0.079 > - =0.0625 —» Condition vérifice.

a Mg _ .. L,
= 0.079 < My T0x3536 = 0.085 — Condition non vérifiée.

A =482 _ 4 005< 22= 22- (0105 Condition vérifié

bxd - 25%32 - fe 400— = ondition verifriee.

L’une de ces conditions n’étant pas vérifiée, donc le calcul de la fléche est nécessaire.
»  Fléche admissible :

. -~ L

Pour L < 5m —> £ fléche admissible = o0

L : La portée mesurée entre nus d’appuis.
» Calcul de la fleche :

M§ L2 — L
= < =
a) fv 10y, f 500

M{ L L
b) fi 10 Ej f 500

E, = 37003/ = 3700325 = 10818.86 MPa
Ei = 11000%/f_,5 = 11000325 = 32164.2 MPa.

> Position de I’axe neutre :
= Sx
V= B
Avec :

S« : moment statique de la section homogeéne.
B, : surface de la section homogénéisée.

Bo=b X h+ 154, = (25 x 35) + 15 X (4.62) = 944.3 cm?
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2 2
Sp= + 154, x d= 222 4 15 x (4.62) x 32 =17530.1 em”,
Vi= Zii? =1856cm V,=h -V, =35—18.56 = 16.44cm.

> Le moment d’inertie de la section homogénéisée :
I = %x(vf +V2)+15x A x(v, —C ¥
| = % «(18.56) +(16.44%))+15x 4.62 x (16.44 — 3)°

I, = 102823.975 cm*

» Calcul des coefficients :
A, 462

P = xd Bxaz 005775
0.05 % 0.05x 2.1

A = ftzlf = == = 3636

px (2 + 370) 0.005775 x (2 + 352)

2 2
Ay = gll = g X 3.636 = 1.454
05=108.5 MPa

175 175 x 2.1
u=1- fs g _ = 0.202
4% p X0, + fias 4 x 0.005775 x 1085 + 2.1

Lo Lo _ 11x100823975 oo,
=13 A, xp 1+ (3636 x0202) ool am
Lo LUy 11x102823075 _ o,
v =1+ a4, xu 1+ (1454 x 0202) Hoafem

L 4420

= 8.84mm

500 500

f 30x10% x44202
L

L T 10%x32164.2x652108379x104 2.79mm < 884 mm
—> La fleche est vérifiée.

£ = 11.37x10° x3200
V" 10x10818.86x87428537x10%

= 6.19mm < 8.84mm
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II1. 5 Calculs de ’acroteére :

L’acrotére est assimilé a une console encastrée au niveau du plancher terrasse. Il est soumis a son
poids propre [G] , et a une poussé horizontal [Q =1 KN /m] , due a la main courante engendrant un
moment de renversement [M] dans la section d’encastrement .

Le ferraillage sera déterminé en flexion composée pour une bande de 1m de largeur

10cm 10cm
—r—>
¢ 3cm

| : : 7cm

70 cm

Figure 111.31 : coupe vertical de I’acrotére

I11.5.1 Calcul des sollicitations :
A. Effort normal du au poids propres :
N=Gx1 , G=sXp
S=( 0,7x0,1)+ (0,1+0,07) x( 0,1 /2) = 0,0785m*
G =0,0785x% 25 =1,963 KN/ml
N= 1,963 KN/ml
p =25 KN /m3
Avec
S: section transversale.
p : masse volumique du béton.
B. L’effort tranchant
T=0x1
T=1 KN avec Q=1KN/ml

C. Moment de renversement :
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My =QxHX1m
Mg=0,7x1x1=0,7KNm

H : ’auteur de ’acrotére.

D. Diagrammes des efforts internes M, , N , T

G
| .

Al [

M=0Q.H T=0 N=¢G
Diagramme Diagramme Diagramme
du moment d’effort i

tranchant d’effort normal

Figure 111.32 : Schéma statique et diagrammes des efforts

Mg= 0,7KNm T=1KN N =1,963KN /mL
111.5.2 Combinaisons de charges :
+ Etat limite ultime :
La combinaison de charge a considéres 1.35G +1.5Q

Effort normal de compression : Nu=1.35 N = 1.35x 1.963 = 2.65 KN

Effort tranchant Tu=15T =15x1=15 KN

Moment fléchissant : Mu =1.5Mqg =1.5x0.7=1.05 KN.m
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« Etat limite de service :
La combinaison de charge a considérer G + Q

Effort normal de compression : Ns = N = 1.963 KN
Effort tranchant : Ts=T = 1KN
Moment fléchissant :Ms = Mq = 0.7 KNm

111.5.3 Ferraillage de I’acrotére :
Le calcul sera déterminé en flexion composée a L’ELU ; on considére une section

rectangulaire (h x b) , sous un effort normal Nu et un moment de flexion Mu

c’t A M
h d} ..... d___ s ] Y A VI /.
c¢ ™
b
< >

Figure 111.33 : Section rectangulaire soumise a la flexion composée

h : (épaisseur de la section) =10cm.
b : (largeur de la section) = 100cm.
C et ¢: (enrobage) = 3cm.

d : (la hauteur utile) : h—c = 7cm.

A) Calcul de I’excentricité :

e : position du centre de pression :

ey =1t =0396m > (5 —c) = (% - 0.03) = 0.02m

Z=eu+(h3—c)=0.416m

Le centre de pression se trouve en dehors de zone délimitée par les armatures, nous avons donc une
section partiellement comprimée.

Le calcul des armatures se fera en deux étapes.

1) Etape fictive :

_ 0.85f.pg

Z=0416m et f,. = oy, 14.2 Mpa
b

fc25=25MPa, 6=1, b=1-5
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Mf= N x Z = 2.65x 0.416 =1.1024 KN m

 =MF [ bd*f,e = 1.1024 / (1)(0.07)%(14.2) 10°=0.016

U, = 0.016 < 0.392 :>SSA La section est simplement armée

U, = 0.016 - B =0.992
Donc les armatures comprimeées ne sont pas nécessaires

o Les armatures fictives en flexion simple :

1.1024

- 2
(0992)(0.07)(34.8) 0.455 ¢m

Agt =MF /3 dfpeos =

2) Etape réelle:

Les armatures réelles en flexion composée :

N 2.65
Aser = Aty — ?” = 0.455 — 318" 0.379cm?
s .

Agir : Section d’armature fictive.

Agr : Section d’armature réelle.
111.5.4 Vérification a ’ELU:

A. Condition de non fragilité : [Art A.4.2.1 BAEL 91]

_ fizg res—0.455d
Apin = 0.23 . [—65_0.185(1] X b

Avec : fpg=0.6+0.06fts =2.1Mpa

Ms 0.7
e, =—=——= 0.356m
S Ns 1963

Amin=0.798cm? d’ou en opte pour Agtr = Amin=0.798

Asy =0.379 ¢cm? < Apmin = 0.80 CM2..evovvieens Condition non vérifiée.
Le ferraillage se fera avec la section minimale.
Soit:  AS=4HA8=2.0lcm*ml Avec un espacement  St=25cm.

Armatures de répartition :

Ar L = 0.50 cm?
4 4

Soit : Ar =3 HA8 =1.51cm? /ml Avec un espacement de St =33cm.
B. Contrainte tangentielle : (Art.A.5.1,1/BAEL91)

La fissuration est préjudiciable, on doit donc vérifier que : tu <7Tu
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o =min[ 0.15 fcyzf AMpa] =[2.5; 4] Mpa
Tu =2,5Mpa
w=2 =12 -0002Mpa

T bd T~ (100)(7)
Tu < tu Condition vérifiée

Pas de risque de cisaillement, donc les armatures transversales ne sont pas nécessaires .
C.Vérification de I’adhérence des barres ( Art.A.6.1,3/BAEL91):

Pour connaitre le comportement d’interface entre le béton et 1’armature, on
doit vérifier la condition suivante:

Tse < Tse = Ws X fiog avec : Wy = 1.5 pour HA
WY, = 1pourRL
Tee = 1.5 2.1 = 3.15 Mpa

Vi

Tse :0.9><d><2ui

Y. u; :somme des périmétres utiles des armatures.
Zui =nnep =4 %X 3.14 X 0.6 = 7.536cm

_ 15x10°
" 0.9 x 80 x 75.36

Tee 0.276 Mpa

Tgo < Tgp wvvenneenneennenneenneaneenieeanennns condition vérifiée

Il n ya pas de risque d’entrainement des barres, donc les armatures
transversales ne sont pas nécessaires.

111.5.5 vérification a L’ELS
Il faut vérifiée les conditions suivantes :

Dans les aciers: o, <0y BAEL 91 : Art A.4.5.32

Dans le béton : Ope < Ope BAEL 91: A4.5.2

> Dans Pacier :

O = mini?ﬁlz/3fe , maxi{0.5f,, 1103/ f28)}
0, = min{266.6, maxi{200,201.63)} = 201.63 MPa
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Ost = Ms/ﬂldAs

_ 100xA, _ 100x2.01

17 pxd 100x7 0.287

py = 0287 > By = 09155 etk = 45.45

700

Ost = 5 o155 57wz 01 — 54.34Mpa < oy = 201.63Mpa............... condition vérifiée.

> Dans le béton :
O-—bc = 006f28 = 15Mpa
1 1
=—X =—X5434=1.195M
Ope o Ot 4545 54.3 95 Mpa

o = 1195 <o, =15 Mpa................ condition vérifiée.

111.5.6 Vérification de I’acrotére au séisme :

Le RPA préconise de calculer I’acrotére sous I’action des force horizontales sismiques suivant la
formule :

Fp = 4.A.Cp. Wp

Avec:
A: coefficient d’accélération = 0,15 (zone Ila)
C,: facteur de force horizontale =0,8

W, : poids de I’acrotére = 1,963 KN / ml

=Fp = 4.0,15.0,8.1,963 = 0,942 KN/ml.

L’acrotere est calculé avec un effort horizontal Q = 1,00 KN / ml qui est supérieur a la force
sismique F.

Donc on adopte le ferraillage choisi précédemment.
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111-1-4- Schéma de ferraillage :

A
:4_
4 8/ml El
' E 4¢ 8/ml
1 l ] _i.
: ' B|||: B
—e ) ) ' 208 _} o _.{
e=10cm| ! , i |
) | olu—:
—e = - : i !
121 25 | 25 |5 I125’E '
Coupe B-B : A
21
33| L 4¢8/ml
3 | :
2:_ L ) 3¢8
Coupe A-A
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111.6 Calcul des balcons :
111.6.1 introduction :

Les balcons sont assimilés a des consoles encastrées au niveau des poutres de rive du plancher. Ils
seront réalisés en dalle pleine suite a celle du plancher, entourés d’un garde corps de hauteur h=1m, en
brique creuse de 10 cm d’épaisseur.

Les balcons a calculer ont des largeurs differentes,on prendra la plus grande qu’est de 1,7m.
111.6.2 Pré dimensionnement des balcons :

L’épaisseur de la dalle pleine sera déterminée par la condition de résistance a la flexion :

I
ep =35 avec | :largeur du balcon.

170

ep =, = 17cm onprendra e, =17 cm

QuZ

YV V vV VvV VY

E Im

2z

%ﬁ . L=170m
1.7m <

Figure 111.34 : Schéma statique du balcon

bt

v

111.6.3 Détermination des charges et surcharges
a) Charges permanentes :

e Ladalle

G =6.03
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o Garde corps

g=162

b)Surcharge d’exploitation :
Elle est donnée par le DTR BC.22 :

¢ ladalle Q=3.5 Kn/ml
4 main courante H=1Kn/ml (charge horizontale)

Remarque : le moment provoquer par la main courante sera négligé car le garde corps est en
maconnerie.

111.6.4 Combinaison de charges :
Dalle :Q,; = (1.35G + 1.5Q) x 1 = [1.35(6.03) + 1.5(1.62)] x 1 = 13.39Kn/ml
ELU{ garde corps : Q,, = (1.35G) x 1 = 1.35(1.62) x 1 = 2.187Kn/ml
Dalle :Qs; = (G + Q) x 1 = (6.03 + 1.62) X 1 = 9.53Kn/ml
=L { gardecorps : Qs = G X1 =1.62%x1=162Kn/ml
111.6.5 Calcul a PELU

Le calcul se fait en flexion simple pour une bande de 1m de largeur. La section dangereuse est
située au niveau de I’encastrement.

13.36KN/ml  2.187KN/ml

o

p
y

&

V. V V VvV V

L=1.70m

NN

A
N

Scema statiaue a ’'ELU

1) Calcul des sollicitaions :

v" Moment provoqué par la charge Q; :
2 2
1.7
My1 = —Qui X = —13.39 X —— = —19.348Kn.m

v" Moment provoqué par la charge Q,;:

My, = —Qyp X 1= —2.187 x 1.7 = —=3.718Kn.m
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2) Le moment total est :
M, = My, + M,; = —19.348 — 3.718 = —23.066Kn.m

3) Effort tranchant :
T, = —Qu1 X1 —Qyp = —13.39 x (1.7) — 2.187 = —24.95kn.
Remarque : le signe(-) indique la fibre superieure est tendue.
111.6.6 Ferraillage :

e Armatures principales :

M, 23.066 x 10°

bxd?xf,, 100 x 150% x 14.2 0.07

U

u =0.0722 < 0.392 - la section est simplement armée.
pu=0.0722 - f =0.963

M, 23.066 x 10°

A, = = = 4.58cm?
ST B xdxoy 0963 x 150 x 348 o

Soit 5HA12 = 5.65 ¢cm? avec un espacement S;=20 cm.

e Armature de répartition :

=222y iem
Ty Ty T

Soit 5HA8=2.51 cm?  avec un espacement Si=25 cm.

1116.7 Vérification a PELU :
a) Condition de non fragilité :(art 4.2.1/BAEL91)

Amin = 0.23xbxd x "2 = 0.23 x 100 x 15 x = = 1.81 cm’
As=565cm?> A, =1.81cm? .o Condition vérifiée.
b) Vérification de la contrainte de cisaillement : (art A.5.1.2/ BAEL91)

On doit vérifier que : T < Tu
o = min {0.1 fos ,AMPa }=2.5MPa (fissuration non préjudiciable)

_Tumax _ 24.95x103

bxd _ 1000x150 0.166MPa

Tu

Avec Tu : effort tranchant maximal

e Tu=0.166 MPa < Tu=2.5MpPa....cccceerurrirerrrurnrrrnens condition vérifiée.
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c)Vérification de la contrainte d’adhérence et d’entrainement des barres : Art A.6.1,3/BAEL91

T STse =W x fipg

se —
v, =15 Coefficient de scellement pour les hautes adhérences.

7., =15x2,1=315MPa
T
*09.d.2u,

U; . Périmétre utile de la barrexi>——
bV

=D U =nz$=5x1.2x314-18.84cm

24.95x1 () b2~
T, = <10 _ 0.98MPa < 7, = 315MPa = Condition vérifié.
0,9x150x188.4

d) Ancrage des barres aux appuis :
Ty, =0,64s°.f s =0,6x(L5f x21— 7, = 2,835MPa

_4.f, 1.2x400

L. = =
° 47, 4x2835

— Ly =42.32cm

L, = 0.4L, = 0.4 x (42.32) = 16.93 cm

Soit un crochet de longueur L,=17 cm.

e) Espacement des barres (BAEL91-Art-6.1.235) :

Armature principale : St< min(3h,33cm)=33cm>St=20cm— condition Vérifiée.
Armature de répartition:  St< min(4h,45cm)=45¢cm>St=25cm — condition vérifiée.

111.6.8 Calcul a PELS :

13.36KN/ml
13.36KN/ml
; — |
ﬁ '
/ \ 4 \ 4 \ 4 \ 4 \ 4 \ 4
# L=1.70m

A
N

Schema statique a I’ELS
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1) Calcul des sollicitations :
v" Moment provoqué par la charge Q; :

2 1.72

Mg = —Qq X = =9.53 X —— = —13.77 Kn.m

v" Moment provoqué par la charge Qs :
My = —Qgp X1 =-1.62x1.7 = -2.754 Kn.m

2) Le moment total est :
M, = Mg, + My, = —13.77 — 2.754 = —16.524 Kn.m

3) Effort tranchant :
T, = —Qg X1 — Qs = —9.53 x (1.7) — 1.62 = —17.821 kn.

111.6.9 Vérification a PELS :

a) Vérification des contraintes dans le béton: (Art A.4.5.2/BAEL 91)
Vérification de la condition suivante: 6, <G},

m =0.6 X fC28 =0.6 X 25 =15MPa

— GOs

GOpe = K1

_100xAs _ 100X5.65

bxd 10015 =0.376

p=0366 — {B, = 0.905, k; = 37.64 }

Ms  _ 23.066x10°

- Byx Agxd = 0.905% 5.65x102x150 _ 300.73MPa

Os

_ o5 _ 30073

Obe 11~ Srer = 7.989 MPa < 15MPa — Condition vérifiée.

b) Etat limite d’ouvertures des fissurations :

Les fissurations sont considérées comme étant peu nuisibles, alors il est inutile de faire cette
vérification.

c) Etat limite de déformation: (Art B.6.5.1/BAEL91)

Il n’est pas nécessaire de vérifier la fléche si les conditions suivantes sont Vérifiées:

h_ 1 . , .
* T2 avec h : hauteur de la section est égale a 17 cm.

h Ms, . JONT 2 N
« —> L : portée libre est égale a 170 cm.

L~ 10 M,

A 42 . .
. — < - A : section des armatures tendues.
e

Ms; : moment fléchissant max en travée.

R 17 1 .. e
-=—=0.1 >—=0.0625 — Condition vérifiée.
L 170 16

ho_ Mg _ 23.066 _ ..
o= 0.1 = oMy T0x 23066 0.1 — Condition Vvérifiée.
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A _ 565 _ 42_ 42 _ ..
Txd - Tooxis - 0.00376< f. 200 0.0105 — Condition vérifiée.
Conclusion :

Toutes les conditions sont Vvérifiées alors le calcul de la fleche n’est pas nécessaire.

Schéma de ferraillage :

5HA12/ml  St=20cm

j 4HA8 St=25cm
|

A

[

oH—
o—
o

1,70m

A
v

Ferrdillage de la dalle pleine de type console
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I11.7 Calcul de la dalle pleine de la salle machine :

Les Constructeurs précisent pour chacun de leur appareil une charge nominale pour un
nombre de personnes, pour laquelle ils garantissent un fonctionnement normal.

IIL.7.1 Caractéristiques de I’ascenseur :

La dalle machine est une dalle pleine, qui reprend un chargement important par rapport a
celui des dalles de I’étage courant ou terrasse, cela est due au mouvement de I’ascenseur ainsi
qu’a son poids.

La surface de la cabine est 3.04 m? pouvant :

- Charger 8 personnes soit 630 Kg

- avec une vitesse d’entrainement, V=1m/s

- la charge totale que transmet le systeme de levage avec la cabine chargée, est de G =9

tonnes

Notre batiment comprend 02 cages d’ascenseurs identiques, donc, on étudiera une seule cage.

0,151

I

!
0,151 % Zj:

Figure 111.35 : coupe verticale de I’ ascenseur.
111.7.2 Dimensionnement :
. I, h >150_3
t_30501 tZ2 39 " cm

Le RPA99/2003 exige une hauteur hy> 12 cm.
Soit h; = 15 cm.
111.7.3 Calcul des sollicitations :

La dalle repose sur quatre appuis, elle est soumise a une charge localisée, son calcul se
fait a
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I’aide des abaques de PIGEAUD qui fournissent des coefficients qui permettent de calculer
les moments engendrés par ces charges suivant la petite et la grande portée.
» Surface de contact :

uy X vy = (80 x 80)cm?
» Surface d’impacte :
Au niveau du feuillet moyen.
u=1ug+ 2 +hy
v=vy+ 2§+ h

Avec : e : Epaisseur du revétement (e = 0.05cm)
ho = hauteur de la dalle (hy = 15cm)
& =1revétement en béton.
(up X vg) Surface de contact : uy = vg = 80 cm

u=80+ 2(5)+15=105cm

v=80+ 2(5)+15=105cm

TS ST IS TS IS ST ST S

Ix U f"'
/i
Y, h| /N Feuillet
moyen
v
I
) * > Uxv

Figure 111.36 : Répartition de la charge localisée sur la dalle.

Evaluation des moments My et My dus au systeme de levage :
La dalle repose sur 4 cotés, elle est soumise a une charge localisée.
M, =PM,+v-M,)
M,, =P(M,+v-M,)
Avec v :coefficient de poissoi{ v=0 al’ELU.

v=0.2al’ELS.
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M1 et M2 coefficients donnés en fonction de (p, li li) a partir des abaques de PIGEAUD.
x ly

Ly _ 15 _

P=1, = 2025 0.74

E=2 =07 M;=0.08968 et M,=0.0584

li = % = 0.518 ( M; et M2 sont obtenus par interpolation sur les abaques
R .

de PIGEAU)
II1.7.4 Calcul aPELU : v

0

a) Moment dus au systéeme de levage :

Mxl =PM1
Myl =PM2

P=1.35G + 1.5Q = 1.35(90)+1.5(0) = 121.5 Kn

M, = 121.5x 0.08968 = 10.896 Kn.m

My, =121.5 % 0.0584 = 7.0956 Kn.m

b) Moment du au poids propre de la dalle pleine : My, et My,

p= :i = 0.74 — Dalle travaillant dans les deux sens.
y

MxZZMxXQquJ%

MyZ = Hy X MxZ

{ 1, = 0.0634

u, = 0.494

Q, = 135G + 1.50
Q, = [1.35(25 x 0.15 + 20 X 0.05)] x 1 + 1.5 x 1 = 7.91 Kn/ml

M,, = 0.0634 x 7.91 x 1.52 = 1.128 Kn.m

M,, = 0.494 X 1.128 = 0.557 Kn.m

c) Superposition des moments agissant au centre du panneau :
M, =M, +M,, = 1.128 + 10.896 = 12.024 Kn.m

M, = My, + M,, = 0.557 + 7.0956 = 7.652 Kn.m

e Remarque:
Afin de tenir compte des encastrements de la dalle dans les voiles; les moments calculés
seront démunis en leurs affectant un coefficient de 0.85 en travées et de -0.3 aux appuis.
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Sur appuis :
M,, = —0.3M, = —=3.607 Kn.m

M., = —-0.3M, = —2.29 Kn.m
En travée :
M,, = 0.85M, = 10.22 Kn.m

M,, = 0.85M, = 6.504 Kn.m
[11.7.5 Ferraillage de la dalle :

Il se fera pour une bande de 1m de largeur.
C) Sens Xx-X:

» Sur appuis :
M,, 3.607 x 10°

b xd?xf,, 100x130? x 14.2 0.015

U

u=0.015<0.392 - lasection est simplement armée.
p=0.015 - B =0.9925

M, 3.607 x 10°

= = = 0.803 cm?
Bxdxa, 09925x 130 x 348 camn

Asa

Soit 4HA8 = 2.01 cm? avec un espacement S¢=25 cm.
» En travée :

M,, 10.22 x 10°

= = = 0.0425
bxdZxf,, 100x 130%x 14.2

U

u = 0.0425 < 0.392 - la section est simplement armée.

©=00425 > B=0979

M,, 10.22 x 10°

- - =23 cm?
Bxdxa, 0979 x130 x 348 o

Agt

Soit 4HA10 = 3.14 cm? avec un espacement S=25 cm.
d) Sensy-y:

» Sur appuis :

M,, 2.29 x 10°

= = = 0.0095
bxdZxf, 100X 130% x 14.2

U

Calcul des elements
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pu = 0.00.95 < 0.392 - lasection est simplement armée.
pu = 0.0095 - B =0.995

M, 2.29 x 10°

= _ 5
Bxdxa,  0995x130x348 200

Asa =

Soit 4HA8 = 2.01 cm? avec un espacement S=25 cm.

> En travée :

M,, 6.405 x 10°

b xd?xf,. 100 x 130? x 14.2 0.028

U

u=0.028 < 0.392 - lasection est simplement armée.
p = 0.028 - B =0.986

M,, 6.405 x 10°

A, = = = 1.45 cm?
£ = Bxdxa, 0986x 130 x 348 camn

Soit 4HA8 = 2.01 cm? avec un espacement S¢=25 cm.

I11.7.6 Vérification a PELU :
1) Condition de non fragilité : (art B.7.4 BAEL91/1999)

Ly
31,

Amin = po X b X hy X

po: Taux d’acier minimal reglementair dans chaque direction.

po = 0.0008 Pour les HA avec feE400.

1.5

3 -
A =0.0008 x 100 x 15 x %25 = 1.35 cm?

Sens x-X :
> Surappuis: A, =2.01cm? > A4,,, = 1.35cm2} o
> Entravée : A, = 314cm? > A, =135 cm? Condition vérifiée

Sens y-y .
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> Surappuis: Ay, =2.01cm? > A,,;,, = 1.35cm? Condition vérifi
> Entravée : A, =2.01cm? > A4,,, = 1.35cm? ondition veriiiee

2) Diametre minimal des barres : (art A.7.21 BAEL9/1999)

On doit vérifier que ¢ < ¢ maX:ﬂ = 150 =15 mm.
10 10

¢ . Diamétre des armatures longitudinales.

¢ =10mm< ¢ . =15mm. condition Vérifié.

3) Ecartement des barres : (art A8.2.42 BAEL91/1999)

L’écartement des barres d’une méme nappe soumise a un chargement concentrique ne
doit pas dépasser les valeurs suivantes :

» Direction la plus sollicitée : s; < min{2h,25}cm
» Direction perpendiculaire a la plus sollicitée : s¢ < min{3h,33}cm

s; < min{30,25} = 25 cm
—> { s, <min{45,33} =33 cm

Sens xX-X :

> Auxappuis: S, =25<25¢ -
> Entravée: S, =25<25cm Condition vérifiée.

Sensy-y :

> Auxappuis: S, =25<33¢ o
> Entravée: S, = 25 < 33cm Condition vérifiée.

4) Vérification de non poinconnement : (art A 5.2.4.2/BAEL 91/1999)

Aucune armature transversale n’est nécessaire si cette condition est vérifiée :

fc28

Vb
U, : Perimetre de I’aire sur laquelle agit la charge dans le plan du feuillet moyen.

