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Introduction générale

Construire a toujours été I'un des premiers soucis de I’homme, et l'une de ses occupations
privilégiées. De nos jours, la construction connait un grand essor dans la plus part des pays du
monde, et tres nombreux sont les professionnels qui adherent aux métiers du batiment et des

travaux publics.

Cependant, si le métier de construire peut étre considéré comme le plus ancien exercé par
I'homme, il faut reconnaitre qu'il lui aura fallu, au cours des derniéres décades, s‘adapter pour
tenir compte de I'évolution des godts et des mceurs, mais surtout s'adapter aux nouvelles
techniques de constructions qui offrent une fiabilit¢ maximum de la structure vis-a-vis des

aléas naturels tel que les séismes.
Une structure doit étre calculée et congue de telle maniére a ce :

e Qu'elle reste apte a l'utilisation pour laquelle elle a été prévue, compte tenu de sa durée
de vie envisagée et de son co(t.

e Elle ne doit pas étre endommagé par des événements, tels que : Explosion, choc ou
conséquences d'erreurs humaines.

e Elle doit résister a toutes les actions et autres influences susceptibles de s'exercer aussi
bien pendent I'exécution que durant son exploitation et qu'elle ait une durabilité

convenable au regard des co(ts d'entretien.

Pour satisfaire aux exigences énoncées ci-dessus, on doit choisir convenablement les
matériaux, définir une conception, un dimensionnement et des détails constructifs appropriés,
spécifier les procédures de contrbles adaptées au projet considéré, au stade de la production,
de la construction et de l'exploitation. Pour ce faire il faut impérativement se munir des

reglements propres a chaque pays (RPA99/version 2003 pour le cas de I'Algérie).

Les ingénieurs disposent actuellement de divers outils informatiques et de logiciels de calculs
rapides et précis permettant la maitrise de la technique des éléments finis adoptée au Génie

Civil, ainsi que le calcul de diverses structures en un temps réduit.



D’ailleurs comme la méthode manuelle est lente on a préféré utiliser le logiciel ETABS pour

la modélisation de notre structure.

Dans le but de mettre en pratique les connaissances acquises durant le cycle de formation en
génie civil, nous avons choisi I’étude d’une structure (R +5+une toiture on dalle incline) a

usage d’habitation, ossature mixte contreventée par voiles.

Nos calculs seront faits de maniere a assurer la stabilité de I’ouvrage et la sécurité des usagers

avec moindre co(t.

Nous espérons que ce travail sera un point de départ pour d’autres projets dans notre vie

professionnelle.



PRESENTATION DE LOUVRACE



Chapitre |

PRESENTATION DE L'OUVRAGE

.1 INTRODUCTION

Ce premier chapitre porte sur la présentation globale de I’ouvrage a savoir :
- Ses caractéristiques géomeétriques (longueur, largeur et hauteur totale de batiment),
- Ses éléments constitutifs : éléments structuraux et non structuraux,

- Les caracteéristiques des matériaux composants I’ouvrage.

1.2 DESCRIPTION DE L’'OUVRAGE

Ce projet de fin d’étude consiste en I’étude et en calcul des éléments résistants d’un
batiment(R+5) avec charpente en dalle inclinée en béton armé a usage d’habitation. Ce batiment
sera implanté a IRDJEN dans la Wilaya de TIZI-OUZOU qui est classée par les Régles

Parasismiques Algériennes (RPA99/2003) comme zone de moyenne sismicité (Zone 1a).

Notre ouvrage est classé dans le groupe d’usage 2 : « Ouvrages d’importance moyenne », et

selon le rapport du sol, il sera fondé sur un sol meuble « S3 »d’une contrainte admissible

Osoi=1,5bars.

1.3. CARACTERISTIQUES GEOMETRIQUES

a) Dimensions en élévation

- Hauteur totale du batiment........................cn.. 19.96 M
- Hauteur du rez-de-Chaussée...........ccocoeveiiiiiiiie e, 3.06m

- Hauteur de I’étage courant.............cooooveiiiiiie e 3.06 m
- Hauteur de la charpente terrasse ............ccovvviiiiiiennnn. 1.60 m

b) Dimensions en plan

e RDC et I’étage courant
- Longueurtotale ... .0.26.20M
- Largeurtotale ... 16.35



e Laterrasse
- Longueurtotal ..o 26,25 M
- Largeurtotale ..........oooiii i 2. 16.80M

1.4 ELEMENTS DE L’OUVRAGE

1.4.1 Ossature

Le béatiment est constitué par des portiques en béton armé et des voiles (structure
mixte).D’aprés le RPA 99 version 2003, pour toute structure dépassant une hauteur de 14m,
en zone lla, son contreventement est assuré par ce qui suit :
e Contreventement par portique : c’est une ossature constituée de poteaux et de poutres,
disposés d’une facon telle qu’ils doivent :
-Reprendre les charges et surcharges verticales et une partie des surcharges horizontales,
- Transmettre directement les efforts aux fondations.
e Contreventement par voiles : composé des éléments verticaux « voiles » en béton armé.
Les disposés dans les deux sens, transversal et longitudinal, ils assurent :
-D’une part le transfert des charges verticales (fonction porteuse).