Q. : Charge de calcul a ’ELU.
h : épaisseur de la dalle.

Q, <0.045 X u, X h x

Q, =135G =1215Kn
Yo = 2(u+v) = 2(105+ 105) = 420cm

3
0.045 X 4.2 X 0.15 X 25;;0 = 472.5Kn > Q, = 121.5 Kn Condition vérifiée.

Aucune armature transversale n’est nécessaire.
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CHAPITRE Il Calcul des elements

5) Contrainte tangentielle :

Les efforts sont max au voisinage de la charge.

. , g T .

On doit vérifier que : 1, = ™= < 0.07%4

bd Yb
Qu 121.5

20+l 2(2.025)+1.5

Au milieude U :T,, = = 21.89 Kn

Au milieu de V :T, = Q _ 1215

31,  3(2.025) =20 Kkn

Tymax = 21.89 Kn

S 21.89x103
U7 1000 x130

II1.7.7 Calcul aPELS : v=0.2

a) Moment dus au systeme de levage :
P=G+Q=90Kn

X1 = P(M1+V'M2)
P(M, +v-M,)

< <Z

yl
. =90(0.08968 + 0.2 x 0.0584) = 9.122Kn.m
90(0.0584 + 0.2 x 0.08968) = 6.87Kn.m

M., =9.122 Kn.m

M, = 6.87 Kn.m

b) Moments dus au poids propre de la dalle pleine : My, et My,

p= ;—" =0.74 —  Dalle travaillant dans les deux sens.
y

MxZZ:UxXQqu)%

MyZ = Hy X Mx2

{ w, = 0.0634

u, = 0.494

Qs =G+0Q
Q, =[(25%0.15+ 20 x 0.05)] X 1 + 1 = 4.75 Kn/ml

M,, = 0.0696 X 4.75 X 1.52 = 0.7438 Kn.m

M,, = 0.632 X% 0.7438 = 0.47 Kn.m

=0.168 MPa < 0.07% =1166 MPa................ Condition verifiée.
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c) Superposition des moments agissant au centre du panneau :

M, = M, + M,, = 9.122 + 0.7438 = 9.86 Kn.m

M, = M, + My, = 6.87 + 0.47 = 7.34 Kn.m

d) Correction des moments :
» Sur appuis :
M,, = —-03M, = -296 Kn.m

My, = —-03M, = -2.2Kn.m

ay

> En travée :
M,, = 0.85M, = 838 Kn.m

M,, = 0.85M, = 6.24 Kn.m

111.7.8 Vérification a ’ELS :

1) Contrainte dans le béton :

On doit vérifier que: 6}, <6, =15MPa
Sens x-x:

» Aux appuis :

_100xA, _ 100x2.01

bxd  100x13 =0.154

p=0.154 — {B, = 0.9355, k; = 62.52}

Mgy  _ 2.96x10°

- B,x Agxd  0.9355x 201x130 =121.09 MPa

Ost

5 =0 o 12109
bc T 1T 6252

» Entravée :
_ 100xAg _ 100X3.14 _ () 5 4g
bxd 100 x13
p=0241 — {B; = 0.9215; k, =48.69}
_ Mg o _ 8.38x10° _
Ost = B1x Agxd  0.9215x 314x130 222.78 MPa
Ope = % = % =4.57 MPa < 15MPa — Condition vérifiée.

Calcul des elements

=1.93 MPa < 15MPa — Condition vérifiée.
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Sensy-y :

» Auxappuis :

100 XA 100 x2.01
= 2 = = 0.154
bxd 100 x13

p=0.154 — {B, = 0.9355, k; = 62.52}

Mg 22x108
Ost T B x Agxd 09355 201x130 89.99 MPa
_ o5 _ 89.99 "
Obe =1~ erep 1.44 MPa < 15MPa — Condition vérifiée.
> Entravée:

_ 100xA,; _ 100x2.01
bxd 100x13

p=0.154 — {B, = 09355, k; = 6252}

=0.154

Mss _  6.24x10°

Ost = By x Asxd  0.9355x 201x130 =255.27 MPa
Op =25 = 21 =4,08 MPa < 15MPa — Condition vérifiée

2) Etat limite d’ouvertures des fissurations :

Les fissurations sont considérées comme étant peu nuisibles, alors aucune vérification n’est
nécessaire.

3) Etat limite de déformation:

Dans le cas de dalle rectangulaire appuyée sur 4 cotés on peut se dispenser de veérification

de fleche, si les conditions suivantes sont respectées :

1) L > &
¢, 20M,

2 A 2
bd f,

Avec :

h  : hauteur de dalle.

M : Moment en travée dans la direction Iy

My : Moment isostatique dans la direction de (X —x) pour une bande de largeur égale a 1[m].

Ay : Section d’armature par bande de largeur égale a 1[m]

d :La hauteur utile de la bande.

b :Lalargeur de bande égale a 1m
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2)
Iﬂ = % =0.0625
X L =0.0625 > 0.0375 =-condition vérifiée.
M, 2865 _ 0.0375 l,

20M,  20(3.82)

A
2) L= 2.01 =0,0015
bd 100x13
2_2 g
f, 400
A 2 .. s
a =0.0015 <f— = 0,005 E=condition Vérifiée.
Le calcul de la fleche est inutile.
Conclusion :

Le ferraillage de la dalle de la salle machine est :
s En travée :

Sens x-x: 4HA8  s=25cm

Sens y-y : 4AHA8 s=25 cm
% Sur appuis :

Sens x-x . 4HA8 s=25cm
Sens y-y : 4AHA8 si=25 cm
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CHAPITRE Il Calcul des elements

111.8 calcul de la poutre de chainage :

La poutre de chainage sera calculée comme étant une poutre a une inertie constante
reposant sur deux appuis.

111.8.1Pré dimensionnement de la poutre :

> Hauteur:

1L—5 <h< 1L—0 Avec L=4m porté libre de la poutre.

400

15

<h<% - 26.6 < h < 40 Soit h = 30 cm.

» largeur:

0.4h < b < 0.7h - 12<b <21 Soit b=20cm.

«* Veérification RPA art 7.5 :

h =30 =30cm

b=20=>20cm Condition vérifiée.
h _30_ 1.5< 4
b 20

111.8.2 Détermination des charges revenant a la poutre :

Poids propre de la poutre .................... 02x03%x25=15kN/ml
Poids du mur (double cloison)........................ 2.36(x 3.06 — 0.35) = 6.39 kN/ml
Le poids duplancher .................cooiiiiiiiini, 5.76 x (?) = 1.86 kN/ml
G =9.75kN/ml
Charge d’exploitation .............c.oviiriiiiiiiiiiiiiieeeanns Q = 3,5 KN/m?

++ Combinaison des charges :
» EW:Q, =1.35G + 1.5Q = 15.41kN /ml

> ELS:Q, =G +Q = 11.25kN/ml

111.8.3 Calcul aPELU :

0

Qu=15.41 kN/m

Y V VvV X A 4 A 4 A 4 Y A 4 \ 4 A 4 A

Ra ) ) T Rb
Figure 111.37 : schéma statique a PELU

1) Moment fléchissant :

_QuxI* 1541 x4?
8 8

= 30.82kN/ml
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CHAPITRE Il Calcul des elements

En tenant compte des semis encastrement :
M, = 0.85M, = 26.2kN/ml
M, = —0.3M, = 9.24 kN/ml

2) Effort tranchant:

QX1 262x4
o2 T2
111.8.4 Calcul des armatures :

=30.82 kn.m

1) Armatures longitudinales :
» Entravée:

3 M, _262x10°
T bxd?xf, 200x280%x 14.2

U = 0.117 < 0.392 SSA

uw=0117 = B, = 0.937

M,  262x10°
Bxdxao, 0937x280x 348

Ay = = 2.87cm?.

Ay = 2.87cm?  soit Ay, = 3HA12 = 3.39cm?
> Enappuis :

B M, _9.24x10°
Cbxdixf, 200x2802x 14.2

U = 0.0415<0.392 SSA

1 =0.0415= B, = 0.979

4 M,  9.24x10°
T Bxdxo, 0.937x280x 348

= 0.96 cm?.

Ay, =0.96cm?  soit Ay, = 3HA10 = 2.35 cm?
¢ Veérification de la section minimale du RPA :

Apin = 0.5%b X h = 3cm?

Agop = 339+ 235 =574 cm? > A, = 3cm?

2) Armature transversales :
» Diameétre:

g <min{® , ¢, , =} =mn{085, 121, 2} = 0.85 cm.
Soit ¢, = 8 mm.

On opte comme armature transversales 1 cadre et 1 étrier en @8
A, = 2.01 cm?

» Espacement des armatures :

Selon le BAEL Art :A7.51.22
S, <min{0.9d ,40} = min{25.2 ,40} = 25.2 cm
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Selon le RPA :Art A.7.5.2
3) Zone nodale:

h
S, < min {12 X (pl'Z' 30} = min{14.4,7.5,30}cm

Soit S, =7 cm
4) Zone courante:
h
<-=1
S < > 5cm
Soit S, = 15cm

» La quantité d’armatures :
Selon le RPA 99 (ADDENDA), la quantité d’armatures transversales minimales est
donnée par la formule suivante :
Apin = 0.3%Sb = 0.003 x 15 X 20 = 0.9 cm?

La section d’armature est suffisante.
111.8.5 Vérification a ’ELU :

1) Condition de non fragilité :

28 _ 0,23 x 20 x 28 x 2L = 0.676cm?
fe 400

Aux appuis :  A,=2.35cm’> A, = 0.676 cm?

Amin =0.23xbxd x
} ...Condition Vvérifiée.

> Entravée : A=3.39cm’> A, = 0.0676 cm?
2) Veérification de la contrainte d’adhérence et d’entrainement des barres : Art A.6.1,3/BAEL91

T <Tse =¥, x fi5g

se —

w5 =15 Coefficient de scellement pour les hautes adhérences.

7., =15x2,1=315MPa
T
[ S r——
0,9.d.2y,

u; : Périmetre utile de la barre « i »

— > U, =nr.g$=3x1.2x3.14=11.304cm

. 30.82x103
¢ 0,9x16x113.04

=1.08MPa < 7, = 315MPa —=> Condition vérifié.

3) Influence de I'effort tranchant au niveau des appuis : (Art A.5.1.313/BAEL91)

> Influence sur le béton :
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TuS Tru - 0.4 xf.2g xbx0.9d - 0.4%20x10~1x25%0.9%28 =336 KN
b 1.5

T,=30.82 Kn<T, =336 KN condition vérifiée.

> Influence sur les armatures longitudinales :

L 1.15 Ma
On doit vérifier que Az> . X(Tu+ 0.9xd )

9.24

1.15 M, ,_ 1.15
X(Tu+ ) 0.9%28

fo 09xd ’ ~ 400x10~1

x(30.82 +

A, =2.35cm?>1.94cm?  condition vérifiée.

4) Vérification de la contrainte tangentielle :

T, < T, = min {0.2 ];t/ﬁ 5Mpa} = 3.33Mpa
b

_ Tumax _ 30.82x103

Tw =754 = 200x280 = 0.55MPa

T, < T, condition vérifiée.

5) Ancrage des barres aux appuis :
A T’ELS

L _¢-f. _12x400
° 47, 4x2835

— Ly =42.33cm

On prend Ls = 35cm.

) = 1.94 e,

Les regles du BAEL (Art A.6.1,253/BAEL 91) admettent que I’ancrage d’une barre rectiligne
terminée par un crochet normal est assuré lorsque la longueur de la portée mesurée hors

crochet est au moins égale 0.4Ls pour les aciers HA.
La= 0.4 Ls= 0.4*42.33 = 16.93 cm.
L, =18 cm

111.8.6 Calcul a PELS : Qs=11.25 kN/m

Ra

Figure 111.38 : schéma statique a PELS

1) Moment fléchissant :

Qo x[* 11.25x 4
o7 g 8

= 22.5kN.m

-
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En tenant compte des semis encastrement :
M, = 0.85M, = 19.12kN.m
M, = —0.3M, = 6.75 kN.m

2) Effort tranchant:
Q,x1l 11.25x4
v T T T2
111.8.67Vérification a ’ELS :

=225knm

1.) Vérification des contraintes dans le béton: (Art A.4.5.2/BAEL 91)
La fissuration étant peu nuisible, on vérifie la condition suivante: o, < Gy

Gpe = 0.6 X f 55 = 0.6 X 25 = 15MPa

— Os
Gbe K1

» Aux appuis :

e Contraintes dans le béton :

_ 100xAg _ 100x2.35
bxd 20x28

p=0424 — {B, = 0.901, k; =355}

=0.42

_ Mg _  6.75x10°
Byx Agxd  0.901x 2.35%280

o =113.85 MPa
_ o5 _ 113.85

Ope === = = 3.2 MPa< 15MPa — Condition vérifiée.
K1 355

> En travée :

e Contraintes dans le béton :

_ 100xAg _ 100x3.39
bxd 20x28

p=0.605 — {B, = 0.885; k; = 2848}

=0.605

G. = Mg  _  19.12x10°
S ByxAsxd  0.885x 280x3.39

=227 MPa

227 . f e
Ope = % abryri 8 MPa <15MPa — Condition vérifice.

2.) Etat limite d’ouvertures des fissurations :

Les fissurations sont considérées comme étant peu nuisibles, alors aucune vérification n’est
necessaire.

3) Etat limite de déformation :

Il n’est pas nécessaire de vérifier la fleche si les conditions suivantes sont vérifiées:
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. % > % avec h : hauteur de la section est égale & 35 cm.
L L : portée libre est égale & 442 cm
L ~ 10 M, ' '
A 42 ) .

* adSh A : section des armatures tendues.
B=3 _ 0075 > = =0.0625
L 400 16
h 00752 5 _ o071
L U7 10M,

A 4.2
ok 0.006 SE = 0.0105
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IVV.1 Introduction :

En plus des sollicitations statiques (charges et surcharges), la structure d’un batiment est
soumise & des sollicitations dynamiques dues essentiellement aux actions sismiques.
De ce fait, la détermination de la réponse sismique de la structure est incontournable lors de
I’analyse et de la conception de cette derniére.

Le calcul des forces sismiques est mené suivant trois méthodes :

> Méthode statique équivalente.
> Méthode d’analyse modale spectrale.
> Méthode d’analyse dynamique par accélérogrammes.

V.2 Méthode statique équivalente (RPA99/Art 4.2)
1) Principe :

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

2) Conditions d’application : (RPA99/Art 4.1.2)

La méthode statique équivalente peut étre utilisée dans les conditions suivantes :
a) Le batiment étudié doit étre régulier en plan et en élévation ; avec en plus :
H <65 m pour les zones | ; lla ; I1b.
H <30 m pour la zone III.
b) Le batiment étudié présente une configuration irréguliére, tout en respectant, outre les
Conditions de hauteur énoncées en a), les conditions complémentaires exigées par le RPA
(ART 4.1.2).

+ Remarque :
Notre structure ne satisfait pas la condition (b) car elle dépasse (07) niveaux ou 23meétres

en zone (I1a) pour les groupes d’usages 2, donc :
La méthode statique équivalente n’est pas applicable dans notre cas.

IV.3 Méthode d’analyse modale spectrale (RPA99/Art 4.3)

1) Principe :

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

2) Les hypotheses :

v' Les masses sont supposées concentrées au niveau des nceuds principaux
(nceuds maitres).
v Seuls les déplacements horizontaux des neeuds sont pris en compte.
v' Les planchers et les fondations doivent étre rigides dans leurs plans.
v Le nombre de modes a prendre en compte est tel que la somme des taux de
participation des masses modales atteint au moins 90% de la masse totale.
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IV.4 Modélisation de la structure

Le calcul dynamique est réalisé a I’aide du logiciel ETABS, sur un modéle
tridimensionnel de la structure avec 13 niveaux.
Dans ce modele on ne modélisera que la structure (voiles et portiques), les éléments non

Structuraux ne sont pas modélisés.

1) Description de PETABS :
E :extended.
T :three dimensions.
A : analyses.
B : building.
S : systeme.

L’etabs est un logiciel de calcul et de conception des structures d’ingénierie,
particulierement adapté au batiment et ouvrage de génie civil. Il permet de modéliser
facilement et rapidement tous types de structure.

Il offre de nombreuses possibilités d’analyse des effets statiques et dynamiques. Il facilite
I’interprétation des résultats, en offrant la possibilité de visualiser la déformé du systéme, les
diagrammes des efforts, courbe enveloppes et mode de vibration....

e Les éléments en portique (poteaux-poutres) sont modélisés par des éléments finis de

type < frame>.

e Les voiles et dalles pleines sont modélisés par des éléments de type <«<Shell>>.
e Les planchers sont simulés par des diaphragmes rigides.

2) Rappel :

-Grid line : ligne de grille.
-Joints : nceud.

-Frame : portique

-Elément : élément
-Restraints : degré de liberté
-Loads : charges
-Uniformed loads: charge uniformement repartie.
-Materiels: matériaux
-Concrete: béton

-Steel: fer

-Frame section: coffrage
-Column: poteaux

-Beam: poutres

3) Etapes de modélisation :
a) Introduction de la géométrie du modele.
b) Spécification des propriétés mécanique de I’acier et du béton.
c) Introduction des sections géométriques des éléments.
d) Définition des charges (G,Q).
e) Introduction du spectre de réponse selon le RPA99/2003.
f)  Définition des charges sismiques.
g) Introduction des combinaisons d’actions.
h) Affectation des masses sismiques et inerties massiques.
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i)  Spécification des conditions aux limites (appuis diaphragmes).
j) Exécution de ’analyse et visualisation des résultats.

4) Spectre de réponse :

Le spectre de repense est une courbe permettant d’évaluer la réponse d’un batiment a un
séisme passé ou futur.

Remarque :
» Classification de I’ouvrage :

Notre ouvrages €étant un batiment d’habitation situ¢ a Bejaia (zone Ila) il est classé dans le
groupe d’usage 2.

> Classification du site :

La structure est implantée dans un site de catégorie S3
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Figure 1V.1 : model tridimensionnel

134




Chapitre IV modélisation et vérification RPA

IV.5 Vérification des résultats du logiciel selon le RPA99/2003 :
IV.5.1Introduction :

Avant de passer au ferraillage de la structure, le reglement parasismique algérien exige de
faire des vérifications sur :

-le type de contreventement.

-nombre de modes a considérer dans les calculs.
-Vérification de la participation de la masse modale.
-estimation de la période fondamental.

-Vérification de I’effort tranchant a la base.
-Vérification des déplacements inter étage.

-Vérification du déplacement seconde ordre (I’effet P-A)

IV.5.2 Systéme de contreventement :

L’objet du choix du systéme de contreventement dans les regles et les méthodes de
calcul, se traduit par I’attribution pour chaqu’un des systémes de contreventement d’un
coefficient de comportement R.

Les efforts normaux et horizontaux repris par le systeme de contreventement sont tirés a
partir de PETABS a I’aide de I’option «section cut>>. (Combinaison Ey et E,):

% Charge verticale :
1) Charge verticale reprise par toute la structure : 40597.7 kn

2) Charge verticale reprise par les portiques :

S ection Cutting Line Projected Coordinates

B s

Start Point [z z7az [0 |
End Point |-2.6061 [
Fiezultant Force Location and Angle J
b ! = Angle
[1z.3341 [ETER [ o
Include I Floors [w Beams [ Braces v Columns [ “wfalls [ Famp=s
Integrated Forces '
Right Side Left Side

1 2 = 1 z = |

Farce | -4 E1EE-04 | 2azes | 2EFIEESS | o | o | .
tament | SA0195.03 | 19532 424 | 20955 | o | o | . |
|
Close | |

Figure 1V.2 : Efforts verticaux repris par les portiques

Charge verticale reprise par les portiques : 25738.658 Kn soit 63.39 %
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3) Charge verticale reprise par les voiles :

Section Cutting Line Projected Coordinates

S b
Start Paint |2a.2742 [0
End Paint |-2.60E1 [
Reszultant Force Location and Angle
2 r = Angle
[12.2341 (09137 [ [
Include [ Floors [ Beams [ Brace: [ Columnz [« “alls I Ramps
Integrated Forces
FRight Side Left Side
1 2 = 1 2 =
Force | 3183E-02 | -4 8387 | -14859.041 | o | o | a.
bMoment | -169166.96 | A1279.771 | 27224 | o 0. a.

Close

Figure 1V.3 : Efforts verticaux repris par les voiles

Charge verticale reprise par les voiles : 14859.041 Kn soit 36.6 %

% Charge horizontale :

Sens xx :
1) Charge horizontale reprise par toute la structure: 2561.8071 Kn.

2) Charge sismique reprise par les portiques :

Section Cutting Line Projected Coordinates
s s
Start Paint |z0.5513 o
End Paint |-5.9591 o
Fesultant Force Location and Angle
s e = Angle
|12.29E1 EEE [ 120
Include [ Floors W Beams [ Braces [+ Columns [ ‘walls I~ Ramps
Integrated Forces
Right Side Left Side
1 2 = 1 2 =
Force [ za9.2252 | 6.853E-03 | oo0za5 | o. | o | 0.
tMoment | 01521 | 40616.2803 | EEEEER | o 0. | o.
Close

Figure IV.4 : charge horizontale reprise par les portiques sens x

La charge sismique reprise par les portiques dans le sens xx: 299.2252 soit 11.68%
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3) Charge sismique reprise par les voiles :

S ection Cutting Line Projected Coordinates
= g
Start Point FEEREEE] [O |
End Faint |-4.7448 o
Rezultant Force Location and Angle I
b o = Argle
111.7268 EGIRE o o
Include I Floors [ Beams I Braces [ Columns [« afalls [ FRamps
Integrated Forces I
Right Side Left Side
1 E = 1 E =z |
Force | Z263.3991 | 0.0533 | 0.0271 | o | o | a.
Foment | 0.3032 | 31792.356 | 24607.1433 | o | o | a.
|
Close |

Figure IV.5 : charge horizontale reprise par les voiles sens x

La charge sismique reprise par les voiles dans le sens xx: 2263.3991 soit 88.35 %

Sens yy:
1) Charge horizontale reprise par toute la structure: 2638.3658 Kn.

2) Charge sismique reprise par les portiques :

Section Cutting Line Prajected Coordinates

4 g
Start Paint [2s 39573 = |
End Point [-11.0445 [O
Fezultant Force Location and Angle I
> b = Angle
BEEEE 09137 o 1120
Include [ Floors [w Beams [ Braces v Columns [ walls [ FRamps
Intearated Forces I
Right Side Left Side
1 2 = 1 2 = |
Force | 27063 | 2968876 | 15421626 | o [} 0.
tMoment [ Zag37 7022 | 4175 7raz | 1162622 | o | o | 0.

Close |

Figure IV.6 : charge horizontale reprise par les portiques sens y

La charge sismique reprise par les portiques dans le sens yy: 396.88 soit 15.04%
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3) Charge sismique reprise par les voiles :

Section Cutting Line Projected Coordinates

b N
Start Paint |29 6405 [0
E hd Paint [-4.5928 [o

Resultant Force Location and Angle

- o = Angle
[12 5238 [1.5589 [0 [x]
Include I Floors [ Beams [ Braces [ Columns [» walls I Ramps
Integrated Forces
Right Side Left Side

1 2 = 1 2 =z
Farce | 198008 | 2242 BE74 | 27IBER49 | o o | 0.
Moment | aroesc [ 2Fzs4ois[ 2989179z | o | 0| 0.

Ciose_|

Figure IV.7 : charge horizontale reprise par les voiles sens y

La charge sismique reprise par les voiles dans le sens yy: 2242.5574 soit 84.99 %

Conclusion:

Les voiles reprennent plus de 20% des sollicitations due aux charges verticales et la totalité des
charges horizontales D’apreés le RPA99 modifié 2003 la structure est contreventée par voiles porteurs.
donc le coefficient de comportement R= 3.5.

IV.5.3 Nombre de mode a considérer et participation massique : (art 4.3.4 RPA99/2003)

Pour les structures représentés par des modeles plan dans deux directions orthogonales,
le nombre de mode de vibration a retenir dans chacune des directions d’excitations doit étre
tel que :

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

v Ou que tous les modes ayant une masse modale effective supérieure a 5% de la masse
totale de la structure soient retenus pour la détermination de la réponse totale de la structure.
v Le minimum de mode a retenir est de 03 dans chaque direction considéres.

Remarque :

Le nombre minimal de modes (K) retenir doit étre tel que :

K>3+/N= avecN=13niveaux et Tx<0.2s

N :est le nombre de niveaux au dessus du sol et Ty la période du mode K.
K =3 +/N=10.81

Onprend K >11modes;avec Tk =T;=0.0835s<0.2s
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Edit  View
todal Participating b asz Ratios ﬂ
Mode Period X uy Uz Sumlx SumUy SumUZ R¥

1 0.949699 T0.8220 00000 0.0000 T0.8220 0000 0.0000 00000
2 0.929276 0.0000 T2.3289 0.0000 TO.5220 72.3289 0.0000 99 3186
= 0.816311 0.0398 0.0000 0.0000 F0.6618 72.3289 0.0000 0.0000
4 0.284253 0.0000 13.5015 0.0000 F0.8618 85.8303 0.0000 0.2023
= 0.2657473 14.1506 0.0000 0.0000 84.8124 85.8303 0.0000 0.0000
(1 0.244727 1.8615 0.0000 0.0000 B86.6739 85.8303 0.0000 0.0000
T 0.141528 0.0000 5.4509 0.0000 86.6739 91.2812 0.0000 0.3734
& 0.134197 3.1432 0.0000 0.0000 &9.8171 91.2812 0.0000 0.0000

» a9 0. 118209 2.5845 0.0000 0.0000 924016 91.2812 0.0000 0.0000
10 0.084235 0.0000 29917 0.0000 G2 40116 542729 0.0000 0.0501
i 0.083320 1.5846 0.0000 0.0000 93.9863 542729 0.0000 0.0000
12 0.071144 1.2004 0.0000 0.0000 95.1867 542729 0.0000 0.0000

« | »

4] <« > b

Tableau IV .1 : participation massique

Constatation :

% Le premier mode est un mode de translation suivant Xx.