-Et d’autre part la stabilité sous I’action des charges horizontales (fonction de

contreventement).

Ainsi ils minimisent les effets de torsion.
1.4.2 Les planchers

Les planchers sont des éléments horizontaux limitant les différents niveaux d’un batiment,
capable de supporter les charges et de les transmettre aux éléments porteurs horizontaux et

verticaux.

Ils doivent étre congus d’une fagon a :
- Supporter leurs poids propres et les surcharges,
- Isoler thermiquement et acoustiquement les différents étages,
- Transmettre les efforts horizontaux aux différents éléments de contreventement,

Dans notre projet les planchers sont constitués de corps creux et des dalles pleines.



1.4.3 Les escaliers

C’est un élément en béton armé qui permet de se déplacer a pieds d’un niveau a un autre
dans un batiment. Dans notre cas, les escaliers seront constitués de paillasses et de palier en

béton armé.

_ Marche |

Contre marche

Emmarchement

\ Palier intermédiaire

Poutre paliére

Voles

Palier couramt

Figure I-1: Principaux termes relatifs a un escalier

1.4.41 es séchoirs et les balcons

Ce sont des aires consolidées au niveau de chaque plancher, ils seront réalisés en dalle pleine

OU COrps Creux.
1.4.5 Magonnerie

- Murs extérieurs : sont en briques creuses, composés de double cloison de 10cm,
sépares d’une lame d’aire de 5cm......... (10+5+10).

- Mur intérieur : cloison simple en brique de 10cm d’épaisseur,

BRIQUE CREUSE

MORTIER D
ENDUIT EN PLATRE CIMENT

CARRELAGE ﬁ
MUR MUR
INTERIEUR EXTERIEUR
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1.4.6 Revétements
Les revétements utilisés sont :

- Enduit de ciment pour murs, facades et salles d’eaux,
- Platre pour cloisons et plafonds,
- Céramique pour les salles d’eaux et cuisine,

- Carrelage pour les planchers et escaliers.

1.4.7 Acrotéere

La terrasse sera entourée d’un acrotére de 0.60(m) de hauteur et d’épaisseur de 15 cm, réalisé

en béton arme coulé sur place, il joue un réle de sécurité et de garde de corps.

1.4.8 Coffrage

On opte pour un coffrage métallique pour les voiles, de facon a faire limiter le temps

d’exécution et un coffrage classique en bois pour les portiques.

1.4.9 Fondations
a-Définition
On appelle fondation la partie d’un ouvrage reposant sur un terrain d’assise auquel sont

transmises toutes les charges permanentes et variables supportées par cet ouvrage.

b -Fonctions des fondations

Reprendre les charges supportées par la structure et les transmettre au sol dans de bonnes
conditions de facon & assurer la stabilité de I’ouvrage.

c- Différents types de fondations Il existe deux types de fondations :
» Les fondations superficielles

Lorsque les couches de terrain capables de reprendre I’ouvrage sont a faible profondeur :
Semelles isolées sous poteaux, semelles filantes sous murs, radiers.

» Les fondations profondes

11



Lorsque les couches de terrain capables de supporter I’ouvrage sont a une grande profondeur :
puits, pieux.
d- Facteurs de choix de type de fondation

- Lanature de I’ouvrage a fonder : pont, batiment d’habitation,...

- La nature du terrain: connaissance du terrain par sondages et définition des
caractéristiques.

- Lesite : urbain ; montagne, bord de mer,...

- La mise en ceuvre des fondations : terrain sec, présence de I’eau,...

1.4.10 Toiture

La toiture est composée d’une :

» Charpente
C’est la structure porteuse, dont la fonction et de supporter son poids.
La charpente doit assurer les fonctions suivantes :
- Supporter son poids propre (les demi-poteaux et les poutres de chainage),
- Porter les matériaux de couverture(les dalles inclinées),
- Résister aux pressions et dépressions exercées par le vent sur un versant et aux dépressions
sur I"autre,
- Supporter le poids de la neige qui n’est pas négligeable dans certaines régions.
» Couverture
Sa fonction et de rendre imperméable la construction par des matériaux tels que les dalles

inclinées pour la charpente en béton armé.

1.5 CARACTERISTIQUES MECANIQUES DES MATERIAUX

1.5.1 LEBETON

Le béton est un mélange de ciment, granulats et d’eau, il est défini du point de vue
mécanique par sa résistance a la compression qui varie avec la granulométrie, le dosage en
ciment et en eau ainsi que I’age du béton.

Le ciment utilisé est de classe CPJ 32,5 dosé a 350 kg/m3 dans le béton.

La composition du béton sera fixée par le laboratoire spécialisé a partir des essais de
résistance.