% Le deuxieme mode est un mode de translation suivant y.

% Le troisieme mode est un mode de rotation.

% Le facteur de la participation massique modale atteint les 90% a partir du 7eme mode
suivant le sens (y-y) et a partir du 9°™ mode suivant le sens (x-x).

% La période fondamentale de la structure est T = 0.92s .

1VV.5.4) Estimation de la péeriode fondamentale de la structure :

Selon le RPA99/2003 (art 4.2.4) la période fondamentale de la structure peut étre estimé
a partir de la formule empirique (4.6) :

T=C, xh,/

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

C, = 0.05 Donné par le tableau (4.6)

h,, : Hauteur mesurée en [m] a partir de la base jusqu’au dernier niveau.

h, = 39.78m

T = 0.05 % 39.78%/4 = 0.791 s
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Vu que le contreventement est assuré par des voiles en béton armé, la période peut étre
également calculée par la formule (4.7)
T = 0.09 X h,/VD
D : est la dimension du batiment mesurée a sa base dans la direction considérée.
% D,=23.15m et D,=13.95m

23.1
39.78

v13.95

Dans notre cas il ya lieu de retenir la plus petite des deux valeurs données par les formule
(4.6) et (4.7) :
T = min{0.791,0.744,0.958 } = 0.744 s

T, = 0.09 x = 0.744s

w
O
~
U_loo

= 0.958s

T, = 0.09 x

Les valeurs de T, calculées a partir des méthodes numériques ne doivent pas dépasser celles
estimées a partir des formules empiriques appropriées de plus de 30 %.

Trpa = 1.3 X 0.744 = 0.97s > Tgraps = 0.92s > La période est vérifiée.

IV.5.5 Vérification de I’effort tranchant a la base :
La force sismique totale V doit étre calculée dans deux directions orthogonales selon la

méthode statique equivalente : _ADQ

|4
R

le RPA nous exige de vérifier que la résultante des forces sismiques a la base « Vi »
obtenue par combinaison des valeurs modales ne doit pas étre inférieure a 80 % de la
résultante des forces sismiques déterminées par la méthode statique équivalente V gatique pOUr
une valeur de la période fondamentale donnée par la formule empirique appropriée.

e Coefficient d’accélération de zone A :

A =0.15 (groupe d’usage 2 ; zone l1a)
e Coefficient de comportement R :

R = 3.5 (structure contreventé par voiles porteurs)
e Poids de la structure W :

poids total de la structure donné par le logiciel ETABS
W =YW, et W, = W+ Wy
B : Coefficient de pondération avec : = 0.2 donné par le tableau (4. 5) du RPA

W = 46071.594 kn
e facteur de qualité Q :

Sa valeur est donnee par la formule : Q =1 + X Py (formule 4 — 4 RPA)

Pq: est la pénalité a retenir selon les critéres de qualité « satisfait ou non ». Sa valeur est
donnée par le tableau suivant :
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Observé ou non

Observé ou non

Tableau IV.2 : Les critéres de facteur de qualité

e Coefficient d’amplification dynamique D :

Il est fonction de la catégorie de site, facteur de correction d’amortissement 1 et de la période

fondamentale de la structure (T).

( 257

D= { 251 (D)3

[ 250 B BxE)

T>3

T,: Période caractéristique, associee a la catégorie du site qui est donnée par le

tableau (Tab .4.7) de RPA 99.
Site meuble = S;= T, =0,5s5

n: Facteur de correction d’amortissement donné par la formule (4-3) comme suit :

_ 7
= 2+¢

E(%):est le pourcentage d’amortissement critique en fonction: Tab (4-2)

Du matériau constitutif : béton armé

De type de structure : portique + voile

£(%)=10%

De I’importance des remplissages : dense
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Dot 7= /i =0.763>0.7;(£ =10%) ........... condition vérifiée.
+
T : période de la structure :
T=0.791s
T, =0.744 s
T, =0.958s
. - Tz 2/3
» Nousavons:0.5s<T (xy) <3s  donc: D, =25%nx(=—)
(xy)

D, = 2.5 x 0.763 X (—= )% = 1.46

o ' N Z7
D, =25 x 0763 x (—2)%s = 1.23

y o= ' Gosg ° =1

Application numérique :
et = 3459.32kn = 0.8V, = 2767.45 kn

e = 267149 kn = 0.8V =2137.19 kn

pLmamiaue  — 3220.86 kn > 0.8V = 2767.45 kn
} Condition vérifiée

pemAe = 3307.79 > 0.8V, = 2137.19 kn

IV.5.6 Vérification des déplacements inter étage : (art 4.43 RPA99/2003)

Le déplacement horizontal a chaque niveau < k > de la structure est calculé comme
suit :

6k =R X 661(
8., . Déplacement d(i aux forces sismiques Fi(y compris I’ effet de torsion).
R : coefficient de comportement (R = 3.5).

Le déplacement relatif au niveau < k > par rapport au niveau < k-1 > est égal a :

Ap= 6y — 6y_1

D’aprés le RPA99 (Art 5.10), les déplacements relatifs latéraux d’un étage par rapport aux
étages qui lui sont adjacents ne doivent pas dépasser 1% de la hauteur d’étage.
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0.0322 | 0.0305 | 3.5 | 0.1127 | 0.1067 | 0.0084 | 0.00625 | 0.0306 ok
0.0298 | 0.0287 | 3.5 | 0.1043 | 0.10045 | 0.0168 | 0.007 | 0.0306 ok
0.0274 | 0.0267 | 3.5 | 0.0959 | 0.09345 | 0.0091 | 0.0077 | 0.0306 ok
0.0248 | 0.0245 | 3.5 | 0.0868 | 0.08575 | 0.0094 | 0.0084 | 0.0306 ok
0.0221 | 0.0221 | 3.5 | 0.07735 | 0.07735 | 0.0105 | 0.0094 | 0.0306 ok
0.0191 | 0.0194 [ 3.5 | 0.0668 | 0.0679 | 0.01045 | 0.01015 | 0.0306 ok
0.0161 | 0.0165 | 3.5 | 0.05635 | 0.05775 | 0.01085 | 0.0105 | 0.0306 ok
0.013 | 0.0135 | 3.5| 0.0455 | 0.04725 | 0.0109 | 0.01085 | 0.0306 ok
0.0099 | 0.0104 | 3.5 | 0.0346 | 0.0364 | 0.0101 | 0.0105 | 0.0306 ok
0.007 | 0.0074 | 3.5| 0.0245 | 0.0259 | 0.0091 | 0.0098 | 0.0306 ok
0.0044 | 0.0046 | 3.5 | 0.0154 | 0.0161 | 0.0077 | 0.0077 | 0.0306 ok
0.0022 | 0.0024 | 3.5 | 0.0077 | 0.0084 | 0.00525 | 0.0059 | 0.0306 ok
0.0007 | 0.0007 | 3.5 | 0.00245 | 0.00245 | 0.00245 | 0.00245 | 0.0306 ok

Tableau IV.3 déplacements inter étage

IV.5.7) Justification vis-a-vis de I’effet P-A : (Art 5.9/RPA99)
Les effets du 2°™ ordre peuvent étre négligés dans le cas des batiments si la condition

suivante est satisfaite a tous les niveaux :

P, X Ay

0= <01

Vie X hy,

P, Poids total de la structure et des charges d’exploitation associés au-dessus du niveau «ks.

V., : Effort tranchant d’étage au niveau « K ».

A, : Déplacement relatif du niveau « k » par rapport au niveau « k-1 ».

h, - Hauteur de I’étage « k ».
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Sens XX :

46071.594 | 0.00245 | 112.875 | 2561.81 | 3.06 | 7839.138 | 0.0143
42829.921 | 0.00525 | 224.85 2530.99 | 3.06 | 7744.829 | 0.029

39588.248 | 0.0077 304.83 3118.14 | 3.06 | 9541.508 | 0.0319
35402.237 | 0.0091 322.16 2976.97 | 3.06 | 9109.52 | 0.0353
31308.185 | 0.0101 316.21 2804.87 | 3.06 | 8528.902 | 0.0368
27222.335 | 0.0109 296.723 | 2599.91 | 3.06 | 7955.724 | 0.0373

23136.485 | 0.01085 | 251.03 2364.75 | 3.06 | 7236.135 | 0.0346
19097.225 | 0.01045 | 199.56 2105.19 | 3.06 | 6441.88 | 0.0309
15065.86 0.0105 158.19 1809.17 | 3.06 | 5536.05 | 0.0285

11043.934 | 0.0094 103.81 1461.75 | 3.06 | 4472.95 | 0.0232

7080.536 0.0091 64.43 1055.04 | 3.06 | 3228.42 | 0.0199
3604.718 0.0168 60.55 627.63 3.06 | 1920.54 | 0.0315
2050.125 0.0084 17.82 389.74 3.06 | 1192.604 | 0.0144

Tableau IV.4 : vérification de I'effet P-A sens X
Sensyy :

46071.594 | 0.00245 | 112.875 | 2638.37 | 3.06 | 8073.41
42829.921 | 0.00595 | 254.83 | 2612.52 | 3.06 | 7994.31 | 0.0318

39588.248 | 0.0077 | 304.82 | 3215.08 | 3.06 | 9838.144 | 0.0309
35402.237 | 0.0098 | 346.94 | 3077.26 | 3.06 | 9416.47 | 0.0368
31308.185 | 0.0105 | 328.73 | 2903.89 | 3.06 | 8885.903 | 0.0369
27222.335 | 0.01085 | 295.36 | 2691.56 | 3.06 | 8236.17 | 0.0358
23136.485 | 0.0105 | 242.93 | 2441.68 | 3.06 | 7471.54 | 0.0325
19097.225 | 0.01015 | 193.836 | 2162.86 | 3.06 | 6618.35 | 0.0292
15065.86 | 0.00945 | 142.37 | 1845.78 | 3.06 | 5648.08 | 0.0252
11043.934 | 0.0084 | 92.769 | 1477.12 | 3.06 | 4519.98 | 0.0205
7080.536 | 0.0077 | 54.52 | 1057.92 | 3.06 | 3237.23 | 0.0168
3604.718 0.007 25.233 | 631.89 | 3.06 | 1933.58 | 0.013

2050.125 | 0.00625 | 12.813 | 396.18 | 3.06 | 1212.31 | 0.0105

Tableau IV.5 : vérification de I'effet P-A sensy

Conclusion : les effets du 2eme ordre peuvent étre négligés.
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1VV.5.8 Vérification de ’excentricité :

XCM YCM XCR YCR Ex Ey 0.05Ly | 0.05Lx

11575 | 12.866 | 11.575 | 12.053 0 0.833 | 1.015 1.16

11575 | 12.866 | 11.575 | 11.888 0 0.978 | 1.015 1.16

11575 | 10.685 | 11.575 | 11.738 0 1.053 | 1.015 1.16

11568 | 10.795 | 11.575 | 11.901 | 0.007 1.1 1.015 1.16

11575 | 10.815 | 11.575 | 11.965 0 11 1.015 1.16

11575 | 10.815 | 11.575 | 11.951 0 1.13 1.015 1.16

11575 | 10.781 | 11.575 | 11.894 0 1.11 1.015 1.16

11575 | 10.675 | 11.575 | 11.810 0 1.13 1.015 1.16

11575 | 10.665 | 11.575 | 11.708 0 1.043 | 1.015 1.16

11575 | 10.601 | 11.575 | 11.592 0 0.99 1.015 1.16

11575 | 11.653 | 11.575 | 11.47 0 0.808 | 1.015 1.16

11575 | 12,533 | 11.575 | 11.368 0 1.16 1.015 1.16

11575 | 14.059 | 11.575 | 11.315 0 2.744 | 1.015 1.16

Tableau IV.6 : vérification de I’excentricité

L’excentricité est vérifiée sur tous les niveaux dans le sens X, sauf le dernier vu qu’il présente
une diminution importante de la surface de son plancher dans le sens y.
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On doit s’assurer que le déplacement maximal que subit la structure vérifie la formule

suivante :
h¢

6max Sf=%

f : Fleche admissibl

e.

h, : Hauteur total du batiment.

Le déplacement maximal est donné par ETABS comme suite:

display=show story response plots

Al Story Forces/Response for Lateral Loads
— —

File

Story Humbe

Stomp 13

Ease
0.00E+00

r

210E-032 1.62E-02

Maximum Story Displacements

2 43E-02

| Storp 13 | 003

Additional Hates for Printed Output

3 24E-02

Display I Done

Figure IV.8 : Déplacement maximal selon x

— — =72
B
Set Stary Hangs
Top Stary STORY132 -
Bottom Story BoSE -
S hows Al

Static Loads/Response Spectra

Caze Ex -

Select Diaphragm

Hames [m)] -

Plat Dizplay Colars

Global #-Direction Calor [0
Global v-Direction Color |

Show

—

—

" Diaphragm Ck Displacement

= Diaphragrm Dirifts

o A @xmum Storg Digplacements

" P axirnum Starye Dirifts

7 Story Shears

7 Story Owerturning Moments

7 Storg Stiffness

Le déplacement maximal au niveau du dernier étage donné par L’Etabs égale a :

0.03 msous Ey.

Smax = 0.03 < f =

39.78

—=0.079m .................

500

condition vérifiée.
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A Story Forces/Response for Lateral Loads
— —

File

Story Mumber

Storp 13

Baze
O.00E+0O0 S813E-02

i Y s

M aximum Story Displacements

Additional Motes For Printed Output

[ Starp 13

Dizplay I

Figure IV.9 : Déplacement maximal selony

Set Story B ange

Top Stanye STORY13 -
Bottom Story BASE -
S o Al

Static Loads/Response Spectra

Case E~* -

Select Diaphragm

Mare [} -

Plot Dizplay Colaors

Gilobal =<-Diirection Colar [
Global r-Direction Color [N
Show
o
—
i Diaphragm Ck Dizplacement
i Driaphragm Cirifts
o ik aximum Story Displacements
 Maximurn Storg Dirifts
£ Story Shears
 Story Owerturning kM oments
i Story Stiffness

Le déplacement maximal au niveau du dernier étage donné par L’Etabs égale a :

0.03 m sous Ey.

Omax = 0.03 < f =00

39.78 _

condition vérifiée.
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V.1 Introduction:

Dans ce chapitre, sont présentés les résultats obtenus de 1’étude dynamique. Ces
résultats présents les sollicitations de la structure sous les différentes charges combinées a
I’action sismique selon les combinaisons d’actions réglementaires dans les ¢léments
structuraux (poutres, poteaux et voiles). Les résultats étalés sont les efforts maximaux pour
chaque élément principal de notre structure.

V.2 les efforts internes pour les poteaux :

V.2.1 Numérotations utilisées pour les poteaux :

Les numérotations et abréviations adoptées pour les poteaux, sont utilisées par le
logiciel de calcul utilisé a savoir le logiciel ETABS en plus de la numérotation des poteaux
nous avons ajoutés des numérotations pour les portiques pour faciliter leurs localisation (voir
figures V.1).

28

7
|
&

9)@ @ ? 9 (%)li )

@@G

Figure V.1 : poteaux et leurs numérotations
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poteaux45x45 (VS, SS2, SS1 et RDC).

- 0.641 -1585.91 -0.326 -35.541
2029.87 -1145.19
Macor -0.955 -0.7 -27.365 -.247
Nmin Mayeor | -915.54 | -0.035 -667.98 -0.026 -160.12 16.284 57.52 16.728
Macor -3.775 -2.744 0.864 0.744
Mamax Neor 6.389 | -1532.63 | 4.604 -1114.83 -44.852 -825.89 -44.786 -616.25
Manmax Neor -8.178 | -1532.63 5.876 -1114.83 -29.602 -1060.49 -806.93 29.56
Nimax Macor - 3.062 -1328.76 2.229 -1432 -0.476 -1039.17 -64.93
1825.54
Macor 2.81 -2.059 -33.186 2.698
Nmin Maeor | -833.18 | 0.278 -607.76 0.203 -132.19 43.892 +51.59 71.611
Macor -7.694 -5.591 2.479 2.049
M amax Neor -13.674 | -1382.09 | -9.859 -1005.8 -97.094 -743.96 -96.967 -552.05
Mamax Neor 13.532 | -1382.09 -9.71 -1005.8 -43.947 -1027.7 +43.817 -742.33
Nimax Macor - 5.255 -1185.63 3.823 -1374.34 -222.014 -088.18 -222.606
1629.04
Macor -3.218 -2.357 -6.587 -6.895
Nmin Maeor | -745.42 | 0.917 -543.62 0.665 -131.68 66.831 41.13 68.043
Macor -12.607 -9.16 4.926 4.128
M amax Neor -18.541 | -1228.04 | -13.375 -893.92 -229.406 -1193.59 228.796 -400.83
Mamax Neor -18.158 | -1070.06 | -13.216 -779.5 227.623 1102.86 227.315 -716.69
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Poteaux40x40 (du 1°" au 4™ étage).

0.027 -1047.66 -1181.46

Macor 0.787 -2.539 2.07 13
Nmin Mayeor | -656.37 | 0.983 -478.58 0.71 -142.55 12.852 9.52 13.993

Macor -12.399 -9.007 23.163 22.219
M 2max Neor -17.98 | -1066.36 | -12.977 -776.23 -119.114 -551.28 -118.696 -398.63
Mamax Neor -18.535 | -928.86 | -13.479 -676.61 -56.708 -869.77 -45.601 -795.57
Nmax Mocor - 6.803 -917.93 4.947 -1018.58 -40.761 -727.47 -42.27

1261.51

Macor -4.731 -3.458 -6.064 -4.821
Nmin Maeor | -573.37 157 -417.97 1.135 -135.33 13.696 -2.89 15.084

Macor -15.365 -11.16 27.315 26.029
M amax Neor -25.244 | -918.27 | -18.234 -668.39 -139.04 -464.92 138.424 -330.67
Mamax Neor -26.437 | -802.39 | -19.218 -584.48 69.308 -722.64 69.068 -472.3
Nimax Macor - 7.766 -793.29 5.645 -859.16 -3.254 -610.75 -28.533

1090.38

Macor -5.054 -3.693 -48.233 -5.427
Nmin Macor -489.5 2.027 -356.73 1.466 130.26 13.312 -16.59 14.852

Macor -17.236 -12.518 28.857 27.33
M max Neor -29.024 | -781.09 | -20.971 -568.46 139.24 -386.13 -138.448 270.54
Mamax Neor -30.595 | -686.96 | -22.235 -500.34 70.354 -608.25 70.101 -407.32
Nimax Macor | -925.66 |  9.069 -673.31 6.591 -728.36 -3.098 -504.67 -5.329

Macor -5.917 -4.321 -51.911 -50.603
Nmin Maeor | -403.58 |  2.908 -294.02 2.101 -123.02 13.766 -27.62 15.589

Macor 21.441 -15.569 33.292 31.255
M amax Neor -33.824 | -652.5 -24.442 -474.74 -135.079 -325.12 -140.73 -228.71
Mamax Neor -36.012 | -580.61 | -26.165 -422.79 74.403 -491.26 74.12 -313.48
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Poteaux 35x35 (du 5°™ au 8°™ étage).

Macor -5.148 -3.756 -38.623 -37.462
Nmin Moeor | -322.26 | 2.321 -234.68 1.68 -113.42 8.133 -35.42 9.479
Macor -16.364 -11.88 23.753 22.059
M 2max Neor -26 -527.31 | -18.793 -383.47 -91.679 -271.62 -90.84 -194.05
Mamax Neor -28.198 | -476.06 | -20.485 -346.54 53.176 -378.09 -53.002 -263.77
Nmax Mayeor | -609.61 |  7.805 -443.12 5.669 -478.97 -34.52 -329.53 -36.294
Macor -6.687 -4.877 9.964 -1.735
Nmin Macor -250.9 2.794 -182.59 2.022 -98.06 7.223 -36.55 8.653
Macor -18.08 -13.121 24.046 15.959
M amax Neor -31.902 | -410.4 -23.061 -298.26 -92.958 -223.28 -91.91 -161.72
Mamax Neor -34.701 | -376.91 | -25.206 -274.25 -58.166 -308.41 -57.939 -195.97
Nimax Maeor | -459.45 | 8.183 -333.76 5.943 -363.41 -29.331 -249.32 -31.372
Macor -6.733 -4.909 -9.945 -8.4
Nmin Maeor | -178.84 | 3.091 -130.01 2.192 -76.35 5.774 -30.46 7.375
Macor -18.733 -13.59 23.694 20.627
M max Neor -33.07 | -302.14 | -24.365 -219.34 -83.053 -171.82 -81.892 -126.48
Mamax Neor -36.558 | -284.48 | -26.549 -206.84 -53.783 -218.18 -53.169 -126.87
Nimax Maeor | -312.17 | 8.856 -226.48 6.431 -249.13 -25.626 -169.61 -27.845
Macor -7.32 -5.333 -10.635 8.926
Nmin Macor -46.65 7.32 -34.46 5.148 -13.83 27.096 -0.84 24.503
Macor -8.268 -5.997 11.227 2.2
M amax Neor -36.447 | -214.67 | -26.338 -155.74 -75.733 -115.51 -74.448 86.94
Mamax Neor -39.943 | -199.55 -29 -144.89 -55.47 -155.43 -52.053 -56.75
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Poteaux 30x30 (du 9°™ au 10°™ étage).

Macor -5.27 -.837 -7.276 -3.531
Nmin Mocor 15.19 3.608 12.83 -2.465 42.02 8.33 50.79 10.318
Macor 0.6 0.445 2.023 1.217
M 2max Neor -23.207 | -125.13 | -16.764 -90.62 -41.176 -58.27 -40.355 -45.07
Mamax Neor -26.05 | -109.26 -18.93 -79.03 -34.75 -88.2 -32.271 11.86
Nimax Maeor | -142.72 | 6.087 103.91 4417 -111.9 -14.532 -83.41 -16.081
Macor -7.365 -5.358 -9.627 -7.858
Nmin Macor 34.88 3.056 24.54 2 2.61 38.223 25.65 12.917
Macor 0.92 0.7 -14.947 2.377
M amax Neor -27.839 | 89.68 -20.11 -65.57 -42.536 -25.34 -41.636 -24.16
Mamax Neor -31.862 | -106.34 | -23.125 -77.94 -42.289 -74.44 -37.864 -26.13
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V.3 Les efforts internes dans les poutres :

G

Figure V.2 : poutres et leurs numérotations.