Le dosage courant par 1m?>sera comme suit :
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Granulats

Sable:...........eeeeeen.o.....380 2 450 dm® (Dg < 5 mm).
Gravillon:.....................750 4 850 dm® (Dg < 25 mm).
- Ciment: .....oooeeviiiiieenn. . .350 kg/m?,
- Eaudegachage :...................150 24 200 L.

RESISTANCE CARACTERISTIQUE DU BETON A LA COMPRESSION

Le béton est défini du point de vue mécanique par sa résistance caractéristique a la
compression a 28 jours de temps de durcissement, obtenu par des essais sur éprouvettes
normalisées de diametre égal a la moitié de la hauteur (16cm/32cm), notée fes.

La résistance caractéristique & la compression a j < 28 jours est définie par :

foj== 77e5083 fozs  POUr fezs < 40MPa (Art. A.2.1,11/BAEL 91 modifié 99).

ij == MOIW feos pour feog > 40MPa.

Pour les éléments principaux, le béton doit avoir une résistance au moins égale a 22 MPa et au
plus égale a 45 MPa. (Art.7.2.1 RPA99).
Pour I’étude de ce projet on prendra : f.og = 25 MPa.

= RESISTANCE CARACTERISTIQUE DU BETON A LA TRACTION

La résistance caractéristiqgue du béton a la traction a j jours noté f; est conventionnellement
définie par la relation suivante :
f;=0,6 +0,06f;  avec: f;<60 MPa. (Art A.2.1,12/BAEL91 modifié99).

D’ou : fs = 2,1 MPa.

* CONTRAINTE LIMITE DU BETON

On définit les contraintes limites comme des états qui correspondent aux diverses conditions

de sécurité et de bon comportement en service, pour lesquels la structure est calculée.

A. ETATLIMITE ULTIME (ELU)

13



Correspond a la perte d’équilibre statique (basculement), a la perte de la stabilité de forme

(flambement) et surtout a la perte de résistance mécanique (rupture).
= Contrainte limite & la compression (A.4.3.4.B.A.E.L91 modifier99)

f o= 0.85 28
bc —

6.vyb
Avec :
Yo : coefficient de sécurité.

Yb»=1.50 pour situation courante
Yb=1,15 pour situation accidentelle
6 : Coefficient qui est en fonction de la durée d’application des actions:
6 = 1 si la durée d'application est supérieur a 24 heures.
6 = 0.9 si la durée d'application est entre 1 heure et 24 heures.
6 = 0.85 si la duree d'application est inférieur a 1 heure.
Pour »y =1,5 et 0 =1 on aura foc = 14,2 MPa
Pour by =1,15 et 8 =0,85 on aura foc = 18,48 MPa

 Diagramme Contrainte — Déformation :

One [ IWVBa]
(I} : Etat élastique

(II) : Evat plastique

/ (M) (11

¥

Ee

Figure I-1 Diagramme contrainte déformation du béton a I’ELU

Le diagramme est composé :

-D’un tronc de courbe parabolique et la déformation relative est limitée a 2%(état élastique).

-D’une partie rectangle (état plastique) 2%o < foc< 3.5 %o
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B. ETAT LIMITE DE SERVICE (ELS)

C’est I’état au-dela duquel ne sont plus satisfaites les conditions normales d’exploitation et de
durabilité qui comprennent les états limites de fissuration.

* LA CONTRAINTE DANS LE BETON EST LIMITEE A

“bc = 0.60xfcj[MPA] (Art -4-5-2 BAEL91 modifiées 99)
Avec : bc : contrainte admissible a L’ELS

A j=28jours, bc=0.60 x 25 = 15 [MPA]

*Diagramme de contrainte déformation

o[ MPa]
4

T | D—

— s &p (W0)

Epe
Figure 1-2 Diagramme contraintes- déformations de béton a L’ELS

= Contrainte limite de cisaillement (Art A-5-1-21 BAEL91 modifier99)
Elle est donnée par la formule suivante :

_Vu

U =—
bd

Vu: est I’effort tranchant dans la section étudiée
b : valeur de la largeur de la section cisaillée
d : hauteur utile

La contrainte doit respecter les conditions limites suivantes :

Tu< min {0.20%, 5MPa}; pour la fissuration peu nuisible.

15



Tu<min {0.15%, 4MPa}; pour la fissuration préjudiciable et trés préjudiciable.

1.5.2 MODULE DE DEFORMATION LONGITUDINALE

On définit le module d’élasticité comme étant le rapport de la contrainte normale et de la
déformation engendrée.

Selon la durée de I’application de la contrainte, on distingue deux sortes de modules:

1° MODULE DE DEFORMATION INSTANTANEE

Sous des contraintes normales d’une durée d’application inférieure a 24 heures, le
module de déformation longitudinale instantané a I’age de « j » jours est donné par la
formule suivante :

Eij= 11000@ [MPa] (Art A.2.1, 21/ BAEL91 modifies 99).

Pour fj = fes = 25MPa = Ejj= 32164.19 MPa.