Nota : on a pris :

Le portique C pour les poutres principales.
Le portique 10 pour les poutres secondaires.
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V.3.1 Les efforts dans les poutres principales :

ELS 5.937 -8.557 -8.44 7.3

ELU 8.211 -11.768 -17.08 9.87
ACC 5.077 -34.822 -49.05 6.81
ELS 11.562 -14.363 -20.33 8.09
ELU 15.956 -19.772 -27.94 10.95
ACC 10.482 -56.273 -77.45 6.94
ELS 14.284 -25.231 -12.82 16.24
ELU 19.712 -34.58 -34.61 22.16
ACC 13.174 -116.628 -87.79 14.69
ELS 16.539 -22.748 -28.49 15.31
ELU 22.826 -31.215 -39.2 20.9
ACC 15.476 -74.35 86.21 12.97
ELS 19.333 -25.693 -32.55 14.82
ELU 26.674 -35.393 -44.8 20.23
ACC 18.627 -82.706 9168 12.24
ELS 21.653 -28.264 -35.81 14.36
ELU 29.87 -38.94 -49.29 19.61
ACC 20.504 -83.398 -93.78 11.74
ELS 20.924 -28.51 -35.18 14.26
ELU 28.24 -39.29 -48.44 19.47
ACC 18.346 -77.742 -80.76 11.64
ELS 19.185 -29.183 -33.82 15.02
ELU 26.492 -40.236 -46.58 20.51
ACC 15.922 -70.459 -65.46 12.46
ELS 20.328 -30.18 -35.2 14.46
ELU 28.078 -41.63 -48.5 19.75
ACC 15.949 -68.398 -63.95 12.19
ELS 21.115 -31.331 -36.45 15.79
ELU 29.187 -43.269 -50.28 21.69
ACC 15.615 -68.256 -61.65 13.89
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V.3.2 Les efforts dans les poutres secondaires :
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ELS 19.887 -38.181 -41.33 41.33
ELU 27.417 -64.514 -56.98 56.98
ACC 17.136 -27.608 -51.1 40,99
ELS 19.981 -27.608 -41.33 41.33
ELU 27.547 -38.05 -56.98 56.98
ACC 17.938 -65.021 -50.2 40.98
ELS 20.084 -28.526 -41.5 415
ELU 27.691 -39.312 -57.2 57.2
ACC 18.316 -65.353 -49.08 41.5
ELS 19.092 -27.484 -39.85 39.85
ELU 26.348 -37.91 -54.98 54.98
ACC 17.977 -66.148 -46.78 39.48
ELS 14.722 -24.587 -32.03 32.03
ELU 20.446 -33.827 -44.42 44.42
ACC 13.644 -64.863 -46.06 31.64
ELS 14.841 -25.446 -32.03 32.03
ELU 20.612 -35.019 -44.42 44.42
ACC 13.686 -61.524 -43.04 31.66
ELS 14.884 -26.251 -32.16 32.6
ELU 20.677 -36.146 -44.6 44.6
ACC 13.991 -58.927 -40.01 31.82
ELS 14.588 -26.293 -31.12 31.12
ELU 20.206 -36.192 -43.03 43.03
ACC 13.98 -52.353 -33.69 30.85
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V.4 Les efforts dans les voiles:

1= o =
VTl
0
Wi Wi Wi
WA
st L S Lo W
A

Figure V.3 : voiles et leurs numérotations
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Nrmax | Macor | -2587.2 2.g32| 18844 2001 240392 | 34575| .1796.33| -33.807
Macor -2.486 -1.786 -18.417 -17.661
Nmin | Macor | -2534.28 5| -1845.2 3773 132568 sg79| 72592 1891
Mscor 5.759 4,142 22.798 21.078
Mamac | Neor 5.1| -2534.28 3.773| -1845.2 34,275 | 240392 -33.807| -1796.33
Manax | Noor 5.759 | -2534.28 4142| -1845.2| -820.054| -2148.9| -819.298| -1541.31
Nmax | Mzcor | -2429.25 8622 | 176871 e345| 225562 34581 | "1680.58 33.014
Mser -6.702 -4.856 -40.037 -38.282
Nmin | Macor | -2376.32 9o00s| 17295 6.611| -1485.08 2976| 675:39 792
Macor 5.46 4.002 196.095 38.72
Manesx | Neor -8.622 | -2429.25 -6.345| -1768.71 -34.581| -2255.6| -33.014| -1680.58
Msmex | Neor -6.702 | -2429.25 -4.856| -1768.71| -445.618| -2013.1| -443.863| -1438.09
Nimar | Mzeor | 597529 -7.009| 169589 5.105| 208817 -49.467 | 1H4449 -48.452
Mscor 16.184 11.797 -28.49 -32.227
Niin | Mzcor | 5595 36 3.805| 161668 2.937| 140109 5.271| 84857 57.271
Mscor -37.003 -5.195 171.953 8.717
Manex | Neor -7.009 | -2275.29 -5.195| -1655.89 57.009 | -1184.4 57.271| -648.57
Mo | Neow | 37003 | 222236 -27.045| -1616.68 394.043| -1440.3| 390.306| -896.62
Nmax | Macor | -2040.37 _1.057| 148462 1.073| 189031 -68.507 | -1174.14 -7.215
Mscor 30.25 22.187 -14.259 -417.563
Nmin | Macor | -1991.83 0.865 | ~1448.66 0.79| 1269.49 s 08| 960-51 57 041
Mscor -5.215 -3.934 95.094 32.98
Mo | Neor -1.257 | -2040.37 -1.073| -1484.62 -68.507 | -1890.3| -69.308| -1400.66
Mamax | Neor -5.215| -1991.83 22.187| -1484.62 455918 | -1305.4| 449.899| -815.79
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180817 5 o79| 181635  ; og| -167358 | g 10a| 101811 7294
Mser -8.043 -5.763 -58.121 -273.07
Non |Mzor| 175063 | 70| 12794 |  g743| 114056 | geea| 49228 | gy 079
Moo 36 -2.703 130.454 41.994
Menax | Ner | 1279 -1808.47|  -1.09| -131535| -62.124| -16736| -62.932| -1237.51
Mimoe | Ner | .8.043| -1808.17| -5.763| -131535| -275.628| -1454.2| -273.07| -1018.11
Nrew | Maor) 1575.79|  -0.804| “114595 | .gg12| -1457.04 | g4.737| 86564 | 6564
Maeo 11.682 8.566 -40.014 -225.422
Nro | Maeor) 1527.26|  0.477| 114595 0.51| 100771 | g373| 42351 | 64101
Moo -7.021 5.167 177.952 42.64
Memo | Ner | .0.894| -1575.79| -0.812| -114595|  63.167| -798.91| -865.64| -865.64
Mono | Ner | 11682 -1575.79|  8.566| -114595| 240.208| -1043.7| -865.64| -661.08
N |Maor| -134357 | g516| 97664 |  .o543| 124018 | g3441| .720.24| -6.398
Macor 24,179 17.601 -29.909 -166.709
Non |Maor| 129504 | 10p| 94068 | 0319 8678 | po3s| 35505 |  g747
Mo -44.523 -32.367 150.379 18.128
Memo | Ner | 0516| -134357| -0543| -976.64|  66.26| -677.14| -64.487| -910.9
Mono | Nor | _44523| -1295.04| -32.367| -040.68| -215.113| -1013.6| -204.227| -691.48
New | Moo | 111054 | 0p99| 80673 |  geag| 102527 | 50445| 58274 | 4619
Msr 45.462 33.041 -9.15 -136.739
Non |Maor | -106588 | 70| 77364 | @77 72181 | 4501| 2859 | 54405
Mo -28.37 -20.632 196.535 27.817
Moo | Ner | 0722| -1065.88|  0677| -773.64| 53513 -555.1| -51.267| -722.99
Moo | Ner | 45462 | -111054| 33.041| -806.73| 196.535| -721.81| -230.918| -556.27
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Nmax MZcor
-879.91 -1.06 -638.63 -0.934 -49.939 -4.582
M3cor
17.793 12.868 -32.017 -91.899
Nmin | Macor -605.54 -565.34 21221
-835.25 0.563 0.577 3.799 52.406
M3cor
-25.765 -18.591 199.08 29.659
MZmax Ncor
-1.06 -879.91 -0.934 -638.63 51.367 | -428.09 52.406 212.21
M max N r
sme © -25.765 -835.25 -18.591 -605.54 -236.261| -645.73 -228.981 -429.86
Nmax | Macor | -647.66 -469.35 -610.04
-1.55 -1.277 -45.233 -335.41 -4.418
M3cor
27.949 20.306 -17.9 -56.614
Nmin | Maor| -602.99 -436.26 -401.45 -133.44
2.626 2.045 4.686 49.274
M3cor
-21.54 -15.827 200.861 22.992
MZmax NCDI’
2.626 -602.99 2.045 -436.26 48.962 | -295.56 49.274 -133.44
M3ma>< NCDI’
27.949 -647.66 20.306 -469.35 232515 |  -471.07 -228.423 -308.94
Nmax | Macor | -406.11 -293.93 -403.18 -187.52
-0.707 -0.613 -38.982 2533
M3CDI’
32.502 23517 -12.576 -176.516
Nmin | Maor| -361.44 -260.84 -232.34 -49.77
-2.332 -1.611 0.471 38.328
M3CDI’
-47.263 -33.85 123.935 16.946
MZmax NCDI’
-2.332 -361.44 -1.611 -260.84 -40.389 |  -370.09 -39.229 -268.28
M3max NCDI’
-47.263 -361.44 -33.85 -260.84 191635 | -289.34 -176.516 -187.52
Nmax MZCDI’ '20272 ‘959
-184.42 2.236 -132.57 1.39 -19.19 2.735
M3CDI’
46.246 33.67 -2.907 -9.088
Nmin MZcor '101.97 -83.01 -6.79
-143.11 -0.003 0.431 2.068 19.773
M3COI’
-33.17 -24.912 104.448 59.294
MZmax NCOI’
2.236 -184.42 1.39 -132.57 21.969 -62.42 -21.387 -147.09
M3max NCOI’
46.246 -184.42 33.67 -132.57 154272 | -120.92 -151.748 71.42
Nmax | Maor | 62.91 -46.73 -75.6
-9.209 -7.096 -21.697 -46.74 9.91
M3COI’
88.822 64.85 27.426 25.635
Nmn | Maor| -21.6 -16.13 771 9.45
16.734 12.339 14.904 6.953
M3CUI’
-140.134 -101.046 9.46 82.509
MZmax NCUI’
16.734 -21.6 12.339 -16.13 30.863 12.74 27.989 15.03
M3max NCUI’
-140.134 -21.6 -101.046 -16.13 -211.553 2455 -171.494 22.26
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Introduction :

Apres I’analyse du logiciel nous allons déterminer les sections d’armatures nécessaires

dans chaque élément.
Notre structure dans sa globalité est constituée de trois types d’éléments structuraux qui sont,

les poutres soumises a la flexion simple dans un plan, les poteaux soumis a la flexion
composée dans les deux plans et les voiles soumis a la flexion composée dans un seul plan

V1.1 Ferraillage des poteaux :

VI1.1.1 Introduction :

Les poteaux sont des éléments structuraux qui ont pour réle la transmission des efforts des poutres
vers la fondation.
Les poteaux sont soumis dans les deux sens aux efforts normaux, aux efforts tranchants et aux
moments fléchissant ; ils sont donc calculés en flexion composé, en tenant compte des
combinaisons suivantes :

e 135G+15Q —> al’ELU.

e G+Q — a I’ELS

e G+Q+E —  RPAO99 révisé 2003.
e 08G=+E —  RPA99 révisé 2003.

Les calculs se font en tenant compte de trois type de sollicitations :

o Effort normal maximal et le moment correspondant.
o Effort normal minimal et le moment correspondant.
. Moment fléchissant maximal et I’effort normal correspondant.

V1.1.2 Recommandations et exigences du RPA99 révise 2003 :

VI1.1.2.1 Armatures longitudinales :
> Les armatures longitudinales doivent étre a haute adhérence, droites et sans crochets.

» Les pourcentages d’armatures recommandés par rapport a la section du béton sont :
- Le pourcentage minimal d’armatures est de 0,8% xbxh (en zone lla)
Poteaux (45x45) : Amin= 0,008 x45x45=16.20 cm?
Poteaux (40x40) : Amin= 0,008 x40x40=12.80 cm?
Poteaux (35x35) : Amin= 0,008x35x35=9.80 cm?
- Le pourcentage maximal en zone de recouvrement est de 6% x bh
Poteaux (45x45) : Amax = 0,06x45x45 = 121.5 cm?
Poteaux (40x40) : Amin= 0,06 x40x40 = 96cm?
Poteaux (35x35) : Amax = 0,06x35x35 = 73.5 cm?
Le pourcentage maximal en zone courante est de 4% xbxh
Poteaux (45x45) : Amax = 0,04x45x45 = 81 cm?
Poteaux (40x40) : Amin = 0,04x40x40 = 64cm?
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Poteaux (35x35) : Amax = 0,04x35x35 =49 cm?

» Le diametre minimal est de 12[mm]

> Lalongueur minimale de recouvrement Lg=40®,  (en zone lla)

> La distance entre les barres longitudinales dont une face ne doit pas dépasser 20 cm en

zone I11.

» Les jonctions par recouvrement doivent étre faites si possible, a 1I’extérieur des zones

nodales.

V1.1.3 Calcul des armatures longitudinales a PELU :

Exposé de la méthode de calcul :

En flexion composée, 1’effort normal est un effort de compression ou de traction et le

moment qu’il engendre est un moment de flexion, ce qui nous conduit & étudier trois cas :

o Section entiérement tendue (SET).
o Section partiellement comprimée (SPC).
o Section entierement comprimée (SEC).

a) Section entiérement tendue :

N : effort normal de traction.

C : centre de pression entre les armatures.

M, _ h
= < (= -
€y Ny —(2 <) "

A=N:ix (g—c+eu)
simU (f—ex(d—c))

€

Vs

Vs

b) Section partiellement comprimée (SPC) :

. M
Calcul de centre de pression : e = v :

u

La section est partiellement comprimée si le centre « C » se trouve

a ’extérieur du segment délimité par les armatures.

(L’effort normal est un effort de traction ou de compression) :

Fu=Aux 22

Vs

Ny }e”
4_

> FsizAsi>< &
Vs

Figure V1.1 : Section entierement tendue

M h
e=—=>--C

N, 2 Ner —>+ p
e — _—
Figure VI.2 :SPC N M. M
— = t - t

Nu

—_— —l —

Ascf

.I.

Ascf

M, As
<N+- ........
A
<t---->
b
N +
Nu —_>_
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Si le centre de pression « C » se trouve a I’intérieur du segment limité par les armatures, 1’effort

normale est un effort de compression : v
—>
M u

_ h I
e = Nu<§—c //<>

Noyau central

o=

Dans ce cas il faut vérifier I’inégalité suivante :

o T

Si:N,(d-c)-M, < [0,337 —0,813th2 foe.
h

Etp & noyau central = SPC.
Avec :

Mg : Moment par rapport au centre de gravité des armatures intérieures.
h h
Mf:Nqu:Nu E—C-Fe :MU+ NU E—C

 085f,,
o

7, =15 et =1 Pour fissuration durable

F,

7, =115 et 6 =0,85 Pour fissuration accidentelle

N, . Effort de compression.
En flexion composée la section d’armatures sera donnée par les relations suivantes:

_ M
M bar
1% cas :

u < u, =0,392 = la Section est simplement armée (SSA).

A = & Avec: o, = L
pdo 2
D’ou la section réelle est :
4
N, i
T — At
1
2éme cas : M

4> 1, = 0,392 = la Section est doublement armée (SDA).
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On calcule:

Mr:ﬂ(bdz fou
AM =M, - M,

Avec :

M, : moment ultime pour une section simplement armée.

M, AM
A= p.do, " (d —C') o,

AM

A = : Avec: o, = T _348Mmpa
id —C 563 Vs

La section réelle d’armature est A, = A™

c) Section entierement comprimée (SEC) :

La section est entierement comprimée si :

e= M, < (E—cj.
N, 2

A=A -

N (d-c)-M, ) (0,337—0,81%jbh2fbc.

p € noyau central = SEC

Ny

I L

Deux situations peuvent se présenter :

1" situation :
. C )
N(d-c)-M, > (0,5——J bh?f, = SDA
h

=A)Oet A)O

Les sections d’armatures sont :

+

—_ —

N

u
(o)

S

p : centre de pression

Figure V1.3 : section entiérement
comprimée

B0 R ok o

R e
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M, (d -05h)bhf,

- (d—C')O'S
N N
As=—Y  0C_ Ao
(o)
s
2°™M situation :

N(d-c)-M, < (o,s—%j b h?f,, = SSA.

=A)0et A =0
Les sections d’armatures sont :

N, —¥xbxhxf,,

A =
GS
N(d-c |]-M
0,357 + ( bh21‘) f
Avec Y= _be
0,8571—(;]

¢+ Calcul des armatures longitudinales :

Le calcul des sections d’acier est résumé dans les tableaux ci dessous :
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poteau de (45x45)cm?

N M Asup | Ainf
Niveau | sens | Comb | cas obs Ferraillage
(kN) | (kNm) [em?] | [em?]
| | 2029.87 | 0.641 | SEC 0 0 Acal =8.04 cm?
Cou | | 91554 | 0.3 | SEC 0 0 | Amin=16.2cm?
3 | 1532.63 | 6.389 | SEC 0 0
XX | | 1585.91 | 0.326 | SEC 0 0
Acc | , | -57.52 |16.728 | SPC 0 175 |4HAIS*8HAIZ
ss2 3 | 825.89 | 44.852 | SEC 0 0
| | 2029.87 | 0.955 | SEC 0 0
Cou | | 91554 | 3.775 | SEC 0 0 (A=17.09cm?)
3 | 1532.63 | 8.178 | SEC 0 0
Yy | | 1585.91 | 27.365 | SEC 0 0
Acc -57.52 | 0.744 | SET | 0.67 | 0.77
3 | 1060.49 | 29.6 | SEC 0 0
| |182554 | 3.062 | sec | o 0 Acal:;' 19
Cou | , | 83318 | 0278 | SEC | o© 0 | Amin=16.2em2
XX 3 | 1382.03 | 13.674 | SEC 0 0
| |1039.17 | 6493 | SEC | O 0
Acc -51.59 | 71.611 | SPC 0 4.96
ss| 3 | 743.96 | 97.094 | SEC 0 0 4HA16+8HA 12
| |1825.54 [2.81 SEC 0 0
Cou | , |83318 |7.694 | sgc 0 0 (A=17.09cm?)
5 |1382.09 13532 | ggc 0 0
Yy | |1039.17 {2698 | sgc 0 0
Acc | , |5159 |2.049 | et | 5o, | 077
5 |1027.7 | 43947 | gec 0 0
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Niveau RDC, 1 et 2°™

ferraillage des éléments

poteaux de (45x45) cm?c—> RDC
Poteaux de (40x40) cm*=—> Niv let 2

N M Asup Ainf
Niveau | sens | Comb | cas obs [em?] [cm?] Ferraillage
(kN) (kNm)
Acal = 14.19
| | 162004 | 5255 | sec 0 0 A2
Cou 0
, | 74542 0.917 SEC 0 P
XX 3 | 122804 | 18541 | SEC 0 0
| | 137434 | 22201 | SPc 0 1.09
Acc | 5 | -4113 68.043 | SPC 0 461 | 4HA16+8HAI2
RDC 3 | 119359 | 22940 | SPC 0 3.05
| | 1629.04 | 3.218 SEC 0 0
Cou 2 745.42 12.607 SEC 0 0 (A= 17.09 cmz)
3 | 12070.06 | 18158 | SEC 0 0
Yy
| | 137434 | 6587 SEC 0 0
Acc | 5 | 4113 4.128 SET 0.26 0.77
3 | 1102.86 | 227.623 | SPC 0 3.6
| 1461.8 0.27 SEC 0 0 Acal =4.52 cm?
Cou | , | 65637 0.983 SEC 0 0 Amin=12.8cm?
3 | 106636 | 17.98 SEC 0 0
XX
| | 188146 | 17.965 | SEC 0 0
Acc 2 -9.52 13.993 SPC 0 1.06 4HA | 6+4HA 4
3 | 55128 | 119.114 | SPC 0 2.2
|
| | 14618 0.787 SEC 0 0
Cou | , | 65637 | 12399 | SEC 0 0 (A=14.19cm?)
3 | 92886 | 18535 | SEC 0 0
104
| | 188146 | 2.070 SEC 0 0
Acc | 5 | 952 22219 | SPC 0 1.62
3 | 869.77 | 56708 | SEC 0 0
| | 126151 | 6803 | sec 0 0 A‘a('::q';‘”
Cou | , | 57337 | 157 | SEC 0 0 | Amin=12.8cm2
3 | 91827 | 25249 | skC 0 0
XX
| | 101858 | 40761 | sEC 0 0
Acc | 5 | 13535 | 13.696 | SEC 0 0
) 3 | 46492 | 139.04 | spC 0 476 [SanAl6+4HALS
| | 126151 [4731 SEC 0 0
57337 | 15.365 0
Cou | 5 SEC 0 (A=14.19cm?)
, | 80239 [26437 SEC o 0
Yy
, | 101858 |6.064 SEC o 0
Acc |, 13535 [27315 spc o 0.09
, |72264 [ 69.308 e o 0
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Niveau 3,4 et 5

poteaux de (40x40) cm™==> Niv 3 et 4

ferraillage des éléments

Poteaux de (35x35) cm"=—> Niv 5

N M Asup Ainf
Niveau | sens | Comb | cas obs Ferraillage
(kN) (kNm) [cm?] | [em?]
| | 109038 | 7.766 | SEC 0 0 | Acal=14.19 cm2
0
Cou 2 489.5 20.27 SEC 0 Amin=12.8cm2
XX 3 781.09 29.024 | SEC 0 0
I 859.16 3.254 | SEC 0 0
Acc 2 130.26 13.312 | SEC 0 0
3 3 386.13 139.24 | SPC 0 5.6 4HA16+4HAI4
| 1090.38 5.054 SEC 0 0
Cou | 5 | 4895 | 17.236 | SEC 0 0 (A=14.19cm?)
3 686.96 30.595 | SEC 0 0
Yy
| 859.16 48.233 | SEC 0 0
Acc | . | 13026 | 28.857 | SPC 0 0.27
3 608.25 70.354 | SEC 0 0
| | 925.66 | 9.069 | SEC 0 0 | Acal = 16.09cm?
Cou | 5 | 403.58 | 2.908 | SEC 0 0 Amin=12.8cm?
3 652.5 33.824 | SEC 0 0
XX
| 728.36 3.098 SEC 0 0
Acc 2 123.02 13.766 | SEC 0 0
3 | 32512 |135079| SPC | © 5.91 8HAI6
4
| 925.66 5.917 SEC 0 0
Cou | , | 40358 | 21.441 | SEC 0 0 (A=16.09cm?)
3 580.61 36.012 | SEC 0 0
Yy
| 728.36 51.911 | SEC 0 0
Acc 2 123.02 33.292 | SPC 0 0.67
3 491.26 74.4 SEC 0 0
| | 76429 | 6705 | sec | o 0 | Acal= 12.31 cm2
Cou | , | 32226 | 2321 | sEC | © 0 Amin=9.8cm2
3 527.31 26 SEC 0 0
XX
I 600.57 1.962 SEC 0 0
Acc 2 113.42 8.133 SEC 0 0
s 3 271.62 91.679 | SPC 0 4.45 AHA16+4HA 16
L 76429 [s148 e | [0
322.26 16.364 0
Cou | 5 SEC | o (A=14.19cm?)
3 476.06 28.198 SEC 0 0
Yy
L 60057 [38623 | ¢ | [0
Acc |, |11342 [23753 | gpc | = [039
3 378.09 53.176 SEC 0 0
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Niveau 6, 7 et 8

poteaux de (35x35) cm?

ferraillage des éléments

N M Asup | Ainf
Niveau | sens | Comb | cas obs Ferraillage
kN) | (kNm) [em?] | [cm?]
| | 609.61 | 7.805 | SEC | 0 0 Acal:;' 19
Cou | | 2509 | 2794 | sEC | © 0 | Amin=9.8cm2
XX 3| 4104 |31.902| SEC | © 0
| | 47897 | 3452 | SEC | © 0
Acc | 5 | 9806 | 7223 [SEC| 0 |O
6 3| 22328 | 92.958 | SPC | © 509 |4HA16+4HAI4
| | 609.61 | 6.687 | SEC | © 0
Cou | 7 | 2509 18.08 | SEC 0 0 (A=14.19cm?)
yy 3 | 37691 |34.701 | SEC | © 0
| | 47897 | 9.964 | SEC | © 0
Acc | , | 98.06 |24.046| SPC | O 0.61
3 | 30841 [58.166| sPc| o | 095
Acal =14.19
| | 459.45 | 8.183 | SEC | 0 0 -
Cou | 5 | 17884 | 3.091 [ SEC | O 0 | Amin=9.8cm2
XX 3 | 302.14 | 33.707 | SEC | © 0
| | 363.14 | 29.331| SEC | © 0
Acc |, | 7635 | 5774 | sEC| © 0
7 3 | 171.82 [ 83.058 | SPC | 0 | 476 |4HA16+4HAI4
| | 459.45 | 6733 | SEC | © 0
Cou | 5 | 178.84 [ 18733 [ SEC | 0 0 (A=14.19cm?)
3 | 284.48 | 36.558 | SEC | © 0
Yy | | 363.41 | 9945 | SEC | © 0
Acc 7635 |22.694| SPC| o | 078
3 | 218.18 | 53.783 | SPC | © 1.62
| | 31217 | 8856 | sec | o 0 Acal:;'”
Cou | ) | 4665 | 732 | sEC | o0 0 | Amin=9.8cm2
XX 3 | 21467 | 36447 [ spc | o | 038
| | 249.13 | 25.626 | SEC |0 0
Acc 13.83 | 27.096 | SPC 1.82
8 3 | 11551 | 75.733 | spc 476 | AHA16+4HA 14
L 131217 732 [sec| , [0
Cou | , [4667 |[8268 | spc | , [003 (A=14.19em?)
, |19955 [39943 [ gpc | |00
YY | |24913 [10.635 [ sgc | , [0
Acc |, |1383 [11227 [spc | , [069
, |15543 [5547 [spc | , |[252
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Niveau 9 et 10

ferraillage des éléments

poteaux de (30x30) cm?

N M Asup | Ainf
Niveau | sens | Comb | cas obs Ferraillage
(kN) | (kNm) [em?] | [em?]
lea n . 0 0 Acal = 9.05
| 64.05 5.5 SEC cm2
Cou
5 | 1519 | 3.608 [ SPC | 0 0.62 | Amin=7.2em2
XX 3 | 12513 [ 23207 | SPC | © 0.75
| 133.87 | 13.848 | SEC 0 0
Acc | 5 | 50.79 | 10318 | SPC | © 1.63
9 3 58.27 41.176 | SPC 0 3.2 8HAI2
| 164.05 5.27 SEC 0 0
Cou | o | -1519 | 06 | SET | 0.15 [ 0.29 (A=9.05cm?)
3 109.26 | 26.08 | SPC 0 1.32
)44
| 133.87 | 7.276 | SEC 0 0
Acc | 5 | 5079 | 1.217 | SET | 051 | 0.71
3 88.2 34.75 | SPC 0 2.18
Vo) S Acal = 9.05
| . 6.08 SEC 0 cm2
Cou . -
2 | -34.88 | 3.056 | SET | 0.15 | 0.85 | Amin=7.2cm?2
XX 3 89.68 27.839 | SPC 0 1.8
| 111.9 14.532 | SEC 0 0
Acc 2 -25.65 | 12.917 | SPC 0 1.53
10 3| 2534 |42536|SPC| O 329 |gHAI2
| 142.72 | 7.365 | SEC 0 0
Cou | 7 | -3488 | 0.92 | SET | 0.4 0.61 (A=9.05cm?)
3 106.34 | 31.862 | SPC 0 2.06
YY | 111.9 9.627 | SEC 0 0
Acc -25.65 2.377 | SET 0.08 0.56
3 74.44 | 42.289 | SPC 0 3.11
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V1.1.4 Armatures transversales :(art7.4.2.2 RPA 99 modifié 2003)

Les armatures transversales sont disposées de maniere a empécher tout mouvement des aciers
longitudinaux vers les parois du poteau, leur but essentiel

e Empécher le déplacement transversal du béton
e Reprendre les efforts tranchants sollicitant les poteaux aux cisaillements

Les armatures transversales sont disposées dans les plans perpendiculaires a 1’axe
longitudinal.

V1.1.4.1 Diameétre des armatures transversales : BAEL Art A8.1.3

Le diamétre des armatures transversales est au moins egal a la valeur normalisée la plus
proche du tiers (1/3) du diamétre des armatures longitudinales qu'elles maintiennent.

o _ 12
<pt=T=?=4mm—>gat=8mm

Les armatures longitudinales des poteaux seront encadrées par deux cadre en HAS,
Donc A, = 2.01cm?

V1.1.4.2 Espacement des armatures transversales :

¢ Selon le BAEL 91 Art A8.1.3
S¢ < min{15¢™"; 40cm; (a + 10)cm}
S; < min{15 x 1.2;40cm; (30 + 10)cm}

S; <18cm  Soit S; =15cm

* Selon le RPA 99 version 2003 Art7.4.2.2

Ae _ paXTy
Se  hyXfe

t : Espacement des armatures transversales

h, : Hauteur totale de la section brute.

fe : Contrainte limite élastique de 1’acier.

pq - Coefficient correcteur qui tient compte du mode fragile de la rupture par effort tranchant.

25 si Ag=5
Pa = {3.75 si Ay <5

Calcul de I’élancement Ag . BAEL91 Art:B84.1
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L
_
2y =

Avec : Lg : longueur de flambement L, = 0.707 L,

i : Rayon de giration i = é

Poteaux 45x45 (SS1, SS2 , RDC)

. b X h3 045 % 0.453
12 12

 0.0034
"= 102025

Ly = 0.707 x 3.06 = 2.163 m

= 0.0034 m* s = 0.45 x 0.45 = 0.2025m?

=0.129 m

. _Lf_2.163_1677
9 0129

Ag>5 = p, =25
Poteaux 45x45 (vide sanitaire) : [l = 1.2 m

. _Lf_o.85_653
9§ 013

Ag>5 = p, =25
T,, : L effort tranchant max T, = 124.36 kN

hy X f, 45 x 400 x 1071
= X =
T, xT, "t 2.5 x 124.36

2.01 =11.63 cm

¢ Selon le RPA99 version 2003 Art7.4.2.2
La valeur maximum de I’espacement des armatures transversales est fixée comme suit :

Dans la zone nodale :

S; < min{10p™™, 15cm} = min{12,15} cm
S <12cm

Dans la zone courante :

S, < 15" =15 x 1.2 = 18cm
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S¢ <18 cm
Conclusion :
On adopte : S, = 10cm  en zone nodale

S; =14 cm  enzone courante
V1.1.4.3 Quantité d’armatures transversales minimales du RPA :
Pour 4, > 5 la quantité des armatures transversales est données comme sulit :

AT = 0.3%S, X b

Poteaux (45x45) : AT#™ = 0.003 x 14 x 45 = 1.89 < A4 = 2.01cm?  condition vérifiée
Poteaux (40x40) : A" = 0.003 x 14 x 40 = 1.68 < A,q = 2.01cm?  condition vérifiée
Poteaux (35x35) : A7 = 0.003 X 14 x 35 = 1.47 < Ayy = 2.01cm?  condition vérifiée
Poteaux (30%30) : AT#" = 0.003 x 14 x 30 = 1.26 < A,q = 2.01cm?  condition vérifiée
Longueur de recouvrement :
Pourle ¢20 =>L = 40¢, = 40 X 1.6 = 64 cm
Pourle ¢p14 => L = 40¢p, = 40 X 1.4 = 56 cm
Pour le 12 => L = 40¢; = 40 x 1.2 = 48cm

Remarque :

La zone nodale est trés sensible aux séismes pour cela on annexe des armatures en U
superposées (avec alternances d’orientation) afin de la consolider et ainsi, la rendre moins
fragile.

> Détermination de la zone nodale :

Poteaux (45x 45) cm?: h'
h' = max (% ,hy ,b; ,60 cm) = max (? , 45 ; 45 ; 60) = 60cm y\

h
Poteaux (40x 40) cm?: v

h' = max (% ,hq1 by ,60 cm) = max (% ,40 ;40 ; 60) = 60cm

hl

Poteaux (35x 35) cm’:

306

h’=max(%;h1;b1;60)=max(7;35;35;60)=600m

Poteaux (30x 30) cm’:

h’:max(%;hl;bl;60):max(%;30;30;60):600m

Remarque
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Le cadre d’armature transversale doit étre disposé a 5 cm au plus du nu d’appui.

VI1.1.5 Vérification a ’ELS :
a) Etat limite de compression de béton

La vérification de nos poteaux a I’ELS consiste a démontrer que les contraintes maximales
dans le béton g;,. et dans les aciers g, sont au plus égales aux contraintes admissibles a;,.
et og; -

Le calcul des contraintes du béton et d’acier se fera dans les deux directions x-X et y-y

% Section partiellement comprimée :

_____________________________________ —_—
CpA A 7'y

L

S S Ve
Y S e L N ]
AS

Yser SN

hdd Ly MW

Position de centre de pression.

e Y,: estladistance de ’axe neutre au centre de pression C, comptée positivement avec
effort normal Ng de compression.
e L : distance du centre de pression (Cp) a la fibre la plus comprimée

. L<0 sie, >d (C, a I'extérieur de la section ).

Si Nser>0:>
L>0 sie, <d (C, a l'iterieur de la section ).

L<0=>-L:eA—d=>L:d-eA

L>0=L=ep—d

yser= y.+L

M h
tel que: ea=—= +|d—— |
q A N ( 2)

ser
En écrivant le bilan des efforts appliqués a la section on montre que Y. est solution de :<<>
Y. +pY, +q=0

Avec :
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_ g2 _90A(L-C) +90A5 (d-1)
b b
q=—2L° _90A(L-C) +90AS (d—L)?
b b
La solution de 1I’équation est donnée par la méthode suivante :
3
Oncalcul : A=qg* +4i.
27

. 3 (3 . P
e Si A(0O=on calcul anrs:COS(p=—\/:. puis a:\/:
2p\|p| 3

Apres on choisit une solution qui convient parmi les trois suivantes :
1)y, =acos (p(gj.
3
_ N
2)y. =a cos(g +120j .

)Yy, = acos(% + 240)
Si A) 0 =alors il faut calculer
t:O,S(\/K—a)

1

P
3xz
D’apres le BAEL, il nous permet d’appliquer au béton armé les formules de la résistance des
matériaux établis pour des corps homogénéise.

Z:t§ :>YC =7-

e Le moment d’inertie de la section est donné par rapport a I’axe neutre :

| = gygﬂ +15[AS (d= Yo P+ Ay —C )2]

Y S Y S
. A
nA,
\
X o _ Mgl Al X_
V,
nA,
vY__1___ \ 4
I A [ A
A
—
b

Section homogénéisée de béton.
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La section rendue homogene c’est a dire la section obtenue en négligeant le béton tendu et
en amplifiant quinze fois la section des armatures.

N ) . .
Nous avons alors : K= %yC (représente la pente K des diagrammes des contraintes).

Les contraintes sont données comme suite avec n=15.
Il faut vérifier o,(Gwc

O-bc = Kyser

o, =nK(d -y, ) avecn=15,

¢ Vérification d’une section entiérement comprimée :
e On calcul I’air de la section homogéne totale :S = bh + 15(4 + A3)
e On détermine la position du centre de gravité

AL X (0.5h — d") — Ay(d — 0.5h)

Xg =15 bh + 15(A, + AL)

e On calcul I’inertie de la section homogene totale :

b x h3

I'=—5—+bxhxXZ+[A(0.5h~ d' ~X5)* ~ Ag(d — 0.5h + X;)?]

e Les contraintes dans le béton sont :

h
N, No(es—Xo)Gg — Xo)
Tsup =5 ;

h
N Ns(es _XG)(f_XG)
inf =5 1

Remarque

Si les contraintes sont négatives on refait le calcul avec une section partiellement comprimée.

Les contraintes obtenues sont :

oy, - Contrainte max dans la fibre supérieure du béton.
0, . Contrainte max dans les aciers supérieure.

op,; - Contrainte max dans la fibre inférieure du béton.

0y, - Contrainte max dans les aciers inférieure.

Le calcul des contraintes est résumé dans les tableaux suivants :
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14776 | 0.467 | 53 |80.1] 795 | 53 | 15 [348] ok

AHAIG | x.x [ 667.98 | 0.026 | 3 |455| 451 | 3 | 15 [348] ok
45x45| 7 1114.83] 4604 | 53 [789| 722 | 48 | 15 [348| ok
i 14776 | 07 | 54 |80.3]793 |53 | 15 (348 ok

y-y | 667.18 | 2744 | 3.2 [47.2| 432 2.9 | 15 [348| ok
1114835876 | 5.4 |79.8| 71.3 | 47 | 15 [348] ok

1047.66| 3.695 | 6.2 |92.6| 853 | 5.7 | 15 |348] ok

AHALG | w.x | 47858 | 0.71 | 2.8 [41.3]39.9 | 2.7 | 15 [348] ok
40x40| 776.23 |12.977| 5.4 | 78.8| 53 | 3.4 | 15 |348] ok
A 1047.66| 2539 | 6.1 |91.5|86.4 | 5.7 | 15 |348] ok

y-y| 47858 | 9 | 34 496|317 2 | 15 [348] ok

676.61 |13.479| 4.8 |70.8] 441 28 | 15 [348] ok

555.76 | 4872 | 45 |66.6|53.6 | 35 | 15 348 ok

AHALG | x.x [ 23468 | 1.68 | 1.9 |27.6] 23 | 15 | 15 [348] ok
35x35| 527.31 [18.793| 5.8 |82.8] 30.8 | 1.8 | 15 [348] ok
AL 555.76 | 3.756 | 4.4 |65.1| 54.7 | 36 | 15 |348| ok

y-y | 23468 | 11.88 | 3 |41.7] 89 | 0.4 | 15 [348] ok

346.54 [20.485| 4.7 |65.7] 9 | 03| 15 [348] ok

1186 | 4 |19 [268| 88 [ 05| 15 [348] ok

x-x| 12.83 [ 2465 07 | 9 [131] 0 | 15 [348] ok

30x30 | 2HAL2 90.62 |16.764| 5.1 |615| 854 | 0 | 15 |348| ok
1186 | 3837 | 1.9 [264| 9.1 | 05 | 15 [348] ok

y-y| 12.83 [ 0445| 02 | 29| 09 | 0 | 15 [348] ok

79.03 [ 1893 | 5.7 |66.9(121.7] 0 | 15 [348] ok
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b) Vérification des contraintes tangentielles Art 7.4.3.2 RPA99 version 2003

La contrainte de cisaillement conventionnelle de calcul dans le béton sous combinaison
sismique doit étre inferieure ou égale a la valeur limite suivante :

Ty = Pa X fes
OnaAdy, >5 doncpg = 0.075
T, = 0.075 x 25 = 1.875 MPa

¢ Poteaux (45x45)

T, _ 124.31x103

= = 0.649 MPa
bxd 450425

Sensxx: 1, =

T, 118.11x103
Sensyy:1t, =——=———=0.617 MPa
bxd 450%425

¢ Poteaux (40x40)

T, 50.34x103
Sensxx: T, =——=——"—

= = 0.335 MPa
bxd 400%375

T, 90.45x103
Sensyy:1, =——=———=0.603 MPa
bxd 400x%375

¢ Poteaux (35x35)

T, 38.06x103
Sensxx: T, =—=—-—-

= = = 0.334 MPa
bxd 350%x325

T, 61.07x103
Sensyy:t, =——=————=0.536 MPa
bxd 350%325

¢ Poteaux (30x30)

T, _ 29.73x103

= = 0.36 MPa
bxd  300X275

Sensxx: 1, =

T, 28.33x103
Sensyy:t, =——==—"——=0.34MPa
bxd 300%x275

Conclusion :
Les contraintes tangentielles sont vérifiees.

c) Condition de non fragilité :

La sollicitation provocant la fissuration du béton de la section supposée non armée et non fissurée
doit entrainer dans les aciers tendus de la section réelle une contrainte au plus égale a la limite

élastique f,

La section des armatures longitudinales doit vérifier la condition suivante :
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Aadopté > Amin =0.23 :

e

Poteaux (45x45) :

bxd x f {es —0.455dj

e, —0.185d

combinaison NS M, & A min Aadopte
(kN) | (kN.m) | (cm) (cm?) | (cm?)
Nree Mz | 111483 | 5876 | 052 578 | 17.09
Poteaux (40x40):
combinaison NS M, € A rin Asdopte
(kN) | (kNm) | (em) | (em?) | (om?)
Neo > Mo | 27623 | 12077 | 167|516 | 1419
Poteaux (35x35):
combinaison NS M, € A rin Augopts
(kN) (kNm) (cm) (sz) (sz)
Nro > M. | 55731 | 18703 | 338 | 578 | 14.10
Poteaux (30x30):
combinaison NS M, € A rin Augopts
(kN) | (kN.m) | (em) | (@m?) | (em?)
Niae Mz | 1156 4 337 | 514 | 905
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V1.2 Ferraillage des poutres :
V1.2.1 Introduction :

Les poutres sont des éléments non exposées aux intempeéries et sollicitées par des
moments de flexion et des efforts tranchants.

Leur calcul se fera en flexion simple avec les sollicitations les plus défavorables dans chaque
élément en considérant la fissuration comme étant peu nuisible.

1.35G+1.5Q (ELU)

G+Q (ELS)

G+Q+E  (ACC)
0.8G+E (ACC)

VI .2 .2 Recommandations du RPA99 :

V1.2.2.1 Armatures longitudinales

D’apres le (RPA 99/Art7.5.2), les armatures longitudinales doivent étre a haute
adhérence, droites et sans crochets. Leur pourcentage en zone sismique Ila est limité par :

% Le pourcentage total minimum des aciers longitudinaux sur toute la longueur de la
poutre est de 0,5% en toute section.
- Poutres principales (30x45) : Amin = 0.005 x 30 x 45 = 6.75 cm®.
- Poutres secondaires (30x35) : Amin = 0.005 x 30 x 35 = 5.25 cm?.

®,

% Le pourcentage total maximum des aciers longitudinaux est de :
4% en zone courante.
6% en zone de recouvrement.
- Poutres principales (30x 45) :
Anmax = 0.04 x 30 x 45 = 54 cm? (en zone courante)
Anmax = 0.06 x 30 x 45 = 81 cm? (en zone de recouvrement)

- Poutres secondaires : (30x35)
Amax = 0.04x30%35 = 42cm? (en zone courante)
Amax = 0.06%25%30 = 63cm? (en zone de recouvrement).

% Les poutres supportant de faibles charges verticales et sollicitées principalement
par les forces latérales sismiques doivent avoir des armatures symétriques avec une
section en travée au moins égale a la moitié de la section sur appui.

La longueur minimale de recouvrement est de 40¢ en zone lla.
L’ancrage des armatures longitudinales supérieures et inférieur dans les poteaux de

rive et d’angle doit étre effectué avec des crochets a 90°.

Les cadres du nceud disposés comme armatures transversales des poteaux, sont
constitués de 2 U superposés formant un carré ou un rectangle (la ou les
circonstances s’y prétent, des cadres traditionnels peuvent également étre utilisés).

7/ K/
X X4

>

K/
*
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R/
L X4

Les directions de recouvrement de ces U doivent étre alternées. Néanmoins, il
faudra veiller a ce qu'au moins un cété ferme des U d'un cadre soit disposé de
sorte a s'opposer & la poussée au vide des crochets droits des armatures
longitudinales des poutres.

On doit avoir un espacement maximum de 10cm entre deux cadres et un minimum
de trois cadres par nceud.

VI .2 .2.2 Armatures transversales :

X/
L X4

*
L X4

Avec: @

La quantité d'armatures transversales minimales est donnée par :
A= 0.003. StXb

L’espacement maximum entre les armatures transversales est de :

— S¢=min (2 ,12<I)minj en zone nodale.

h
— S; <— enzone de recouvrement.
2

. - Le plus petit diameétre utilise pour les armatures longitudinales .

- Les premiéres armatures transversales doivent étre disposée a 5¢cm au plus du nu de
I’appui ou de I’encastrement.

V1.2.3 calcul des armatures longitudinales :

Les poutres sont ferraillées en flexion simple. Elles sont calculées en travées puis aux
appuis sous les sollicitations les plus défavorables.

Soit :

A, : Section d’acier inférieure tendue ou bien la moins comprimee selon le cas.

A, : Section d’acier supérieure la plus comprimee.

M, : moment de flexion.

Moment réduit :

—_ Mu
M= bxd>X fi,
Avec fpy = % =14.2MPa et yp=1.5
b
» Sip <y =0392 = la section est simplement armée (SSA) ; la section d’acier
nécessaire sera
4 4
. _ My : :
donnée par la formule : A = el 1 h id___AN
1 1
| I
Ast
UN i L
“---»
b

Fia V1.4 :section simplement armée
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» Si p>pe=0.392 = lasection est doublement armée (SDA) ; dans ce cas nous allons

procédé comme suit :
Calcul de M¢; My =pxb xd2Xf,, et AM=M,— M
Avec M, : moment sollicitant.
M, : moment limite pour qu’une section soit simplement armée.

La section d’acier nécessaire sera donnée par la formule :

M, AM
Ast = - + ,
ﬁ€ XdX ogt (d—c) Xogst

(en traction)

Ay = & (en compression) et o5t = fe/ys
(d—c) ost
T1I¢e T T
M, - 1 M AM_ 1 ——
( d  _ ( h {v ; L d-c
ASt AStf, i AStA i
— Ic 1 e :
o
Fig.VL5 : schéma de calcul en flexion simple
e Tableau récapitulatif des contraintes selon les situations :
Tb s 0 feospmpal  foupmpal fempay Ost[MPA]
Situation
durable 1.5 1.15 1 25 14.2 400 348
Situation
accidentelle
1.15 1 0.85 25 18.47 400 400

Contrainte en situation accidentelle et courante
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VI 2.4 Exemple de ferraillage :

Les portiques que nous allons ferrailler sont le portique C pour les poutres principales et

le portique 10 pour les poutres secondaires

ferraillages des éléments

Le ferraillage se fera pour une poutre a chaque niveau dans les deux direction:

» Poutres principales (30x45) :

Nous avons tiré les efforts du fichier résultats dans le chapitre précédent :

Ferraillage en travee :

ferraillage en travées des poutres principales

Niv

P NWRUOo N oo S

Py
)
@)

SS1
SS2

COMB

ACC
ACC
ACC
ACC
ACC
ACC
ACC
ACC
ACC
ACC
ACC
ACC
ACC

Mmax

26.213
28.935
29.387
29.187
28.078
26.492
28.24
29.87
26.674
22.826
19.712
15.956
8.211

n

0.035
0.039
0.039
0.039
0.037
0.035
0.038
0.040
0.035
0.030
0.026
0.021
0.011

Obs

SSA
SSA
SSA
SSA
SSA
SSA
SSA
SSA
SSA
SSA
SSA
SSA
SSA

B

0.9825
0.9805
0.9805
0.9805
0.9815
0.9825
0.981
0.98
0.9825
0.985
0.987
0.9895
0.9945

As

2.359
2.609
2.650
2.632
2.529
2.384
2.545
2.695
2.400
2.049
1.766
1.426
0.730

ferraillage

3HA12
3HA12
3HA12
3HA12
3HA12
3HA12
3HA12
3HA12
3HA12
3HA12
3HA12
3HA12
3HA12

As
adop
3.39

R
3.39
R
3.39
3.39
3.39
3.39
3.39
R
3.39
3.39
3.39

Tableau V1.1 : Ferraillage des poutres principales en travée :
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Ferraillage sur appuis :

ferraillage aux appuis des poutres principales

Niv. COMB Mmax 1) B As ferraillage As

Obs adop
10 ACC  30.959 SSA 0.984 2.153 3HAL2fil 3.39

0.03

9 ACC 49.125 0.050 SSA 0.974 3.451 3HAL2fil+2HA10chap 4.96
8 ACC 56.182 0.057 SSA 0.9705 3.961 3HAL2fil+2HA1Ochap 4.96
7 ACC 68.256 0.070 SSA 0.964 4.844 3HAL2fil+2HAL1Ochap 4.96
6 ACC 68.398 0.070 SSA 0.964 4.854 3HA12fil+2HA10chap 4.96
5 ACC 70459 0.072 SSA 0963 5.006 3HAL2fil+2HAl2chap 5.65
4 ACC 77.742 0.080 SSA 0.958 5552 3HAL2fil+2HAl2chap 5.65
3 ACC 83.398 0.085 SSA 0.9565 5.965 3HAL2fil+2HAl4chap 6.47
2 ACC 82706 0.085 SSA 0.9565 5.916 3HAL2fil+2HAl4chap 6.47
1 ACC 7435 0.076 SSA 096 5.935 3HAL2fil+2HAl4chap 6.47

Py
)
@)

ACC 116.628 0.119 SSA 0.9565 8.342 3HAL4fil+2HAl6chap 8.64
SS1 ACC 56.273 0.058 SSA 0.9565 4.025 3HA12fil+2HA10chap 4.96
SS2 ACC 34822 0.036 SSA 096 2780 3HA12fil+2HAl4chap 3.39

Tableau V1.2 : Ferraillage des poutres principales aux appuis :
» Poutre secondaires (30x35) :

Ferraillage en travée :

ferraillage en travées des poutres secondaires

Niv COMB Mmax 1) Obs B As ferraillage As
adop
10 ACC 20.206 0.046 SSA 0976 1232 3HA12 3.39
9 ACC  20.677 0.047 SSA 0.9755 1.262 3HA12 3.39
8 ACC 20.612 0.047 SSA 09755 1.446 3HA12 3.39
7 ACC 20446 0.047 SSA 09755 1.248 3HA12 3.39
6 ACC  26.348 0.060 SSA 0969 1619 3HA12 3.39
5 ACC 27691 0.063 SSA 09685 1.702 3HA12 3.39
4 ACC 27547 0.063 SSA 0.9685 1.693 3HA12 3.39
3 ACC 27417 0.063 SSA 0.9685 1.685 3HA12 3139
2 ACC 2758 0.063 SSA 0.9685 1.695 3HA12 3.39
1 ACC 27.766 0.064 SSA 0967 1.709 3HA12 3.39
RDC ACC 26528 0.061 SSA 0.9685 1.630 3HA12 3.39

SS1 ACC 20.883 0.048 SSA 0975 1.275 3HA12 el
SS2  ACC 21326 0.049 SSA 09745 1.303 3HA12 3.39

Tableau V1.3 : Ferraillage des poutres secondaires en travée.
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Ferraillage sur appuis :

ferraillage aux appuis des poutres secondaires

Niv comb Mmax pn B As ferraillage
Obs
ACC 52353 0.092 SSA 0.953 3.270 3HAL2fil+2HA10CHAP

ACC 58.927 0.104 SSA 0.945 3.712 3HA12fil+2HA10CHAP
ACC 61524 0.108 SSA 0.943 4.464 3HAL2fil+2HA10CHAP
ACC 64.863 0.114 SSA 0.939 4.112 3H12fil+2HA10CHAP
ACC 66.148 0.117 SSA 0.9375 4.200 3HA12fil+2HA10CHAP
ACC 65.353 0.115 SSA 0.9385 4.145 3HA12fil+2HA10CHAP
ACC 65.021 0.115 SSA 0.9385 4.124 3HA12fil+2HA10CHAP
ACC 64514 0.114 SSA 0.939 4.090 3HA12fil+2HA10CHAP
ACC 60.118 0.106 SSA 0.944 3.791 3HA12fil+2HA10CHAP
ACC 54101 0.095 SSA 095 3.390 3HA12fil+2HA10CHAP
ACC 4575 0.081 SSA 0.9575 2.844 3HAL2fil

SS1 ACC 36.183 0.064 SSA 0.967 2.227 3HA12fil

SS2 ACC 30.583 0.054 SSA 0972 1.873 3HA12fil

P NWROOON©O S

Py
)
@)

As
adop
4.96

4.96
4.96
4.96
4.96
4.96
4.96
4.96
4.96
4.96
3.39
3.39
3.39

Tableau V1.4 : Ferraillage des poutres secondaires Aux appuis

VI 2.5 Vérification du RPA99ver 2003:

a) Armatures longitudinales : (RPA99ver2003/Art 7.5.2.1)
++ Les armatures longitudinales doivent étre des aciers hauts adhérence.

Le pourcentage total minimal des aciers sur toute la longueur de la poutre est :
Anin = 0.5 % (b x h) en toute section.

e Poutres principales (30x45) : Apin = 6.75 cm?.
e Poutres secondaires (30x35) : Amin 5.25 cm?.

Touts les section sont verifié par rapport a la section minimal des aciers du RPA.

b) Armatures transversales : (RPA99ver2003/Art 7.5.2.2)

La quantité minimale des armatures transversales est donnée par : A; =0.003 x S; x b
L’espacement maximum entre les armatures transversales est de :

. (h ) .,
S{™=min (Z 120,30 | en zone nodale ; si les armatures comprimées sont

nécessaires.

St < h - En dehors de la zone nodale.
2
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Avec : @ : Le plus petit diamétre utilisé pour les armatures longitudinales.

Les premieres armatures transversales doivent étre disposée a Scm au plus du nu de 1’appui
ou de I’encastrement.

e Poutres principales (30x45):

St < min (11.25, 14.4, 30) =Soit : S= 10 cm........ en zone nodale.

St < (42—5) =225cm =Soit:S=15cm.............. en dehors de la zone nodale.
A;=0.003 x S;xb=0.9cm?; Soit : 4HA8 =2.01 cm?........ en zone nodale.
A;=0.003 x S; x b=1.35cm?; Soit: 4HA8 =2.01 cm?......... en dehors de la zone nodale.

e Poutres secondaires (30x35) :

St<min (8.75,14.4 25) = Soit: St=7cm.............oooeennnl. en zone nodale

Si< (2)=17.5cm =Soit: St=15CMm ..., en dehors de la zone
nodale.
A;=0.003xS;xb=0.63cm?; Soit: 4dHA8=2.0lcm?................ en zone nodale
A;=0.003 xS xb=1.35cm?; Soit : 4HA8 =20l cm?................ En dehors de la zone
nodale.

V1.2.6 Vérifications a L’ELU :

1) Vérification de la condition de non fragilité : (BAEL99/Art4.2.1)

As > Apin = O.23><b><d><f1§£

- Poutres principales de (30x45) cm?:
b= 30cm ;h=45cm ;d=42cm
2.1

Amin =0.23 x 30 x 42 x 200 =1.521cm? < 3.39cm2 = vérifiée.

- Poutres secondaires de (30x35) cm?:

Anin =0.23 x 30 x 32 x % = 1.156 cm?< 3.39cm? = vérifiée

La condition de non fragilité et vérifiée

2) Justification de I’effort tranchant :(BAEL99/Art A.5.1)
Les poutres soumises a des efforts tranchants sont justifiées vis-a-vis de 1’état limite ultime,

cette justification est conduite a partir de la contrainte tangente «t, », prise
conventionnellement égale a :

_TUrnaX .
Y bxd

T

avec T.™ : Effort tranchant max a ’ELU.

93.78

——" _%10°=0.744 MPa.
(300%420)

- Poutres principales (30x45) : 7, =
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57.2
(300%320)

- Poutres secondaires (30x35) T, = x10°® =0.595 MPa.