2° MODULE DE DEFORMATION DIFFEREE
Les déformations finales du béton (instantanées est augmentées de fluage) sont

calculées par un module de déformation longitudinale différé défini comme suit :
Ev= 3700 fus *[MPa] (Art A.2.1, 22/ BAEL91 modifies 99).
Pour = fs = 25MPa = Evj= 10818.87 Mpa.

1.5.3 MODULE DE DEFORMATION TRANSVERSALE

_E
T 2(14v)

Avec : E : Module de Young.
v:.Coefficient de poisson : Il est défini par le rapport entre la déformation relative
transversale et la déformation relative longitudinale.
Il est égale a:
*v=0 (a I’ELU) pour le calcul des sollicitations en considérant le béton fissuré.

» v=0,2 (& ’ELS) pour le calcul en considérant le béton non fissuré.

16



1.5.4 ACIERS

L’acier est un matériau caractérise par sa bonne résistance a la traction et a la compression et
I’a sont utilisé pour équilibrer les efforts de traction aux quels le béton ne résiste pas.

Les armatures sont distinguées par leurs nuances et leurs états de surface.

Dans le présent projet, on utilisera 2 types d’aciers dont les principales caractéristiques sont

regroupées dans le tableau suivant :

Allongement | Coefficient | Coefficient

Limite A

Type L | relatifala de de

d’aciers iemnELe | syl nglz[i:/Tg:;t]e rupture | fissuration | scellement
(%) (n) W)

Aciers Haute

en adhérence HA 400 14 1.6 15
barre FeE 400
Aciers Treil(l_li_s Ss)oudé

e_n_ TL520 TS 550 8 1.3 1
treillis | p<gmm)

Tableau.1 : caractéristiques des aciers

= MODULE D’ELASTICITE LONGITUDINALE DES ACIERS

Pour tous les aciers utilisés, le module de déformation longitudinale, sera pris égal a :
Es =2 x 105 MPa (Art: A.2.2,1/BAEL 91 modifié 99).
1.5.5 CONTRAINTE LIMITE

A. CONTRAINTE LIMITE ULTIME (ELU) (Art A.4. 3, 2/ BAEL91 modifie 99)

_Fe
_YS

Os

Avec : Ys: Coefficient de sécurité : Ys=1.15 situation durable.

Ys=1.00 situation accidentelle.

17



B. CONTRAINTE LIMITE DE SERVICE (ELS)

Afin de réduire le risque d’apparition de fissure et pour diminuer I’importance de leurs
ouvertures dans le béton, on a été amené a limiter les contraintes des armatures
tendues.

D’apres les regles BAEL 91 modifié 99, on distingue trois cas de fissurations :

1- FISSURATION PEU NUISIBLE

Cas des éléments situés dans les locaux couverts, fermés (pas de gaz, ni de produits
chimiques), dans ce cas, il n’y a pas de Vvérifications a effectuer.
- Pour limiter la fissuration, il convient dans la mesure du possible d’utiliser de gros
diametres que dans les piéces suffisamment épaisses.
- Dréviter de trés petits diametres dans les piéces exposées aux intempéries.
- De prévoir le plus grand nombre de barres compatibles avec une mise en place
correcte du béton.

2- FISSURATION PREJUDICIABLE
Cas des éléments exposés aux intempéries, risque d’infiltration.
o5t < 05t = {fe, max (0.5f; 110V 4)}

(Art A4. 5, 33/ BAEL91 modifié 99).
3- FISSURATION TRES PREJUDICIABLE

Gst S 08(5_3t
(Art A.4. 5, 33/ BAEL91 modifié 99).

Avec : n: coefficient de fissuration.
n = 1.6 pour les adhérences (HA) de diamétre > 6 mm.
n = 1.3 pour les HA < 6 mm.

n = 1.0 pour les ronds lisses.
e DIAGRAMMES DES CONTRAINTES — DEFORMATIONS DE CALCUL (Art A.2.2, 1/ BAEL91modifié 99).

Dans le calcul relatif aux états limites, on utilisera le diagramme simplifié suivant

18
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' |:',,:=_-_'

.........

Figure 1.3 : Diagramme contrainte-déformation de I’acier

Le diagramme contrainte déformation a considérer dans le calcul a I’ELS est
conventionnellement défini par la figure 1.3 (Art A.2.2,2/BAEL91 modifié 99).

- Pour la vérification a I’ELS, I’acier est supposé élastique et linéaire.

C. PROTECTION DES ARMATURES (Art 7.1 /BAEL 91 modifié 99)
Afin d’avoir un bétonnage correct et de prémunir les armatures des effets des intempéries

et des agents agressifs, on doit veiller a ce que I’enrobage (c) des armatures soit conforme
aux prescriptions suivantes :
* C>5cm: Pour les éléments exposés a la mer, aux embruns ou aux
brouillards salins ainsi que pour les éléments exposés aux atmosphéres
trés agressives.
* C>3cm: Pour les parois coffrées ou non qui sont soumises (ou sont
susceptibles de I’étre) a des actions agressives, ou a des intempéries, ou
des condensations, ou encore, eu égard a la destination des ouvrages au
contact d’un liquide (réservoir, tuyaux, canalisations).
* C>1cm: Pour les parois situées dans des locaux couverts et clos et

non exposés aux condensations.

Conclusion

Dans cette partie, on a déterminé les différents éléments constitutifs de notre structure dont

on effectuera les calculs et vérifications dans les chapitres qui suivent.
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PRE-DIMENSIONNEMENT DES ELEMENT



Chapitre Il

Pré-dimensionnement des éléments

1.1 Introduction

Aprés la présentation de I’ouvrage et des caractéristiques des matériaux, nous procédons au preé-

dimensionnement de notre projet.

Le pré dimensionnement des éléments de construction permet d’avoir d’une fagon générale I’ordre de
grandeur de ces derniers. Dans ce chapitre, nous allons pré dimensionner les planchers, les poutres, les
voiles et les poteaux. En utilisant les reglements (RPA99/V2003) et BAEL99, CBA93.

1.2 Pré-dimensionnement des éléments

Il .2.A. Les planchers

Les planchers sont des éléments plans horizontaux de la structure limitant les différents niveaux d’un

batiment, ils assurent deux fonctions essentielles.

o Une fonction de résistance mécanique ; Qui consiste en la capacité du plancher a supporter
son poids propre ainsi que les surcharges d’exploitation, et les transmet aux éléments porteurs
de la structure.

o Une fonction d’isolation acoustique et thermique et d’étanchéité, Qui peut étre assurée par
une étanchéité multicouche contre les eaux pluviales, un faux plafond complémentaire contre
la température des périodes chaudes et des hourdis associés avec des poutrelles et la dalle de

compression contre les bruits.
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Dans le cas de notre batiment, on distingue deux types de planchers :

¢ Plancher a corps creux

Il s’agit de planchers ,constitués de corps creux poses sur des poutrelles préfabriquéees servant de
coffrage perdu d’une part, et d’isolant acoustique et thermique d’autre part, le tout complété par
une dalle de compression de 4a6cm d’épaisseur réalisée en béton coulée sur place, armée par un

treillis soudé de nuance(FE520)dont les mailles ne dépassants pas :
-20 cm pour les armatures perpendiculaires aux poutrelles.
-30 cm pour les armatures paralléles aux poutrelles.

Le pré dimensionnement du plancher a corps creux se fait par la formule suivante :

ht ZL
22,5
Avec :
ht : épaisseur de la dalle.
L : portée libre maximale entre nus des appuis dans le sens des poutrelles.
Remarque

En premier temps, nous prendrons une section minimale de (25x25) cm?exigée par le RPA qui

correspond a celle d’un poteau en zone lla.

Dans notre cas : L =410-25 =385cm

ht > ﬂ =17.11cm
225

On prend ht = 20cm.

On optera pour un plancher d’une épaisseur de h= (16+4) cm, soit :

16cm : épaisseur du corps creux.

4cm : épaisseur de la dalle de compression.

Il sera valable pour tous les planchers
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Dalle de compression

Treillis soudé Poutgelle

16¢

Fig.11.1 : Coupe transversale d’un plancher en corps creux.

< Dalle pleine
Le pré dimensionnement d’une dalle pleine dépend des conditions essentielles de résistance
et d’utilisation suivantes et des conditions d’appui.
1) condition de résistance a la flexion
L’épaisseur de la dalle des balcons et les séchoirs est donnée par la formule : e>L0/10.
LO : portee libre.
e : épaisseur de la dalle.
Dans notre cas : L,=1.50m  e;>1.50/10 = 0.15m.
On adoptera pour une épaisseur : e;= 15cm.
2) Résistance au feu
Pour deux heures de coupe feu, I’épaisseur minimale de la dalle pleine doit étre égale a 11cm
e, -11cm.
3) Isolation acoustique
D’apreés la loi de la masse, L’isolation acoustique(L) est proportionnelle au logarithme de la masse(M).
L=13.3log (10M) siM 200Kg/m?
L=15log(M) +9  si M 200Kg/m?
Pour assurer un minimum d’isolation acoustique, il est exigé d’avoir une masse surfacique minimale

de 350Kg/m* D’ou I’épaisseur minimale de la dalle est :

e = M/2500 =350/2500 =0.14m
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e;= 1l4cm.
Tel que : poids volumique du béton armé qui égale & = 2500daN /m*
Donc : e = max (15, 11,14) = 15cm

On adoptera une épaisseur de : e =15cm.

11 .2.B Les poutres

La poutre est destinée a supporter les charges d’une partie de la construction, ses dimensions sont

données par référence au BEAL 91, CBA93 comme suit :
Hauteur de la poutre :

L/15<h < L/10.