Dans le cas ou la fissuration est peu nuisible, la contrainte doit vérifier : 7, <z, ;

a) Etat limite ultime du béton de I’ame (Art A.5.1,21/BAEL91)

T, = min(&fczg;SMPa] = 7, = min (0.2x25/1.5 ; 5MPa) = 3.33MPa

Vb
- Poutres principales (30x35) 7, =0.744 MPa < 3.33MPa............. Condition vérifiée.
- Poutres secondaires (30x35) 7, =0.595 MPa < 3.33MPa ........... Condition vérifiée.

b) Influence de I’effort tranchant aux appuis :(BAEL99/Art A.5.1.321)
> Sur les aciers :

Lorsqu’au droit d’un appui : T, + (;\/Igta >0 on doit prolonger au dela de 1’appareil de

' M .
u ) X
0.9d

I’appui, une section d’armatures pour équilibrer un moment égale a (T, + =
st

1.15
D’Oil: AS Z_X(Vu+

f 0.9d

M
- ] Si T, + ONEI)ud <0 => La vérification n’est pas nécessaire

e

» Poutres principales

NIV Mu Vu Vu+(Mu /0.9d) obs.
10 -29.06  -27.85 -28.62 vérifié
9 -35.48 -35.25 -36.19 vérifié
8 -37.19 -42.85 -43.83 vérifié
7 -43.27  -50.28 -51.42 vérifié
6 -41.63  -485 -49.60 vérifié
5 -40.24  -46.58 -47.64 vérifié
4 -39.29 -48.44 -49.48 verifié
3 -38.94  -49.29 -50.32 vérifié
2 -35.39  -4438 -45.74 verifié
1 -31.22  -39.2 -40.03 vérifié
RDC -3458 -34.61 -35.52 verifié
SS1  -19.77 -27.94 -28.46 vérifié
ss2  -11.77 -17.08 -17.39 veérifié

Tableau V1.5 : Vérification de I’influence de ’effort tranchant sur les armatures longitudinales
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> Poutres secondaires :

NIV Mu Vu Vu+(Mu /0.9d) obs.
10 -29.06  -27.85 -28.86 veérifié
9 -35.48  -35.25 -36.48 vérifié
8 -37.19  -42.85 -44.14 vérifié
7 -43.27  -50.28 -51.78 vérifié
6 -41.63 -48.5 -49.95 veérifié
5 -40.24  -46.58 -47.98 Veérifié
4 -39.29  -48.44 -49.80 Veérifié
3 -38.94  -49.29 -50.64 vérifié
2 -35.39 -44.8 -46.03 vérifié
1 -31.22 -39.2 -40.28 vérifié
RDC  -3458 -34.61 -35.81 Veérifié
SSs1 -19.77  -27.94 -28.63 Veérifié
SS2 -11.77 -17.08 -17.49 vérifié

Tableau V1.6 : Vérification de I’influence de I’effort tranchant sur les armatures longitudinales

Conclusion : Les armatures supplémentaires ne sont pas nécessaires

c) Influence de I’effort tranchant sur le béton au niveau des appuis

0.9.d.b.fC

T, <Tu =0.40 28 teveueneeeeneeeeeienenns (BAEL99/Art A5.1.32)

b

e Poutres principales (30x45):

Tu= 9378 kn< Tu =0.4x 22X042X03X25 43 Jpeyn
e Poutres secondaires (30x35) :
Tu= 57.20kn< Tu =0.4x 22X032X0-3%25 433 576 kn

d) Vérification de ’adhérence et de I’entrainement des barres au niveau des appuis :
(BAEL 99/Art. A.6.1.2.1)

La valeur limite de la contrainte d’adhérence pour 1’ancrage des armatures :

;se =Y. ft28 =15%x2.1=3.15 MPa. Avec: ¥ =15 Pour les aciers HA.

La contrainte d’adhérence au niveau de I’appui le plus sollicité doit étre :

T - i . .
Te="————— < Ts Avec: Y U: perimeétre utile des aciers.
09d> U
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- Poutres principales (30x45) :
> U=17.59cm

— Tu _ 93.78
fee T 0.9d3 U 0.9(420)(175.9)

x10%=1.41 MPa < 7.

- Poutres secondaires (30x35) :

> U =18.85cm

— Tu _ 57.20
fee T 0.9d3 U 09(320)(113.1)

x10%=1.756 MPa< 7

Conclusion :
La contrainte d’adhérence est vérifiée.

e) Calcul de la longueur de scellement droit des barres :

ox f

ls= : Avec : r,, =0.6xy’ x f, =2.835MPa.
dxt,

Pour les T 14: Is=49.38cm.
Pour les T 15 : Is=42.32cm.
Pour les T1g:ls =35.27 cm.

Pour I’encrage des barres rectilignes terminées par un crochet normal, la longueur de la partie
ancrée mesurée hors crochet est au moins égales a : 0.4 I, pour les aciers HA.

Pour les @14 : I,= 19.75cm.

Pour les @12 : I,= 16.93cm.

Pour les ®10 :la= 14.109cm .

3) Délimitation de la zone nodale : (RPA99ver 2003/Art 7.4.2.1)
L’=2h et H'= max{h—g,bl, hl,60cm}

h : Hauteur de la poutre.
b; et h; : Dimensions du poteau.
he : Hauteur entre nus des poteaux.
On aura : H’=max {43.5; 45, 45; 60cm} = 60cm
L’=2x45 =90 cm : poutre principales.
L’=2x35 =70 cm : poutre secondaires.

NB : Le cadre d’armature transversale doit étre disposé a Scm au plus du nu d’appui.
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I

Poutre

Fig.V1.6 : délimitation de la zone nodale

4) Armatures transversales minimales
La quantité d’armatures minimales est :
At™"=0.003 xStx b = 0.003x15x30=1.35 cm?

A=2.01cm®> > At™"=1.35cm% ........... condition vérifier

V1.2.7 Vérification a PELS :

1) KEtat limite d’ouverture des fissures :

La fissuration dans le cas des poutres étant considéré peu nuisible, alors cette
vérification n’est pas nécessaire.

2) Etat limite de compression du béton :
La contrainte de compression du béton ne doit pas dépasser la contrainte admissible :
obe = KX 65 < ope = 0.6 feog = 0.6x25 = 15MPa

100x A,

On calcul =705 (o, Br)=> K=——— Avec:
A= g Py 15x (1—q,)
M, ST
o, =———— (As : armatures adoptées a I’ELU)
S, xdxAs

Les résultats sont donnés dans les tableaux suivant :
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» Poutres principales :

ferraillages des éléments

vérification sur appuis :

Niv Ms(max) Asu p:1 31 K oS obc(Mpa) obc Obs
(Mpa) (Mpa)
10 20.989 3.39 0.269 0.918 0.0217 160.583  3.485 15 vérifiée
9 25.795 496 0.394 0.9035 0.0272 137.049  3.728
8 27.033 496 0.394 0.9035 0.0272 143.627  3.907
7 31.331 496 0.394 0.9035 0.0272 166.462  4.528
6 30.18 496 0.394 0.9035 0.0272 160.347  4.361
5 29.183 5.65 0.448 0.8982 0.0293 136.918 4.012
4 2851 565 0.448 0.8982 0.0293 133.760  3.919
3 28.264 6.47 0.513 0.8925 0.0318 116.539  3.706
2 25.693 6.47 0.513 0.8925 0.0318 105.938  3.369
1 22.748 6.47 0513 0.8925 0.0318 93.795 2.983
RDC 25.231 8.64 0.686 0.8795 0.0378 79.056 2.988
SS1 14363 4.96 0.394 0.8982 0.0318 76.761 2.441
SS2 8557 3.39 0.269 0.918 0.0318 65.468 2.082
Tableau V1.7 : état limite de compression du béton sur
vérification en travées :
Niv Ms(max) Asu p; R1 K oS obc(Mpa) obc Obs
(Mpa) (Mpa)
10 16.112 3.39 0.269 0.918 0.0217 123.270 2.675 15 vérifiée
9 16.52 3.39 0.269 0.918 0.0217 126.392 2.743
8 17.2 3.39 0.269 0.918 0.0217 131.594 2.856
7 21.115 3.39 0.269 0.918 0.0217 161.547 3.506
6 20.328 3.39 0.269 0.918 0.0217 155.526 3.375
5 19.185 3.39 0.269 0.918 0.0217 146.781 3.185
4 20.924 3.39 0.269 0.918 0.0217 160.086 3.474
3 21.653 3.39 0.269 0.918 0.0217 165.663 3.595
2 19.333 3.39 0.269 0.918 0.0217 147.913 3.210
1 16.539 3.39 0.269 0.918 0.0217 126.537 2.746
RDC 14.284 339 0.269 0.918 0.0217 109.284 2.371
SS1 11562 3.39 0.269 0.918 0.0217 88.459 1.920
SS2 5,937 3.39 0.269 0.918 0.0217 45.423 0.986

Tableau V1.8 : état limite de compression du béton en
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ferraillages des éléments

» Poutres secondaires :

vérification sur appuis :

Niv  Ms(max)

26.293
26.251
25.446
24.587
27.484
28.326
27.608
27.702
27.584
27.448
RDC  25.393
SS1 20474
SS2  20.152

NWhOo~No©©S

Asu

4.96
4.96
4.96
4.96
4.96
4.96
4.96
4.96
4.96
4.96
3.39
3.39
3.39

p1

0.517
0.517
0.517
0.517
0.517
0.517
0.517
0.517
0.517
0.517
0.269
0.269
0.269

R1

0.892
0.892
0.892
0.892
0.892
0.892
0.892
0.892
0.892
0.892
0.918
0.918
0.918

K

0.0319
0.0319
0.0319
0.0319
0.0319
0.0319
0.0319
0.0319
0.0319
0.0319
0.0217
0.0217
0.0217

oS obc(Mpa)

(Mpa)
185.714
185.417
179.731
173.664
194.126
200.073
195.002
195.666
194.832
193.872
254.989
205.594
202.361

5.924
5.915
5.733
5.540
6.193
6.382
6.221
6.242
6.215
6.185
5.533
4.461
4.391

obc
(Mpa)

Obs

15 vérifiée

Tableau V1.9 : état limite de compression du béton sur

vérification en travée :

Niv  Ms(max)

[EEN
o

14.588
14.884
14.841
14.722
19.092
20.084
19.981
19.887
20.006
20.141
19.227
SS1 15.045
SS2 15.371

P N W s~ O OO N 0 ©

By
)
@)

Asu

3.39
3.39
3.39
3.39
3.39
Sl
3.39
Sl
3.39
Shetd
3.39
Shetd
3.39

P1

0.353
0.353
0.353
0.353
0.353
0.353
0.353
0.353
0.353
0.353
0.269
0.269
0.269

R1

0.908
0.908
0.908
0.908
0.908
0.908
0.908
0.908
0.908
0.908
0.908
0.908
0.908

K

0.0254
0.0254
0.0254
0.0254
0.0254
0.0254
0.0254
0.0254
0.0254
0.0254
0.0254
0.0254
0.0254

(O}

(Mpa)
148.102

151.107
150.670
149.462
193.828
203.899
202.853
201.899
203.107
204.477
195.198
152.741
156.051

obc(Mpa)

3.762
3.838
3.827
3.796
4.923
5.179
5.152
5.128
5.159
5.194
4.958
3.880
3.964

obc(Mpa)

15

Obs

vérifiée

Tableau VI1.10 : état limite de compression du béton en

3) Etat limite de déformation

On doit justifier I’état limite de déformation par le calcul de la fleche « f >, qui ne doit pas

dépasser

la valeur limite < f 4g>>.
» Calcul de la fléche :
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On faite le calcul pour la plus grande travée dans les deux sens. BAEL99 (B.6.5.2)

Pour les éléments supports reposant sur deux appuis, les valeurs :
- (L/500) si la portée (est au plus égalea5m) ;
- 0.5cm+ (L/1000) sila portée ( est supérieure a5 m) .

e Sens des Poutres principales (30x45)
La fleche admissible :

- Pour RDC au 7°™Etages

7= = =2%-086cm

500 500

- Pour SS2;SS1; 9°"et 10°" Etages

L 410

;:: EBE = 355 = 0.82cm
e Sens des Poutres secondaires (35x30)
La fléche admissible : F=— = 22 =0.84cm
500 500
M, x L?
La valeur de la fleche est : f= L el
10xE, x 1

Avec:  E,= 37003/fs = 3700x/25 = 10818.86MPa

1.1x1,

I+, : Inertie fictive de la section pour des charges de longue durée : lpy=—""""0_
1+ (Axu)

lo : Moment d’inertie total de la section homogénéisée (n=15) par rapport au CDG de la

section.
3 2 2 3 2
LT AS(D—C'] +A;(D—c] L AS(D—c'j
12 2 2 12 2

p : Rapport des aciers tendus a celui de la section utile de la nervure

A
b, xd

(Pourcentage d’armatures). p =

La contrainte dans les aciers tondus : o est calculée précédemment.

02x f :
Calcul des coefficients : 4, = 0.02x1,, _ 0.0084 . u= max{l—

X p p

175
4pras + ft28 ,

Les résultats sont représentes dans les tableaux suivants :
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Ferraillages des éléments

vérification de la fleche dans les poutres principales

Niv ~ Ms
10 16.112
9 16.52

8 17.2
7 21115
6 20.328
5 19.185
4 20.924
3 21.653
2 19.333
1 16.539
RDC 14.284
SS1 11.562
SS2 5.937

L

410
410
410
430
430
430
430
430
430
430
410
410
410

Ev

10818.087
10818.087
10818.087
10818.087
10818.087
10818.087
10818.087
10818.087
10818.087
10818.087
10818.087
10818.087
10818.087

h

45
45
45
45
45
45
45
45
45
45
45
45
45

Asu

3.39
3.39
3.39
3.39
3.39
3.39
3.39
3.39
3.39
3.39
3.39
3.39
3.39

os (Mpa)

123.27
126.392
131.594
161.547
155.526
146.781
160.086
165.663
147.913
126.537
109.284

88.459

45.423

p

0.003
0.003
0.003
0.003
0.003
0.003
0.003
0.003
0.003
0.003
0.003
0.003
0.003

Cv

3.122
3.122
3.122
3.122
3.122
3.122
3.122
3.122
3.122
3.122
3.122
3.122
3.122

H

lo

253555.31
253555.31
253555.31
253555.31
253555.31
253555.31
253555.31
253555.31
253555.31
253555.31
253555.31
253555.31
253555.31

Ifv

278910.84
278910.84
278910.84
246164.18
257844.12
277816.35
248864.51
238972
274997.85
278910.84
278910.84
278910.84
278910.84

f

0.09
0.092
0.096
0.147
0.135
0.118
0.144
0.155

0.12
0.101

0.08
0.064
0.033

bar
0.82
0.82
0.82
0.86
0.86
0.86
0.86
0.86
0.86
0.86
0.82
0.82
0.82

Tableau VI1.11 : vérification de la fleche
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Ferraillages des éléments

vérification de la fléche dans les poutres secondaires

Niv

N WAoo N©OES

|

RDC
SS1
SS2

Ms

14.588
14.884
14.841
14.722

19.092
20.084

19.981
19.887
20.006
20.141
19.227
15.045
15.371

420
420
420
420

420
420

420
420
420
420
420
420
420

Ev

10818.087
10818.087
10818.087
10818.087

10818.087
10818.087

10818.087
10818.087
10818.087
10818.087
10818.087
10818.087
10818.087

h

35
35
35
35

35
35

35
35
35
35
35
35
35

Asu

3.390
3.390
3.390
3.390

3.390
3.390

3.390
3.390
3.390
3.390
3.390
3.390
3.390

GS

(Mpa)
148.102

151.107
150.67
149.462

193.828
203.899

202.853
201.899
203.107
204.477
195.198
152.741
156.051

p

0.004
0.004
0.004
0.004

0.004
0.004

0.004
0.004
0.004
0.004
0.004
0.004
0.004

Cv

2.379
2.379
2.379
2.379

2.379
2.379

2.379
2.379
2.379
2.379
2.379
2.379
2.379

H

0.123
0.132
0.131
0.127

0.240
0.262

0.260
0.258
0.260
0.263
0.243
0.137
0.146

lo

122760.313
122760.313
122760.313
122760.313

122760.313
122760.313

122760.313
122760.313
122760.313
122760.313
122760.313
122760.313
122760.313

Ifv

104408.724
102748.010
102984.179
103646.365

85914.100
83182.425

83450.934
83698.753
83385.426
83035.469
85522.378
101880.408
100194.390

f

0.228
0.236
0.235
0.232

0.362
0.394

0.390
0.387
0.391
0.396
0.367
0.241
0.250

f bar

0.840
0.840
0.840
0.840

0.840
0.840

0.840
0.840
0.840
0.840
0.840
0.840
0.840

Tableau VI1.12 : vérification de la fleche
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Conclusion : la fleche est vérifiée.
% Disposition des constructive :

Lors de la détermination de la longueur des chapeaux, il y’a lieu d’observer les
recommandations qui stipulent que la longueur des chapeaux a partir des nus d’appuis doit

étre au moins égale a :
1 7 r ) . : N4 b b 1 b
> c de la plus grande portée des deux travées encadrant 1’appui considéré s’il s’agit d’un
appui n’appartenant pas a une travée de rive.
1 , , 9 . S AL 9 ) : )
> 2 de la plus grande portée des deux travées encadrant I’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 prolongee
jusqu’ aux appuis et les armatures de second lit sont arrétées a une distance des appuis au plus

, 1 ,
égale a— de la portée.
g 10 p
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V1.3 Ferraillage des voiles :
V1.3.1 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

V1.3.2 Ferraillage des trumeaux :

Les trumeaux sont sollicités en générale en flexion composée avec un effort tranchant,
cependant 1’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 moyen. Ce qui est le cas dans
notre ouvrage.

V1.3.2.1Méthode de calcul
L’effort normal N et le moment de flexion M seront tirés du logiciel ETABS.

1) Centre de pression :

_ My

e =
Ny

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 :
a)- La premiére 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 (schéma 1).

Remarque :

Si la section est trop importante et que 1’on ne peut pas choisir 4 barres, on passe a la
deuxiéme possibilité.

b)- La deuxieme 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 (schéma 2).
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Remarque :
Si la section est trop importante et qu’elle ne peut pas étre disposée dans cette zone
d’extrémité, alors on passe a la troisieme possibilité.

c)- La troisieme consiste a disposees toutes les armatures tendues de calcul dans
la zone d’extrémité (sur toute la longueur It ). Déterminer leur centre de gravité et calculer le

ferraillage correspondant (schéma 3).

3) Lalongueur de la zone tendue.

o
L, =—Jmax x|,
OmintOmax
N M N M
Gmax:§+Ty et Gmin:E_Ty
Avec .

B : Section du béton

bxh3
12

[ : Moment d’inertie [ =

y : Bras de levier y = L/z
4) Calcul du moment par rapport a I’axe de symétrie des armatures tendues :
M =M, —N,|d-3]
V1.3.2.2 Ferraillage

A. Armatures verticales

_ M
B = oxazxrp,
M N
A, = —
Bdog Os

B. Armatures horizontale

e Exigence du RPA 99 version 2003 (Art 7.7.4.1)

v’ Les barres horizontales doivent étre munies de crochets a 135° ayant une longueur de
10¢

v Ay = 0.15%B

v' Les barres horizontales doivent étre disposées vers ’extérieur.

v Le diameétre des barres verticales et horizontales des voiles ne devrait pas dépasser
1/10 de I’épaisseur du voile.
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e Exigence du BAEL91 (Art A.8.2.4)

A, =—2
H™ g

C. 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 I’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 metre carre.

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
Ayj =11+ avec T = 14T,

e

T,, : Effort tranchant calculée au niveau considere

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

E. 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

F. Espacement Art 7.7.4.3 RPA99 version 2003

L’espacement des barres horizontales et verticales doit étre inferieur a la plus petite de deux
valeurs suivantes

St <15X%Xa . .
a: epaisseur du voile

S <30cm

A chaque extrémité du voile I’espacement des barres doit &tre réduit de moitié sur 1/10 de la
longueur du voile, cet espacement d’extrémité doit €tre au plus égales a 15 cm

G. Longueur de recouvrement : Art 7.7.4.3 RPA 99 version 2003
Les longueurs de recouvrement doivent étre égale a :

- 40¢ pour les barres situés dans les zones ou le renversement du signe des efforts est
possible
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- 20¢ pour les barres situées dans la zone comprimées sous 1’action de toutes les
combinaisons possibles de charges.

V1.3.3 Vérifications :
A. Exigence de RPA
A.1) Zone tendue : (Art7.7.4.1)
Le pourcentage minimum des armatures verticale sur toute la zone tendue est de :
A, = 0.2%bL,
Globalement dans le trumeau : A; = 0.15%B  (Art7.7.4.2)
A.2) Zone courante :

On doit vérifier que :104, > 0.10% X 8 X B

A : Section d’armature dans la zone courante.

B. Exigence du BAEL

Bfi
Amin = }:;28

V1.3.4 Vérification a PELS :

On doit vérifier que 03, < 6, = 15 MPa

_ _Ns
"~ B+154

Op
Avec
N, : effort normal applique Ny = G + Q
B : section du béton
A : section d’armature adoptée.

V1.3.5 Vérification de la contrainte de cisaillement :
A. D’apres le RPA 99 version 2003 Art7.7.2
Ty < Tp = 0.2fc28

T

Tp = m avecT = 1.4 Tu

b : Epaisseur du voile

d : Hauteur utile (d=0.9h) h : hauteur de la section brute.
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B. D’apres le BAEL91 Art A5.1.1

W=y 00L

_ 1 2/3
Tu = - 064f;

V1.3.6 Exemple de calcul : VT3
1) Caractéristiques :
L=2.8m
e =0.2m
B = 0.56 m?
I = 0.366m*
N, = 2540.81 kN (Effort de compression)
M, = 3392.198 kN.m

2) Calcul de I’excentricité :

M, _3392.198kN _
N, 254081 0™

e =

Le centre de pression se trouve en dehors de segment limité par les armatures, d’ou la section
est partiellement comprimée.

3) Calcul des contraintes :

N My (2540.81 , 3392.198 % 1.4) (055 — 17,54 P
= — = X = .
Omax =BT 77 0.56 0.366 a
N MV (2540.81 3392.198 x 1.4) 1055 — a4 1P
- = —_— = —_ X = —O0.
Omin =5 = 7] 0.56 0.366 @

4) Calcul de la longueur de zone tendue :

O 17.54 X 2.8

_max =2 T g8
e + Ooiim 17.54 + 847 m

L, =
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5) Calcul du moment par rapport a I’axe de symétrie des armatures tendues
M =M, +N, (d - g) = 3392.198 + 2540.81(2.71 — 1.4) = 6695.24kN.m

6) Ferraillage du voile
6.1 Armatures verticales

M _085Xfuy _ 085x25

W= pazp 6 I = = e x1as - b @
__009524x10° _ 0.211 < y; = 0.392 SSA

k= 20x2712x 2174 =5

Donc f =0.881

LMo N 6695.24 254081 o
C = do. T 088 271x 400 aop ) X10=684cm

6.2 Section minimale pour la zone tendue
La section minimale qui est donnée par le RPA est :

Amin = 0.2%bL, = 0.002 x 0.2 X 1.88 = 7.52cm?

Conclusion :

A, = 6.86 cm? < Ay = 7.52 cm?

Donc on prend A, = 7.52 cm?® = Agqop = 6HA14 = 9.23 cm?
6.3 Calcul des armatures verticales dans la zone courante

Détermination de la zone courante : Lc

L/10 L/10
—> [ —>
e o o e o o
e o o e o o
Lc

<
<«

v

Lc =L —(L/10+ L/10) = 280 — 56 = 224 cm.
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6.4 Armatures verticales de la zone courante :
A. = 0.10% x Bc
Avec Bc = la section de la zone courante.
Bc =2.24 x0.2 = 0.448 m2.
A, =0.10% X Bc =0.001x 4480 = 4.48 cm?
Soit 2x(11 HA8) espacement =20 cm
Aadopte = 22 HA8 = 11.088 cm?
6.5 Section minimale dans tout le voile (Article 7.7.4.3 RPA 99 modifie2003)

Bft28

e

Apin = max( ,0.15%B) = max(29.4,8.4) cm? = 29.4cm?
6.6 Armatures totale :

Apor =2 X Ay + A, = 2% 9.23 +11.088 = 29.55 cm?

La section totale adoptée par nappe est :

6HA14 S¢ =10 cm

11HAS S¢ =20cm

6.7 Armatures de couture :

1.4T, 1.4 X 413.47
Ay =11 =11

. = 15.92 cm?
J 7, 400 am

6.8 Armature horizontale par nappe :

Av ad

Ay > max( ;O.15%B> = max(7.38;8.4) = 8.4 cm?

Soit Ay = 14HA10 = 10.92 cm? avec S, = 20 cm
6.9 Armature transversale

Les deux nappes d’armature sont reliées par 4 épingles en HA8 par métre carré de surface
verticale.

7) Vérification a P’ELS
On doit vérifier que 03, < 6, = 15 MPa

Ny 1900.69 x 103

% = B 1154 056 x 106 + 15 X 29.84 x 102

= 3.14 MPa

0,=314<d, =15MPa..................cc....... condition vérifiée.
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8) Vérification de la contrainte de cisaillement
A. D’apres le RPA 99 version 2003 Art7.7.2

Tb S fb = O'ZfC28 = 5 MPCl

_ T _ 1.4 X 413.47 — 115 MP
T h%09L T 02x09x28x10% 4

T, = 1L.1I5MPa <7, =5MPa.................. condition vérifiée.