Largeur de la poutre :

0,4h; <b <0,7h;

ht : Hauteur totale de la poutre.

b : largeur de la poutre.
L : longueur de la plus grande portée entre nus d’appuis de la travée considérée.
L’article (7.5.1) du RPA exige les conditions telles que :

> h>30cm

» b>20cm
> h/b<4

Dans les constructions en béton armé on distingue deux types de poutres :

-Poutres principales (ou porteuses)

-Poutres secondaires.

a- Poutres principales

Hauteur :

Ona L=480-25=455cm

D’ou: 455/15 < h<455/10 = 30,33< h; <45,5cm
On prend : hy =40cm

Largeur :
0,4h<b<0,7ny =16<b<28

On prend : b=30 cm
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b- Poutres secondaires

Hauteur :
Onal=410-25 = 385cm
D’ou: 385/15< h<385/10 = 25,66 < h,< 38,5cm
On prend : ht = 35cm
Largeur :
04h<b<0,7hy = 14<b<24 5
On prend:b=30cm

VERIFICATION :

Condition Poutres principales Poutres secondaires Vérification
h>30cm 40cm 35cm Vérifiée
b>20cm 30cm 30cm Vérifiée
h/bs 4 1.33 1.16 Veérifiée

Tableau I1.1 : Veérification des conditions exigées par le RPA.

Les conditions sont vérifiées, alors les sections (b x h) adoptées pour les poutres seront comme suit :
Poutre principale :(30x40) cm2

Poutre secondaire :(30x35) cm?

40 35
“—> <“—>
30 30
Fr ro

Fig. 11.2.Dimension des poutres
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11.2.C L'acrotére T \N, fs

— 7T

On a hy=60cm 60 10
Charge permanente G

G = 25[(0,6X 0.1)+(01X0,07)+ &;0’2}

G =1.713 KN/ml

Figure 11-3 : Coupe verticale de I’acrotére

I1 .3 Les charges permanentes

a) plancher terrasse (inaccessible)

Figure 11.3.a : Coupe transversale du plancher terrasse inaccessible.

La légende se rapportant & la figure ci-dessus est donnée par le tableau suivant

NE Eléments Poids volumique y Epaisseur Charge G;
(KN/m?) e (m) (KN/m?)
01 Tuiles 14 0.2 0.88
02 Mortier de pose pour tuiles 17 0.05 0.30
03 Plancher en corps creux (16+4) 14 0.2 2.85
04 Faux plafond en latte et roseau+ platre 22 0.05 0.50
Totale G,= 4.53KN/m’

Tableau 11.2 : Valeur de la charge permanente G; du plancher terrass
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b) Etage courant, RDC

55—

6 —»

Figure 11.3.b: Coupe transversale du plancher en corps creux.

La légende se rapportant & la figure ci-dessus est donnée par le tableau suivant :

Valeur de i Eléments Zglliljlsmﬁ volumigue y Epaisseur g?(alz?\le/mz)
| 01 || Revétementen carrelage || 22 | 0.02 || 0.44
| 02 || Mortier de pose | 20 | 0.02 | 0.44
| 03 || Couche de sable | 18 | 0.02 | 0.36
| 04 || Dalle en corps creux | 14 | 0.2 | 2.85
| 05 || Enduit en platre | 10 | 0.02 || 0.20
| 06 || Cloisons |/ |/ || 0.90

|| Totale Gi=5.19 KN/m”

Tableau 11.3: Valeur de charge permanente G,

C)Plancher dalle pleine

1—»

2 — >

.

// 2

4 —>

5 ———H OO OO

Figure 11.3.C: Coupe transversale du plancher dalle pleine
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La légende se rapportant & la figure ci-dessus est donnée par le tableau suivant

N° Eléments (P}gllilj/sms)volumlque Y tIng()rz;\]l)sseur E:;z;g?) G;
| 01 || Carrelage scellé | 22 | 0.02 || 0.44 |
| 02 || Mortier de pose | 20 | 0.02 | 0.40 ‘
| 08 || Couche de sable | 18 | 0.02 || 0.36 \
| 04 || Dalle en béton armé | 25 | 0.15 | 375 |
| 05 || Enduit ciment | 18 | 0.02 || 0.36 \

|

|| Totale Gi= 5.31 KN/m’

Tableau 11.4: Valeur de charge permanente Gy,

d) Maconnerie

> Mur extérieur

Figure 11.7.d : Coupe vertical de mur

La légende se rapportant & la figure ci-dessus est donnée par le tableau suivant

N° Eléments (Plglliljlsm?’) volumique Y Epaisseur e (m) E:;S;r%li) G
[ 01 || Mortier de ciment || 20 | 0.02 | 0.40 |
[ 02| Brique creuse | 9 || 0.1x2 | 18 ‘
[ 08 || Enduitdeplatre || 10 | 0.02 | 0.20 |
| || Totale G =2.40 KN/m’ |
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I1. 4 Les surcharges d’exploitations

Les surcharges d’exploitation sont données par le DTR comme suit :

Eléments Surcharges (Q) [ KN/m?]
Acrotere 1.00 —
Terrasse inaccessible 1.00 v
Plancher étage courant 1.50 v
les balcons 3.50 v
Escalier 2.50 v

1.5 Les poteaux

= Etapes de pré dimensionnement (calcul)
D’aprés le dimensionnement du nceud vis-a-vis des moments fléchissant résultant :

Comme on ne connait pas le moment on peut approcher par I’inertie.

MaportMppot = 1.25 (MepouttMupout) -pour éviter I’apparition de rotule plastique dans
les poteaux.

On a: c=MV/I —M=cl/V

Guaspot! V+61pot! V 2= 1.25 (6lepoud V+6 wpou! V)

lsportTnpot > 1.25 (lepourthupour)

2ot > 1 .25(21 pout)

loor=> 1 .25(Iout)

e Lasection de la poutre principale est (30x40) cmz2.

3
lpout = % = 0.3x0.4%12=1.6 x10°m*

= 1.6 x 10°cm?x1, 25
=2 x10°cm*

Il faut qu’on trouve : x> 2x10°cm*
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On commence par la condition minimale de RPA.
(25X25) e,
Ipot = 25%12=3 .25 x10%cm’.  _Condition non vérifiée.
(30X30) cm?.
Ipot = 30*/12 = 6.75x10%cm*  —Candition non vérifiée.
(35X45) cn.
Ipot = 35X45%12=2.65 x10° cm* ~ —Candition vérifiée.

Donc la section de poteau pour tous les niveaux est de (35X45) cm?

«— 35 —»

45

4+ Vérification relative au coffrage (RPA 99 version 2003 Art 7.4.1)

Poteaux
Les poteaux doivent étre coulés sur toute leur hauteur (h)
Les dimensions de la section transversale des poteaux en zone Il, doivent satisfaire les
conditions suivantes :
min (b, hy) > 25cm

. h,
min (bl, hl) > 2_0
1 < & <4 | b
4 h 11t 1
Poteau (35x45) : he T
Min (35, 45) = 35cm > 25¢cm Section I-1
. 308 v : Il
Min (35, 45) = 35cm > . h
20 |
|
= 35cm>15.4cm Ll S
1<§=1<4 Section -1
4 25 Fig.11.8.Coffrage des poteaux.

—> Les conditions sont vérifiées
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Conclusion

Toutes les conditions relatives a I’ Art. 7.4.1 du RPA99 version 2003 sont vérifiées.

£ Vérification au flambement
Le flambement est un phénomene d’instabilité de forme qui peut survenir dans les éléments
comprimés des structures, Le calcul des poteaux au flambement, consiste a vérifier la condition

suivante :

A : Elancement du poteau.

Is : Longueur de flambement (l; = 0,7l,).

i : Rayon de giration (i = \/%).

| : Moment d’inertie du poteau : | = bh*®/12
B : Section transversale du poteau (B x b)
I

o - Longueur d’un poteau entre faces supérieures de deux planchers consécutifs.

07, 071, 1207l

\/T [bh? /12 h
B bh

1-Poteaux de rez-de-chaussée et d’étage courant (35x45)
k= 0,7 1p=0,7 x3.08 = 2.156 m

I=0,35x%x0,45%/12 =2,65MLx 10° m*
B =0,35x0,45=0,1575 m*

A

N o,wﬁ'ﬁ

1=0,129m

Donc: A = 2.156/0,129=16.71<50............ vérifiée

Conclusion

Pas de risque de flambement
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11.6 Pré dimensionnement des voiles (Art 7.7.1/ RPA 99 version 2003)
Les voiles sont des éléments rigides en béton armé coulés sur place ; ils sont destinés d’une part a

assurer la stabilité de I’ouvrage sous I’effet de chargement horizontal, d’autre part & reprendre une

partie des charges verticales.
D’aprés le RPA 99 version 2003 leurs Pré dimensionnements se feront comme suite :

QD |€¢—

Q

—>
v
w
Q

| | |
e b

>2a

Fig. 11.9 : Coupe de voile en plan.
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L : longueur du voile.
a : épaisseur du voile.

he : hauteur d’étage.

he he he he
a>max (—=,—~ —)=2—O

25'22'20 a

7
1%

Ona:he=h-ep

Z
Z

L
L>4a

Fig. 11.10 Coupe d’un voile en élévation

Pour rez-de-chaussée et les étages courants:

Ona: h, =306 -20 = 286 cm

h
a>— =a 2@=14,300m
20
=a=20cm.
® dmin = 15cm=20cm>15cm.........cc....... vérifiée.
e L>4a=310>80cm .............oo..........VErifiée.
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Conclusion

Les différentes régles, lois de document technique nous ont permis de pré dimensionner les éléments

de notre structure comme suit :

%+ Hauteur du plancher en corps creux ht= — 20cm.
¢+ Epaisseur de la dalle pleine = — 15cm
¢ Epaisseur des voiles : RDC et Etages courants a = — 20cm.

% Section des poutres :

Poutres principales ~ —38x40) cm’

Poutres secondaires —(38x35) cm®

% Section des poteaux (35x45) cm?