B. D’apres le BAEL91 ArtAS5.1.1
Ty < Ty

T, 413.47 — 082 M
T hd T 02x09x266x108 “
_ 1 2/3 _
T, = —0.64ij = 4.75 MPa

Vb

7,=082 <T,=475. ... Condition vérifiée

L’ensemble des calculs sont donné sous forme de tableaux pour les voiles VL1 et VT3 sur
tous les niveaux :
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Voile VL1 :
L=1.55m d=1.47m e=0.2m

Niveau :SS2,5S1 RDc et 1°*"

A ado
0bS Timax ; ; P Ah/nappe

2587.2 SEC| 8.38 0 8HA12+4HAL0 14HA10
_— SEC| 26 0 5| o | 10HA8 51 [StE20 | o1 | 188440
SPC| 172 . 17.22 10.92

2148.91 .
2429.25 7|SEC| 7.92 8HA12+4HA10 14HA10

675 39 SEC| 266( L | | 10HAS 4| 5t=20 | 20| 176871
2013.13 SEC| 121 17.22 10.92
2275.29 SEC| 754 8HAL2+4HAL0 14HA10
648,57 SEC| 281 | | _ 10HAS St=20 | | 1655.89
SPC| 9.57 . 17.22 10.92

1440.3
2040.37 SEC| 6.96 . 8HA12+4HA10 14HA10

56051 SEC| 253 4l 25l s 10HA8 5| St20 ao| 050 | 1484.62
SPC| 9.9 . 17.22 10.92

1305.44
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Niveau : 2°M 3°™ et 4°™®

Aad
acop Ah/nappe T3

8HA12+4HA10 . 14HA10 0.59
st=10
10HAS8 st=20 St=20

17.22 10.92

8HA12+4HA10 9114HA10
st=10

17.22 10.92

8HA12+4HA10 . 14HA10
st=10
10HAS8 st=20 St=20

17.22 10.92

1315.30
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Niveau : 5°M 6™ et 7°™

A ado
P Ah/nappe

8HA12+4HA10 14HA10
st=10
10HAS8 st=20 . St=20

17.22 10.92

8HA12+4HA10 . 14HA10
st=10
10HAS8 st=20 St=20

17.22 10.92

8HA12+4HA10 . 14HA10
st=10
10HAS8 st=20 St=20

17.22 10.92
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Niveau : 8°M 9°™ et 10°™

A adop
Ah/nappe

8HA12+4HA10 14HA10
st=10
10HAS st=20 . St=20

17.22 10.92

8HA12+4HA10 . 14HA10
st=10
10HAS st=20 St=20

17.22 10.92

8HA12+4HA10 . 14HA10
st=10
10HAS st=20 St=20

17.22 10.92
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Voile VT3 :

L=2.8m d=m 2.5

Niveau : SS2, SS1 RDc et 1*

Ferraillages des éléments

A adop

Ah/nappe

12HA14 st=10
22HAS8
29.55

14HA10
10.92
$=20cm

12HA14 st=10
22HAS8 st=20
29.55

14HA10
10.92
$=20cm

12HA14 st=10
22HAS8 st=20
29.55

14HA10
10.92
s=20cm

Wl N | Wl N P WO N P WO N -

12HA14 st=10
22HAS8 st=20
29.55

14HA10
10.92
$=20cm
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Niveau : 2°M 3°™ et 4°™

Aad
acop Ah/nappe

[ERN

4HA16+8HA14 14HA10
st=10
22HA8st=20 . 10.92

314 $=20cm
12HAL4 st=10 14HAL0
22HAB8 st=20 10.92

29.55 [ s=20cm
12HAL4 st=10 14HAL0
22HAB8 st=20 10.92

29.55 "~ [s=20em

2
3
1
2
3
1
2
3
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Niveau : 5°M 6™ et 7°™

A ado
P Ah/nappe

12HALZ st=10 14HAL0
22HA8 st=20 10.92
29.55 " [ s=20cm
12HALZ st=10 14HAL0
22HAB8 st=20 10.92
29.55 [ s=20em
12HAL4 st=10 14HAL0
22HAB8st=20 10.92
29.55 " s=20em
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Chapitre VI Ferraillages des éléments

Niveau : 8°M 9°™ et 10°™

A ado
P Ah/nappe

12HALZ st=10 14HAL0
22HAB8 st=20 10.92
29.55 " |s=20cm
12HAL4 st=10 14HAL0
22HAB8 st=20 10.92
29.55 [ s=20cm
12HAL4 st=10 14HAL0
22HAB8 st=20 10.92
29.55 " | s=20em
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Chapitre VI ferraillages des éléments structuraux

Voile périphérique :

Toute structure ayant un vide au dessous de niveau de base formée des poteaux courts (vide
sanitaires) doit ceinturer cette ossature d’un voile périphérique d’une maniéere continue entre les
fondations et le niveau de base.

Le dimensionnement minimum réglementaire (RPA):
e, > 15 cm.

On opte pour e, =20 cm.

Le ferraillage :
Le calcul se ferra pour une bonde de 1m de largeur suivant les deux sens.

Le pourcentage minimum des armatures : est de 0.10 % dans les deux sens horizontal et
vertical.
Sens X-X :
min _ 01 (bxh) _ 0.1(20x100)
& 7 100 100
On prend 5 HA8/ml espacées de S; =20 cm/ml

Donc: AT¥"™ =2.51 cmz2.

= 2cma,

Sensy-y :
0.1(bxh 0.1 (20 X 100
= 21¢ ) - 24C ) = 2cmz,
100 100

On prend 5 HA8/ml espacées de S; =20 cm/ml
Donc: AT¥"™ =251 cmz2.

min
tx

NB : Les armatures sont constituées de deux nappes.
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JHAM e=l0cm

IHAMHHALS e=llcm

i

Niveau 2

Schémas de ferraillage du voile VT3

2HALZ2+1HA I e=10cm

2HAI2+1HAIO e=10cm  Hp10 a=20cm

SHA B e=2cm

Schémas de ferraillage du voile VL1 sur tous les niveaux.




Chapitre VII calcul du voile plaque

VI11.1 Introduction :

Le mur de souténement sera au niveau de 1’infrastructure pour reprendre les charges
provenant de la poussée des terres.

L’épaisseur minimale exigée par le RPA 2003 (Article 10.1.2) est emip= 15 cm, dans
notre cas on optera pour une épaisseur de 20 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 :
- Réaliser 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.

VI1.2 Méthodes de calcul :

Le mur plaque sera considéré comme un ensemble de dalles encastrées au niveau de la
fondation et simplement appuyées sur les portiques. On effectuera le calcul pour une bande de
1m de largeur a I’état d’équilibre au repos et sous ’effet dynamique et on opte pour le
ferraillage le plus défavorable.

VI11.3 Prescription du RPA 2003 :
a. Article 10.4.3 :
La poussée active dynamique globale qui s’exerce a 1’arriére du mur est égale a :

Pad = %x Kag x[L£K, ]xyxH? , appliqué horizontalement & % au dessus de la base de la

base du mur .
Avec :

Kag : coefficient de la poussée dynamique donnée par :

Kao = M{u \/Si“ ‘PSi”(cP—B—e)]2

cos® 0 cos 0¢cos B
Avec :

y : Poids volumique du sol du remblai.

¢ : Angle de frottement interne du remblai sans cohésion.

B : Angle de la surface du remblai sue I’horizontal.

H : Hauteur de la paroi verticale a ’arriere du mur sur laquelle s’exerce pag
Kn

(1+k,)

kn= A=0.15 : coefficient d’accélération de zone ( Art 10.4.2)

ky = £0,3xk;, Contrainte vertical (Art 10.4.2)

b. Art10.4.6 :

Lorsque le remblai supporte une surcharge verticale uniforme « q », la poussée
dynamique est égale a :

0:arctg

Pad (@) = Kag (1 + Kaq) q_Hﬁ , appliquée horizontalement a % au dessus de la base
cos

du mur.
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q = 10KN/ m?

VVVVVVVYYN

y=18KN/m?
¢ =30°

C=0

Figure VI1.1 : caractéristiques du sol

«+ caractéristiques du sol :

-Poids spécifique : y =18 KN/ m?
- Angle de frottement ¢ = 30°
- Cohésion C =0

<

3.06 m 3.06 m

ANNGN
>

+

Figure VI11.2 :Schémas statiques

Le panneau (P1) a considérer dans les calculs pour une bande de 1 m

Lx=3.06m

v

A

Ly=4.5m

VI11.4 Détermination des sollicitations :
Les contraintes qui s’exercent sur la face du mur sont :

o}, :Contrainte horizontale.

o, - Contrainte verticale.

Calcul de I’¢état d’équilibre aux repos :
o, =k, xo, :

A) APELU :
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o, =k, x(1,35xyxH +1,5q)
Avec :

Ko : Coefficient de la poussée des terres au repos
q : Surcharge

T @ 180 30
Ko = th (Z—E) = th (T—7) = 0.333

oy = Ky.oy =K. (1,35.y.h+1,5.q) ;
h=0-o0y =0333x (15 x10) = 4.95kn/m? ;
h =3.06m — oy, = 0,333 x (1,35 X 18 X 3,06 + 1,5 x 10) = 29.75 kn/m?.
h =6,8m - gy, = 0,333 x (1,35 X 18 x 6,12 4+ (1,5 x 10) = 54.51 kn/m?

4.95kn/m?2

Ome—

3.06 m 29.75kN/m?

612m - 54.51KN/m?

Figure VII1.3 Diagrammes des contraintes a ’ELU
B)- ELS:
oy = Kooy =K. (y.h+q);
h =0 - gy, =0,333.(10) = 3,33 kN/m?;
h =3.06m - oy, = 0,333 x (18 x 3,06 + 10) = 21.67 kN/m?.
h =6,8m - oy, = 0,333 X (18 x 6,12 +10) = 40.01 kN/m?.

Om 3.33kn/m
2
306 M 1.67kn/m
6.12 40.01

Figure VI1.4 : Diagrammes des contraintes ’ELS
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C)- Calcul dynamique :

o, =Kug ><(1+ kv)x o,

Kog = COSZ((P_G){LL\/Si”(PSi”(tp—B—e)r

cos® 0 cos 6.¢cos B

kn =A = 0.15 : coefficient d’accélération de zone (Art10.4.2)

ky = 0.045 Om OkN/m2

0 = arctg Ko — 8.92°

1-K,

p=0 24.75kN/m2
-3.06m :

kad = 043 }

o, =k x[1+k, )xo, = KagX (1 + Ky )x yx h

Pour H=0m— o, =0KN/m? - <

" ) 6.12m 51.8kN/m?
PourH=3.06m — o, =24.75KN/m
Pour H=6.12m — o, =518 KN/m? Figure VI1.5 :Diagrammes des contraintes dynamiques

d) Charges moyennes a considérer dans les calculs pour une bande de 1 m

ELU: gy, = 282" ¢ 1 = SR _ 47 9 kN /ml

ELS 1. gy = 2 5 1y = SE205BID) _ 3503 kN /ml .

Dyn : g4 =w X 1m=w=45.4kN/ml.
Conclusion :

La charge maximale a prendre en compte dans le calcul est celle déterminée en calcul ELU
Omax = qy = 47.9 KN/ml

VI1.5 Ferraillage du mur plaque :
1. Méthode de calcul :

La détermination des moments de flexion se fera a partir de la méthode des panneaux
encastrés sur 4 appuis.

2. Détermination des moments :

L’appui peut assurer un encastrement partiel et pour tenir compte de la continuité de la
dalle, les moments seront affectés des coefficients suivants :
e Moment en travée : 0,85.

e Moment d’encastrement sur les grands cotés
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- 0,3 — appui de rive.
- 0,5 — autre appui.

Identification des panneaux :

calcul du voile plaque

Ix =3,06 m
ly=45m
ng :% =0.68 > 0.4 — Ladalle travaille dans les deux sens.
a) ELU
px =0.0707
p=0.68 —>
py = 0.408

Moy = Pk Qu. IX* = 0.0707x47.9x(3.06)% = 31.71 kKN.m
Moy = My . Moy = 0.408x31.71 = 12.94 kN.m

=  Correction des moments :

Dans le sens X-X :
Aux appuis:  Mya = 0.5 Mgx=15.86 kN .m
Entravée : My =0.85 Mo =26.95 kN .m
Dans le sens Y-Y :
Aux appuis :  Mya = 0.5 Moy =6.47 KN .m
Entravée : My =0.85 Mg =11 kN.m
b) ELS

B, =0.0766
p =0.68
B, = 0.563

Moy = Py Qu. IX* = 0.0766%35.03%(3.06)? = 25.13 kN.m
Moy = My . Mox = 0.563x25.13 = 14.15 kN.m

= Correction des moments :

Dans le sens X-X :
Aux appuis: Mg, =0.5 Mgx=12.57 kN ..m
Entravée : Mg =0.85 Mg =21.36 kN.m

218



Chapitre VII calcul du voile plaque

Dans le sens Y-Y :
Aux appuis :  Mas = 0.5 Mgy =7.08 KN .m

Entravée : My =0.85 Mgy =12.03 kN.m

3. Détermination des armatures a ’ELU:

H=20cm

d=17 cm I
20

b =100 cm

v

A

_ M, 100
bd2f,,

My

Mu
As=
pdast

Amin =0,10%.B = 2 cm? (RPA 2003/ART 10.1.2)

Le résumé du calcul sera donné dans le tableau suivant:

Sens X-X :

Sens Y-Y :
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V11.6 Vérification a ’ELS :

e Vérification des contraintes dans le béton

On doit vérifier que: op < 6p. =15MPa

=3t qyec oy = —sa—
Obe =1 Ost = B, x Asxd
_ 100xA; _ 100x3.92 _ _ _ _
=10 100622023 p=0.23 — {B, = 0.923, k, = 49.93)

e Vérification des contraintes dans le béton

sens Ms(max) Asu P k1 K os obc(Mpa)
(Mpa)

X_X appuis 12.57 565  0.332 091 0.0246 143.812 3.538
X_X travee 21.36 565 0332 091 0.0246 244.378 6.012
y_y appuis 7.08 392 0231 0.923 0.0200 115.106 2.304
y_y travee 12.03 392 0.231 0.923 0.0200 195.582 3.912

Conclusion : Les contraintes dans le béton sont vérifiées.
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VI11.1. Introduction :

Les fondations sont des éléments de la structure ayant pour réle la transmission des
charges de la superstructure au sol. Cette transmission se fait soit directement (cas des
semelles reposant sur le sol radiers), soit par I’intermédiaire d’autres organes (cas des
semelles sur pieux et puits).

Dans le cas le plus générale un élément de la structure peut transmettre a sa fondation :
- Un effort normal : charge verticale centrée dont il convient de connaitre les valeurs
extrémes.
-Une force horizontale : résultant de 1’action sismique, qui peut étre variable en grandeur et
en direction.
- Un moment qui peut étre exerce dans de différents plans.
+ On distingue deux types de fondation selon leurs modes d’exécution et selon la
résistance aux sollicitations extérieures :
» Fondations superficielles :
Les principaux types de fondations superficielles que 1’on rencontre dans la pratique sont :
e Les semelles continues sous murs,
e Les semelles continues sous poteaux,
e Lessemelles isolées,
e Lesradiers.
» Fondations profondes :
Elles sont utilisées dans le cas de sols ayant une faible capacité portante, les principaux
types de fondations profondes sont :
e Les semelles sur pieux
e Les semelles sur puits

Ce type de fondations est généralement utilisé dans le cas de sols de faible capacité portante.

VI11.2. Choix du type de fondation :

Le choix du type de fondation est conditionné par les criteres suivants :
- Lanature de I’ouvrage a fonder
- Lanature du terrain et sa résistance
- Profondeur du bon sol

- Le tassement du sol.
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VI111.3. Etude du sol de fondation :

Le choix du type de fondation repose essentiellement sur une étude du sol détaillée, qui

nous renseigne sur la capacité portante de ce dernier.
Une étude préalable du sol nous a donné les résultats suivants :

— La contrainte admissible du sol est o, =2 bar

sol

— Absence de nappe phréatique, donc pas de risque de remontée des eaux.

Etant donné la nature du sol d’assise on choisit les fondations superficielles

VI11.4. Dimensionnement :

VI111.4.1 Dimensionnement des semelles filantes sous les voiles :

(o >E—G+ = B=
*'7s  BxL o xL

e
=

o, - Capacité portante du sol

B : Largeur de la semelle ;
G et Q : charge et surcharge a la base du voile ;

L : longueur de la semelle sous voile ;

Les résultats de calcul sont résumés dans le tableau ci — dessous :

Voile  N_, L (m) Gsol B (m) S=LxB(m%)
VL1 1884.4 1.78 200 5.88 10.47
VL2 1571.53 1.71 200 5.11 8.73
VL3 1571.52 1.71 200 5.11 8.75
VL4 1884.43 1.78 200 5.88 10.47
VL5 1360.77 1.78 200 4.25 7.56
VL6 1360.77 1.78 200 4.25 7.56
Somme 53.52

Tableau VII11.1 : Surface des semelles filantes sous les voiles sens x-x
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La surface des semelles filantes sous les voiles est : S, =53.52m?

voile N, L(m) o B (m) S=LxB(m?)
VT1 1879.51 2.63 200 4.35 10.44
VT2 1900.65 3.03 200 3.77 10.56
VT3 1900.69 3.03 200 3.77 10.56
VT4 1879.49 2.63 200 4.35 10.44
Somme 42.00

Tableau VI11.2: Surface des semelles filantes sous les voiles sens y-y

La surface des semelles filantes sous les voiles est : S, =42.00 m?

VI111.4.2 Dimensionnement des semelles filantes sous poteaux

Une semelle infiniment rigide engendre une répartition linéaire de contrainte sur le sol.
Les réactions du sol sont distribuées suivants une droite ou une surface plane telle que leur

centre de gravité coincide avec le point d’application de la résultante des charges agissantes

a) Hypothese de calcul :

sur la semelle.

b) Etape de calcul :

- Détermination de la résultante des chargesR =" N;

- Détermination de la Coordonnée de la résultante des forces :

e_ZNﬁQ+ZMi

Si

e<—
6

L
e>—
6

Répartition trapézoidale de charge

2N

Répartition triangulaire de charge
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Distribution des sollicitations par métre linéaire des semelles :

Poteau N=G+Q(kN) e (m) Nxe (kNm) M, =(kN.m)

C24 910.05 7.05  6415.8525 -0.536
c21 1477.6 2.96 4373.696 0.7
C20 1266.74 -1.55  -1963.447 1.012
C19 998.23 -3.6  -3593.628 0.16
C34 1147.59 -7.05  -8090.51 -0.75
somme  5800.21 / -2858.036 0.586

Tableau VII11.3 : Calcul de I’excentricité

e =-0.492 < 2.35 = La répartition de charge est trapézoidale

Ui = N X [1"' %j = >800.21 x [1"' 3x (_0'492)j =368.3kN/m
L L 14.1 14.1

» Détermination de la largeur de la semelle :

q(|/4) _ 3683 =184 m
200

B>

O-sol

Onauradonc:S =1.84x L =25.944m?

Sachant que L, =14.1m

Nous aurons la surface totale des semelles sous poteaux : S, =Sxn
S, =25.944x4=103.77 m?

S, =S, +S, =103.77 +95.52 =199.3 m?

La surface totale de la structure : S, = 303.79m”

Le rapport de la surface des semelles sur la surface de la structure est :

Se _ 1993 160 -65.60 %
S, 303.79
Conclusion :

Les semelles présentent de grandes largeurs provoquant un chevauchement entre elles
occupant ainsi une superficie supérieure a 50 % de la surface totale de la base du batiment,

pour cela nous optons pour un radier général.
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VII1.5. Etude du radier général :

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 diminuée du poids propre du radier.

Le radier est :

X/
°e

Rigide en son plan horizontal

X/
°e

Permet une meilleure répartition de la charge sur le sol de fondation (répartition linéaire) ;

G

» Facilité le coffrage

A X4

Rapidité d'exécution
VI111.5.1 Pré dimensionnement du radier

Pour le pré dimensionnement du radier, on a trois conditions a verifier

1) Selon la condition d’épaisseur minimale :

La hauteur du radier doit avoir au minimum 25 cm.
2) Selon la condition forfaitaire :

a) Sous voiles:

e <h<— = 75<h<120
8 5 8 5

h : Epaisseur du radier.

L. : Distance entre deux voiles successifs.
D’aprés ces conditions 1’épaisseur du radier doit étre supérieur a hragier = 90cm.
b) Sous poteaux :
Le tablier : La dalle du radier doit satisfaire la condition suivante :

hy > Z”SX , Avec un minimum de 25 cm

h, 2%:27,25m ; Onprend hy, =30cm

La nervure_: Elles doivent vérifier

L

_—max_
nervure =
10

h
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542

h >——=>542cm =h,,,.=80cm
10

nervure —

0,4h <DB, e <0,7h =32 <D, e <56 on prend b, =50 cm

3) condition de longueur élastique :

L= ,[4El L2
Kxb =«

Le calcul est effectué en supposant une répartition uniforme des contraintes sur le sol, le

3xK
E

radier est rigide s’il vérifié : L,

4
<z L, = Cequi conduita h > 3‘/[Ex Lmaxj X
2 V4
Avec :
L. : longueur élastique.

3
| : inertie de la section du radier (bonde de 1 m) avec (I = %J

K : Coefficient de raideur de sol ; K = 40 MPa pour un sol moyen.

E : Module Young pour un chargement de longue durée. E = 10819 MPa

4
hs sl 2x542] x22% _115m
- 10819

D’aprés ces conditions 1’épaisseur du radier doit étre supérieur & hyagier = 115cm
» Largeur de la nervure:
0,40, gier <Brerure < 0,70 i = 46<h<80.5 onprend b,,.,.=50cm

> Conclusion :

D’apres les calculs précédents on adopte le dimensionnement suivant :

Noervure =115CM Hauteur de la nervure
hy =30Cm ... Hauteur de la dalle
Brervure =250 CM L, Largeur de la nervure

VI11.5.2 Détermination de la surface nécessaire du radier :
Pour déterminer cette surface on a besoin de charges permanentes et de charges d’exploitation

qui sont obtenu a partir de logiciel ETABS .
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1) Poids de la superstructure :

Charges permanentes G, ,, = 40277.25kN .
Charges d’exploitation Q,,, =6498.99 kN

2) Combinaisons d’actions :

ELU = N, =1.35G,,, +1.5Q,,, =1.35x40277.25+1.5x 6498.99 = 64122.77 kN
ELS = N, =G,,, +Q,,, = 45363.7 +8182.7 = 46776.24 kN

Donc
ELU: S, = N, _BM2277 _ 541 06 m
1.330,, 1.33x200 ,
N 4677624 = S,,, = Max(241.06 ;233.88)=241.06m
ELS: S, =—>= = =233.88m?
o 200
Remarque

On remarque que la surface totale du batiment S est supérieure a la surface nécessaire du
radier(SSt =303.79m* >SS, = 241.06m2), dans ce cas on opte juste pour un débord minimal

que nous imposent les regles de BAEL, et il sera calculé comme suit :

h
Lg = max(% ; 30 CmJ = max(% X 30) =575m

On ajoute au radier un débord de L, =60 cmdans les quatre sens.

Donc on aura une surface totale du radier : S,,4 =Sy + Sy

S,., =303.79+(23.15+ 9.9+ 2x 4.05)x 0.6 x 2 = 353.17 m?

V111.5.3 Calcul des sollicitations a la base du radier
1) Poids total du radier :

Poids_.. = poidsdu tablier + poidsdes nervures + poidsde (T.V.O) + poidsdu la dalle flottante

radier

*Poids du tablier =S, xh, x p, =353.17x0.30x 25 = 2648.77 kN
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=D ><(hnerv_hd)xI‘anpb

nerv

* Poids des nervuresq {0.5(1.15—0.30)>< 23.15x3+0.5(1.15-0.30)x 9.9x 2 +

x 25=1998.03 kN
0.5(1.15—-0.3)x13.95x 6 +0.5(1.15 - 03)x 7.55x 2

*Poids de (T.V.0) = (S, —S,en )% (Nog — Ny )x0,= (353.17 —159.84)x (1.15—0.30)x 25 = 4108.26 kN

© 1998.03

eV 95% 0.5

Avec: S =159.84 m?

*Poids du la dalle flottante= (S, — S, )% €, X 9, =(353.17 —159.84)x0.1x 25 = 483.33 kN

= Poids ;. =G = 2648.77 +1998.03 + 4108.26 + 483.33 = 9238.39 kN

radier radtot

2) Surcharge d’exploitation

Surcharge du batiment : Q,,, =6498.99 kN
Surcharge du radier: Q,,4 =2.5x353.17 =882.93kN

3) Poids total de la structure :
Giot = Gragiertor + Gsup = 9238.39+40277.25 = 49515.64kN
Quot = Qragiertor + Qoar = 882.93+6498.99 = 7381.92kN .

4) Combinaison d’action :

ELU = N, =1.35G,, +1.5Q,,, =1.35x49515.64 +1.5x 7381.92 = 60674.28kN
ELS = N, =G,, +Q,, =49515.64 + 7381.92 = 56897.56kN

VI111.5.4 Calcul des caractéristiques géométriques du radier :
1) Centre de gravité du radier :

Y, —ZS'Y'—512
5= =5.12m

2.8

S, X
X =Z L1 -11.98m

s, ;

Avec :
Si : Aire du panneau considéré.

Xi, Yi : Centre de gravité du panneau considéré.
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2) Moment d’inertie du radier :
L, =S (1, +8:(Y, Y5 )? )= 6093.29 m*
L, =3(1,+S,(X, - X4 *)=16400.69 m*

VI111.5.5 Vérifications :

1) Vérification de contrainte de cisaillement : (BAEL91/Art A5.1, 211)

max

On doit Vérifier : T, = E)d <7, = min{% foog 4 Mpa} = 2.5 MPa
Vb

Avec : b=100cm ;d =0.9h; =0.9x30=27cm

pooc @b Noxb Ly 6067428:1.00 542 _ 400y
2 S 2 353.17
3
r = 465.57 x10 —1.72MPa
1000x 270
7, =172 MPa <7, =25 MPa ..oesvvvreeerrrrereeerrsereriee condition verifiée

2) Vérification 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» d( aux charges verticales.

- Moment sismique « M »rapporté a la base du radier tel que :
M=M,+T,xh

Avec :

Mo: Moment sismique a la base du batiment.
To : Effort tranchant a la base du batiment.

h : Profondeur de I’infrastructure (dalle + nervure).
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Le diagramme trapézoidal des contraintes nous donne :

A
3 30, +0, 9 T

m 4

(o}

On doit vérifier les conditions suivantes :

Om
30

ALELU: " % <1330,

s 30,+0, <
m - sol

ALELS: o

Avec : oy, = *—V

radier

Tel que V: distance entre le centre de gravite du radier et la fibre la plus éloignée de ce dernier

N, = 60674.28kN N, =56897.56 kN

» Sens longitudinal : M, =60069.288 +3220.86x1.15 = 63773.277 KN.m

ATELU :

G, = N, My, _0B0674.28 €3773277 1) 175 _ 519 13kN/m?
| 353.17  16400.69

radier Yy

o= My, _BO007428 3773277 1) 175 104 45 kN /m'
| 35317  16400.69

radier yy

ol = 3x 219'1j+124'45 =195.46kN/m? <1.33x200=266kN/m?>.......... condition vérifiée

A PELS:

N, M, 56897.56 63773.277

o, = + = + x12.175=209.18 kN /m?
Satier 1y 35317  16400.69

o, = No My 5086756 83773277 1) 175-113.016 kN/m?
Sratier 1y 353.17  16400.69
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o1 =3 209'182”13'016 =185.14kN/m? < 200KN/MZ......occcvcrrere

condition vérifiée
> Sens transversal : M y = 68990.638 + 3307.79x1.15=72794.6 kN.m

ATELU :

N, M, ~ 60674.28 72794.6

o, = + = + x7.12 = 256.85 kKN / m?
S 1y 353.17  6093.29
M
59— N, My o 60674'28—72794'6x7.12=86.73kN/m2
S |, 353.17  6093.29
ol = 3% 256'845+86'73 =214.32kN/m? <1.33x200=266 KN/m=>............... condition vérifiée
A PELS:
M
o, = Ne My _0897.50 727946 5 13- 232,16 kN/m?
S 1 353.17  6093.29
M
o, = N, _Myy :56897.56_72794.6)(7.12:62'04 KN/ m?2
S | 35317  6093.29

o= 3% 232'1f+62'04 =189.63kN/m? <200kN/m?................ condition vérifiée

3) Vérification au poingonnement (BAEL91 Art A.5.2,42)

Dans le cas des surfaces large, cas du radier, il ya un risque de poingonnement du poteau et
des voiles sur cette dalle qui a lieu de vérifier
0.045x p. xhx f_,q

” Lo = 2(a' + b')

Avec :

Ny : Charge de calcul a ’ELU pour le poteau ou le voile tiré a partir du I’logiciel ETABS
U - Perimétre du pourtour cisaillé sur le plan du feuillet moyen du radier.

a’ : Epaisseur du voile ou du poteau.

b’ : Largeur du poteau ou du voile (une bonde de 1m).
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voile

'/:\' b iz I I{".x::H R b

Figure VII1.1 : Périmetre utile des voiles et des poteaux

b-h
h

Calcul du périmétre utile s
Poteaux : u. =2(a’ +b')=2(a+b+2xh)=2(0.45+0.45+2x0.90)=5.4m
Voile: s =2(a +b')=2(a-+b+2xh)=2(0.2+1+2x0.90)=6m

e Vérification pour les poteaux :
La vérification se fait pour le poteau le plus sollicité.
0.045x u. xhx f g

N, =2029.87 kN < =4657.5KN......ccc...... condition vérifiée
Vb
e Vérification pour les Voile :
N, = 260116 kN < 2049k XN oo _gpzgyn condition vérifiée

Vb
VI11.6.Ferraillage de la dalle
La dalle sera considérée comme un ensemble de dalle continue, Soumis a un chargement
uniforme encastré sur quatre cotés.
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 sollicite.

a) ldentification du panneau le plus sollicité T
I : 1.
L _435_ g .
|, 5.45
¥
i
0.4 < p <1= ladalle travaille dans les deux sens. L
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Le poids du radier est entierement repris par le sol, nous allons soustraire la contrainte due au
propre de ce dernier de la contrainte moyenne maximale.

o, et o, : Contrainte moyenne déja calculer

ATELU
N, 13796.22 ,
q, =0 ——d —21432 """ _166.76 kN/m
S, 353.17
AVELS

N
g, =0, ——rad ~189.63- 1012132 _ 160 97 kN /m?
353.1

rad

b) Calcul des armatures a PELU

o g [ =00565
YT PERET L 0595

Evaluation des moments My, My
My, =ty xq, xI,” =0.0565x166.76 x 4.35? =178.28 kKN.m

My, = 4, XMy, =0.595x167.81=106.08 KN.m

Afin de tenir compte de I’encastrement de la dalle au niveau des nervures, nous allons affecter
aux moments isostatiques par les coefficients réducteurs suivants :

0.85 : Pour les moments en travées,
0.5 : Pour les moments sur appuis intermédiaires,
0.3 : Pour les moments sur appuis de rive.

e Moments sur appuis intermédiaire

M,, =0.5x178.28 =89.14kN.m
M,, =0.5x106.08 =53.04 kN.m

Moments sur appuis de rive :

M,, =0.3x178.28 =53.484kN.m
M,, =0.3x106.08 =31.824 kN.m

233



CHAPITRE VIII Etude de l'infrastructure

e Moments en travée :

M,, =0.85x178.28 =151.538kN.m
M, =0.85x106.08 =90.168kN.m

c) Ferraillage longitudinal suivant x-x_
> Sur appuis :

M 89.14x10°

ax

“bxd®xf,, 100x28°x14.2

Ly =0.08<0.392 = SSA

Du tableau : x, =0.08 = £ =0.958

M 89.14x10?

Aa ax
X

= = =9.55¢cm’
pPxdxo, 0.958x28x34.8

Soit: 7HA14=10.18cm®/ml avec un espacement de 17cm
» Entravée :

M,  151538x10°
bxd®x f,, 100x28%x14.2

Ly =0.136<0.392 = SSA

Du tableau : x, =0.136 = £ =0.927

M, _ 151.538x10°

- - =16.77cm?
pxdxo, 0.927x28x34.8

Au

Soit : 9HAL6 =18.09 cm®/ml avec un espacement de 12.5 cm

d) Ferraillage longitudinal suivant y-y :
» Sur appuis :

M., 53.04x10°

- : = - =0.048<0.392 = SSA
bxd®xf,, 100x28°x14.2

Hy

Du tableau : 4, =0.048 = $=0.975

M., 53.04x102

- = =5.58cm?
pxdxo, 0.975x28x34.8

Ay

Soit : 6HA12=6.78cm*/ml avec un espacement de 20cm
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> En travée :

My, 90.168x10°

= 5 = 5 =0.080<0.392 = SSA
bxdxf,, 100x28°x14.2

Hy

Du tableau : z, =0.08 = /3 =0.958

M,  90.168x10’

- = =9.65 cm?
Pxdxo, 0.958x28x34.8

Ay

Soit : 9HAL2 =10.18 cm*/ml avec un espacement de 12.5 cm

e) Vérification a PELU

» Condition de non fragilité :

A, =, xbxhx(g_z’o)
@, : Taux d’aciers minimal égal a 0.8 %o pour les HA FeE400.

3-0.78

Ay = 0.0008x100 30><( J — 2.66 cm’

Sens xx :

A’ =10.18cm’ > A, = 2.66cm?
Al =18.09 cm? > A . =2.66 cm’

Sensyy :

Al =6.78cm’ > A, =2.66cm’
Al =10.18cm? > A, =2.66cm’

» Veérification des espacements : (RPA art 8.2, 42)

L'écartement des armatures d'une méme nappe ne doit pas dépasser les valeurs ci-dessous,
dans lesquels h désigne I'épaisseur totale de la dalle

>
Sens xx :

S, <min{3h,33cm}=S, <min{3x30,33cm}=33cm
S, =17CmM<33CMeiiiiiiics condition verifiée
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> Sensyy:

S, <min{3h,33cm}= S, <min{3x30,33cm}=33cm
S, =20emM<33CM.cccciiiiiiiiiii condition vérifiée

» Vérification de la contrainte de cisaillement :

T, =——=<71,
bxd
I
. Quxly _ 166.76x5.45 _ 45449 kN
2
3
r, = 30442107 ) 63vipg
1x0.28

7, =< min{% f.;4 MPa} =min{2.5 ;4 MPa}=2.5MPa

cj?

r, =1.63MPa <7, =2.5MPa

Donc les armatures transversales ne sont pas nécessaires.
f) Vérifications a ’ELS

Les vérifications seront faites suivant la plus petite portée, étant donné que c’est la direction la

plus sollicitée.

» Evaluation des moments My My
M,, = 1y xQ, x1,* =0.0632x160.97 x 4.35? =192.5kN.m

My, = 42, x M, =0.710x192.5=136.67kN.m

Moments surappuis a M, =0.5x192.5=96.25kN.m

Moments en travée a M, =0.85x187.37 =163.62 kN.m
Moments sur appuis a M, =0.5x136.67 = 68.33kN.m

Moments en travee a M, =0.85x136.67 =116.17kN.m
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> Vérification de la contrainte de compression dans le béton :

oy =t <, =15MPa
K

_100xA, _100x1809 _ .,

PTT0%d 100x28

p,=0.63 = S, =0.883et K, =27.73

s -3
oo Mo I8BITA0C ey
f,xdx A, 0.883x0.28x18.09x10

_36527 _ 12170 MPa< o, =15MPa................ condition vérifiée

O,
e 2773

> Vérification de la contrainte dans les aciers :
La fissuration est considérée comme peu nuisible, alors aucune vérification a faire.

Conclusion :
Le ferraillage adopté pour la dalle du radier est donné dans le tableau ci-dessous :
Sens XX Sens YY
En appuis THA14 6HAL12
En travée 9HA16 9HA12

VI11.7.Ferraillage de débord :

Le débord doit étre calculé comme une console encastrée
au niveau du radier, du moment qu’il est moins charger par

rapport a la dalle et la nervure donc nous n’avons qu’a prolonger

les armatures du panneau au débord.

60cm |
i

Figure VII1.2 : Schéma statique du débord.
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VI11.8. Ferraillage de la nervure :
La nervure sera calculée comme une poutre continue sur plusieurs appuis; soumises aux
charges des dalles et de la réaction du sol ;qui se transmises aux nervures sous forme de

charges triangulaires et trapezoidales.
Pour le calcul des efforts internes maximums, on ramenera ces types de chargement

a des répartitions simplifiées constituant des charges uniformément réparties.
Cela consiste a trouver la largeur de dalle correspondant & un diagramme rectangulaire qui
donnerait le méme moment (L,) et le méme effort tranchant (L) que le diagramme

trapézoidal, dans ce cas le calcul devient classique.

+ Cas de chargement trapézoidal :

Lm
Lt

A0 T e et 1

Figure VI11.3 :Présentation des chargements simplifiés.

Effort tranchant : L, =L, x[o, _%j

2
Moment fléchissant : L, =L, x[0.5— ’02 J

+ Cas de chargement triangulaire :
L, =L, =p, =1

Effort tranchant: L, =0.25xL,
Moment fléchissant : L, =0.333x L,
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a) Sens longitudinal :

- . - qs=160.9Tkn/m2
qu=166.76kn/m2 . e q
! |
1.75m 4.35m 3.2m 4.55m 1.2m 4.35m 1.75m

Figure VII11.4 : Schéma statique de la nervure

> Diagrammes des efforts internes a PELU :

9 98 o 8888888 @ 56 86

8 I e v 1 S B R Y

Figure VI11.5 : Diagramme des moments fléchissant

Figure VII11.6 : Diagramme des efforts tranchants

> Diagrammes des efforts internes a ’ELS

8 98 58888888 © 56 96

A e T T T, e T T L

Figure VI11.7 : Diagramme des moments fléchissant

5 3 3 83 8 3
e e

Figure VII11.8 : Diagramme des efforts tranchants
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b) Sens transversal :

qu=166.76kn/m2

q5=160.9Tkn/m2
— —

343 4.45m 4.05m

Figure VI11.9 : Schéma statique de la nervure

> Diagrammes des efforts internes a L’ELU

35 ; 588 83
_P'_ """""""" - du‘-H_

Figure VII11.11 : Diagramme des efforts tranchants

» Diagrammes des efforts internes a ’ELS

Figure VI111.12 Diagramme des moments fléchissants
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Figure VI11.13 : Diagramme des efforts tranchants
VI111.8.1.Ferraillage de la nervure :
VI11.8.1.1.Armatures longitudinales
Le ferraillage se fera avec les moments max aux appuis et en travées :

» Sens longitudinal X-X :
M, ™ =769.743KkN.m M,™ = 437.843 kN.m
En appuis :

M,™  769.743x10°

= 2 = > =0.086<0.392 = SSA
bxd®xf,, 50x112°x14.2

Hy

Du tableau : z, =0.086 = 3 = 0.955

max 2
A - M, _ 769.743x10 _20.68cm?
pxdxo, 0.955x112x34.8

Soit:  3HAL6chap +5HA20FII =21.73cm?*/ml

En travée :

M,™  437.843x10°

- L = > =0.049<0.392 = SSA
bxdxf,, 50x112°x14.2

Hy

Du tableau : z, =0.049 = 3 = 0.975

M,  437.843x10?

- - =11.52 cm?
Pxdxo, 0.975x112x34.8

Ax

Soit : 3HAl4chap +5HAL4FIL =12,31cm? / ml
» Sens transversal suivanty-y :

M,™ =1094.041kN.m M,™ =597.628 kN.m
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En appuis :

M™1094.041x10°
bxd*xf, 50x112*x14.2

M, =0.123<0.392 = SSA

Du tableau : x, =0.123= £ =0.935

max 2
A, = M, _ 1094.04x10 30,02 cm?
pxdxo, 0.935x112x34.8

Soit : 6HAL6chap +6HA20FIL =30.9 cm?/ml

En travée :

- M™  597.628x10°
bxd?x f,, 50x112°x14.2

4, =0.063<0.392 = SSA

Du tableau : z, =0.063 = 3 =0.9675

M,™  567.628x10

- = =15.05cm?
pxdxo, 0.9675x112x34.8

Ay

Soit : 3HAL6chap +5HAL6FIl =16.08 cm?*/ml
VI111.8.1.2. Vérifications a PELU

»  Condition de non fragilité : (Art A.4.2 /BAEL91)

On doit vérifier la condition suivante :

A 0.23><b;<d X T _ 0.23x53;<312x2.1 6762 om?

- Sens longitudinal x-x :
Entravée: A, =1231cm*> A, =6.762CM . .cccccorvrrrvrrnnn. condition vérifiée

Enappuis : A, =21.73cm* > A, =6.762CM’...c.ccvvirrrrrnnns condition vérifiée
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- Sens transversal suivanty-y :

Entravée: A, =16.08cm’>A . =6.762CM’....cccccvrrrrrrnnn. condition vérifiée

En appuisz A, =30.9cm* > A, =6.762CM....cccocrrrnrenns condition vérifiée30.9

» Vérification de la contrainte tangentielle du béton (BAEL91.art A.5.1.21)

On doit vérifier : |z, =7

T, 1008.6x10°

u

“bd 500x1120

=1.8 MPa

En considérant que la fissuration est préjudiciable :

T, = T <min<0.15 Fezo ; 4MPa; = 2.5 MPa
b.d 7
=7,=1.8MPa <25MPa............. condition vérifiée

V111.8.1.3Vérification a PELS

On se dispensera des vérifications si la condition suivante est vérifiée :

aS—y_l+ﬁ
100

- Sens longitudinal x-x

Entravée: u, =0.049 = o =0.0628

M, 437.843

"TM, 423658

a =0.0628 < 1.03-1 + 25 _ 0.266......... condition vérifiée
2 100

En appuis : x, =0.086 = o =0.1126

M,  769.743

= =1.03
M, 74492
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1.03-1 + 2 _ 0.266......... condition veérifiée

100

a =0.1126 <

- Sens transversal suivanty-y :

Entravée: u,=0.063 = a=0.07875

M, _597.628 _, .,

u

"M, 578348
a =0.07875< 1'02_1 + % = 0.266......... condition vérifiée

En appuis : u, =0.123= o =0.16455

_ M, _ 1094.041 1033
M, 1058.872
a =0.16455 < 1.03-1 + 120—50 =0.266......... condition vérifiée

. - f e, e . ,
La condition a< 7/71 + 28 ast vérifiée donc la vérification des contraintes dans le béton

a ’E.L.S. n’est pas nécessaire

VI11.8.1.2. Armatures transversales :

> Exigences du RPA pour les aciers transversales :(Art 7.5.2.2/RPA2003):

e Zone nodale :

S, < min[g ,1240) =min (% ,12x1.4j =min (28.75¢cm,16.8cm) =16.8 cm

soit: S, =10cm

e Zone courante

s,™ s%=57.5 cm = soit S,"” =15cm
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> Vérification de la section minimale d’armatures transversales du RPA:

La section minimale d’armatures transversales est donnée par la relation suivante

A =0.003x S, xb

A™ =0.003x15x50 = 2.25 cm?< A *°** = 9.23 cmi........condition vérifiée

VI111.8.1.3 Armatures de peau (BAEL/Art 8.3) :

Des armatures dénommées « armatures de peau »sont reparties et disposées partiellement a la
fibre moyenne des poutres de grande hauteur, leur section est au moins égale & 3cm? par métre
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 de115 cm, la quantité d’armature de peau

nécessaire est donc :

_ 3cm?
P 1x1.15

=2.60=1.3cm? par parois

Soit donc 2HA12 avec A= 2.26 cm?/parois

VI11.9 Etude de la deuxieme base :
Vu que notre structure présente un décrochement au niveau 0.00, il faut étudier une autre
fondation sur laquelle reposeront les poteaux qui vont naitre a partir de ce niveau.
VI111.9.1 Dimensionnement :

% Semelle isolée :
L’effort normal maximal sous le poteau C33 dans portique 3 est de 11701.84 kN.
La contrainte du sol est 0.2 Mpa

Largeur de la semelle isolée :
N 1170.84x103
B> f—5= /—X= 255cm
Osol 0.2
3.2
N

7
H
¢
!

0.65
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Vu que la distance entre deux semelle successive est petite, on passera a la semelle filante.

VI111.9.2 Etude de la semelle filante sous poteaux:

Dans ce cas de figure, les charge sont transmise de la super structure a la semelle par les
poteaux.

% Dimensionnement :
1) Détermination de la résultante des charges :

Charge a ’ELS : les effort normaux et les moments fléchissant sont tirés du logiciel ETABS

Portique 3

959.3 -9.855 -9453.9
1170.84 -5.475 -6410.35 6.592
752.05 -2.275 -1710.9 2.88
751.86 2.275 1710.48 2.882
1169.21 5.475 6401.42 6.682
957.47 9.855 9435.86 1.477
5760.73 / 27.4 22

Tableau VII1.4 : excentricité

Ei : excentricité de chaque poteau par rapport au centre de gravité de la semelle.
R = 3INi = 5760.73 kn SMi =22 kn.m
2) Détermination de coordonnée de la résultante des charges :

. Y (Ni X ei) + IMi
B R

27.4 + 22

e = m = 0.0085m

3) Détermination de la distribution par métre linaire des sollicitations de la semelle :
e <% — Répartition trapézoidale
e >£ — Répartition triangulaire

e =0.085 < &665 = 3.275 — Répartition trapezoidale
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N 6X 5760.73 6
Qmin == x (1 — =5 C Quin = o x (1- 22 = 292.4 Kn/ml
N 6X 5760.73 6
Omax =7 X (1+Z5 5 Quax = e x (1 + =) = 293.93 Kn/ml
N 3xXe 5760.73 6e
QA/4 =1% a- T) \ QA/4 1965 ( + 19.65) = 293.5Kn/ml
Largeur A < 1.6m >
Qas, 2935
> :/4 =——=147m
G 200
Soit A=1.5m
4) Condition de rigidité : O1
“l<d<A-a B8 < d <150 - 45
26.25<d <105cm soit d = 35cm

hy=d+c=35+5=40cm

5) Evaluation du poids propre de la semelle :
> Volume:V =h, X AXL=0.4x%X15X19.65=11.79m3
» Poids propre: P =p xV = (2500 x 11.79)/19.65 = 15kn/ml

J Qajyrp 2935415

A
Owol 200

= 1.54m

Donc on prend A=1.6m
V111.9.3 Poutre de rigidité :
» Hauteur :

L<h <L 4-20<h <420 46.66 < h, <70
— — - — > .
Soit hp =70cm

» Largeur :
1 2
§hp <b, < §hp — 23.33 < b, < 46.66

Soit b, = 45cm
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V111.9.4 Calcul des armatures a PELU :

Le ferraillage des semelle se fait a ’ELU donc on doit extraire les efforts a ’ELU

a) Ferraillage de la Semelle :

1319.6 -9.855 -13004.66
1609.14 -5.475 -8810.05 3.469
1032.07 -2.275 -2348 2.42
1031.75 2.275 2347.2 2.422
1606.94 5.475 8798 3.545
1317.12 9.855 12980.2 1.192
7916.51 / 37.3 14.238

Tableau VII1.5 : calcul de I’excentricité

. Y (Ni X ei) + SMi
B R

e = 0.0065 < % = 3.275 — Répartition trapézoidale

0 _7916.51 ( 6x0.0065
min = 1965 19.65

) = 223.37 Kn/ml

0 _ 791651 ( + 6x0.0065
max = 1965 19.65

) = 224.57Kn/ml

7916.51 3%0.0065
QA/4 = Toes * (1 T Toes ) = 224.27 Kn/ml

N, = 224.27 + (1.35 x 15) = 244.52kn/ml

N, x(A—a) 244.52 % 103 x (1600 — 450)

= = 4.99cm?/ml
ST 8% d X oy 8 x 350 x 348 em”/m

Soit 5HA12=5.65 cm?

> Espacement des armatures :

L-2C

Se =—<33cm avec n : nombre de barre
100 -2 X5
St = T = 22.5<33cm

Donc on prend st=20cm
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CHAPITRE VIII Etude de l'infrastructure

» Armature de répartition :

As 499 ,
Ar:IZTz 1.247 cm

On opte pour une section de 5SHA12 avec St=22 cm.

b) Ferraillage de la poutre :

h,=70cm , b, =45 cm
3 + i 3 X 224.7 + 223.37
Qa/4 = Qmax4 len = 4 = 224‘.27 le/m

» Calcul du moment isostatique Mo :

2 2
My == = 22208 = 49451 kn.m

Pour tenir compte des semi encastrements aux extrémités, on affecte les coefficients de

corrections au moment statique (Mo).
0.85M,

0.5M 0.5M,

Moment sur appuis : M, = 0.5M, = 247.25 Kn.m
Moment en travée : M; = 0.85M, = 420 kn.m
Calcul du ferraillage :

» Sur appuis

M, 247.25x10°
CbxdXf, 450x6502Xx14.2

u = 0.0915

u = 0.0915 < 0.392 - section simplement armée [ = 0.952

M, 247.25 x 10°

_ _ = 11.48cm?
Bdaoy,  0.952 x 650 x 348 o

Asa

Soit A,=5HA16fil+2HA12=12.31 cm?.
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CHAPITRE VIII Etude de l'infrastructure

> En travée :

B M, B 420 x 10°
bxdXf,, 450X6502x 14.2

U = 0.155

u = 0.155 < 0.392 - section simplement armée [ = 0..916

M, 420 x 10°

_ _ = 20.27cm?
Bdao,,  0.916 x 650 x 348 cm

Agt

Soit Aq=5HA20fil+5HA12chap=21.35 cm®.
V111.9.5 Vérification a PELS :
a) Contrainte limite dans le béton :
On doit vérifier que : jc = 2> < Ty
1
e Sur appuis

100X A 100 x 1231

PL= T T asoxeso | 042

Du tableau on tire : k; = 35.5 et B, =0.901

e Entravée

B 100x A4 B 100 x 21.35
PL="pa T 7450 x 650

=0.73

Du tableau on tire : k; = 25.32 et fp,=0.876

293.5kn

Qa/4 =0 = M, sor = 323.5kn.m et M; 4., = 550 kn.m

Calcul des contraintes dans ’acier :

» Sur appuis :
M, sor 323.510°
= = = 448MPA
% T Ax B xd 1231 x 0.901 x 650
» Entravée:
Miser _ 550 x10° = 320.95MPA

% T Ax B xd 2051 x 0876 x 650

Contrainte dans le béton :
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CHAPITRE VIII

> Appuis : o, = :—1 = =2 = 12.64 MPA

> Travée: oy, = = = 222 = 12.4MPA
1 .

b) Vérification au cisaillement :

Vi

Etude de l'infrastructure

T, = bd < min {0.15&, 4Mpa} = min{2.5,4} = 2.5Mpa

Vb

v, = Q“Z”=47o.96 kn

_ 470.96 X 103

- = 1.61 MP
" = 7450 x 650 a

«» Calcul des armatures transversales :

*

1) Diametres :

< min{— — . e
(pt — mln{ 10’(plmln 35)101

35’
@ < 12mm  soit ¢, = 8mm

2) Espacement selon le RPA :
e En zone nodale :

h
S < min {Z, 12<p} = min{17.5,14.4} = 14.4cm

On prend : St = 10cm

e En zone courante :

N| s

st <==35cm

On prend : St =20 cm

On choisira 2 cadre et 1 épingle en @8

h b ~ (70 45
} = mm{ 1.2} =1.2cm

A, = 6HA8 = cm?
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Conclusion générale

Conclusion géneral :

Quand ce projet nous a été confié, Nous avions conscience de la grande tache a la quelle
nous avions affaire vu la géométrie complexe de la structure. Nous avons fait notre possible
pour bien mener ce travail. Apres les différentes étapes de calcul :

- Nous avons dimensionné la structure en respectant les formules, en évitant le
surdimensionnement des sections, ainsi [’aspect économique est pris en compte.

- vu la forme de la structure, nous avons pu éviter la torsion dans le mode fondamental.

- La modélisation nous a permis de comprendre le comportement de la structure vis-a-
vis de ’action sismique en essayant d’éviter une période trop élevée en rigidifiant les
éléments de contreventement en disposant les voiles d’une fagon optimale.

- Nous constatons qu 'une bonne conception joue un role important dans I’étude génie
civil.

Cette étude nous a permis de mettre en application les diverses connaissances acquises
durant notre formation et de bien comprendre certain phénomenes et comportements, une
interprétation approchée pour le résultat de [’analyse dynamique et d’acquérir [’essentiel
pour la vie active.

En fin nous souhaitons que ce modeste travail puisse servir.
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