Ces résultats nous serviront de base dans la suite de nos calculs dans les chapitres qui suive
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CALCUL DES ELEMENTS



Chapitre 111

CALCUL DES ELEMENTS

INTRODUCTION

Dans ce chapitre, nous ferons I’étude des éléments du batiment qui, contrairement

aux poutres, poteaux et voiles qui participent a la fois a I’ensemble de la structure,
peuvent étre isolés et calculés séparément sous I’effet des seules charges qui leurs
reviennent. Le calcul sera fait conformément au réglement BAEL 91 modifié 99. ::«¢

11 .A L’ACROTERE

L’acrotere est un élément de sécurité au niveau de la terrasse. Il forme une paroi contre toute chute, il
est considéré comme une console encastrée a sa base, soumise & son poids propre et a une surcharge
horizontale.
Il est soumis & la flexion composée due a :

* Un effort normal du a son poids propre (G).

* Un moment du & la surcharge (Q) G

Il a pour réle de : 0

e Protection d’étanchéité.

e Servant comme garde corps.

e Entretient des facades 60

Fig I11.A.1 Schéma
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I11.A.1 PRINCIPE DE CALCUL

Le calcul se fera en flexion composée dans la section d’encastrement pour une bande de 1m
linéaire.
L’acrotere est expose aux intempéries, donc la fissuration est préjudiciable, dans ce cas le calcul se
fera a ’ELU puis vérifié a I’ELS.
I11.A.2 Caractéristiques géométriques de I’acrotere

La hauteur : h= 60cm ; I’épaisseur : hy=10cm

L’enrobage : ¢ = ¢’=2cm ; la surface : 0 ,0685cm

3cm
7cm
60 10 10
|
v :
|
|
|
|
|
35
“—>

Fig.lll.LA .2 Coupe verticale de I'acrotére

I11.A.3 Calcul des sollicitations

* Le chargement

Poids propre de I'acrotére : G = p, x S =25x0,0685=1.713kN / ml
P, : Masse volumique du béton=25KN/m®

S : Section longitudinale de I’acrotére.

Surcharge d’exploitation horizontale : Q=1KN/ml

37



» Calcul des sollicitations

Effort normal du au poids propre : NG=GX1m (de largeur).
N=1.713X1=1.713 KN.

Effort tranchant : T=QX1=1KN.

Moment de renversement M du a Q : M=QxHx1=1x0.6x1= 0.6KN.m

A

A

A

1,713KN 0.6KN .m 1KN
Diagramme de I’effort ~ Diagramme du moment ~ Diagramme de I’effort

Normal. Renversement. Tranchant.

Fig.111.A.3 Diagramme des efforts internes

I11.A.4 Les combinaisons de charges

a) ELU : Lacombinaison de charge a considérer est : 1.35G+1.5Q
Nu= 1.35N = 1.35x1.713 = 2.313KN.
Tu=1.5T = 1.5x1=1.5KN.
Mu= 1.5M = 1.5x0.6 = 0.9KN.m

b) ELS: Lacombinaison de charge & considérer est : G+Q
Ns= N =1.713 KN.
Ts=T=1.5KN.
Ms= M = 0.6KN.m

I11.A.5 Ferraillage
Le calcul se feraa L’ELU puis vérifié a L’ELS.
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& Remarque

Les résultats des sollicitations se résument en un effort normal de compression N et un

moment de flexion M.

Le ferraillage revient a I’étude d’une section rectangulaire soumise a la flexion composée (de

hauteur H = 10cm et de largeur b = 1 m = 100 cm). Pour se faire, on utilise I’organigramme

de calcul, approprié dont le principe est d’étudier la section du béton en flexion simple sous

un moment fictif M¢ , afin de déterminer les armatures fictives A, puis en flexion composée

pour déterminer les armatures réelles A.

Avec :
h : Epaisseur de la section.

c : distance entre le centre de gravite des aciers et la fibre extréme du béton.

D = h-c : hauteur utile.

Mf = moment fictif calculé par rapport au CDG des armatures tendues.

I11.A.6 Calcul a L’ELU

a)- Calcul de I’excentricité

e, = M, =£=0,39m=40cm

N, 2313
D—c:£—2:3cm = €, >E—c
2 2 2

Avec :
Mu : Moment dus a la compression ;

Nu : Effort de compression.
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Eu : Excentricité.

a : Distance entre le CDG de la section et de CDG des armatures tendues.
Donc: €, > a

D’ou le centre de pression se trouve a I’extérieur de la section limitée par les armatures. N est

un effort de compression a I’intérieur, donc la section est partiellement comprimée(SPC).

g Co

b)- Calcul en flexion simple

v Moment fictif

h
My = M+ N, X(E_C) = 0.9+ 2.313x (0.03) = 0.97 KN.m

M;=0.97 KN m

v Moment réduit
0.85f

fo= —7 - =14.2 MPa.

° 1.5

M 0,97 x10°

= = =0,011< yu, =0,392 =SS A = [=0,9945
Ho = hd2f,_ ~ 100x82x14,2 a p
v Armatures fictives
M 3
A = ffe - 0‘97X10400 = 0,350cm?2
pd—  0,9945x8x ——
b 115

C) Calcul en flexion composée

La section des armatures réelles:
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= 0,350—@ =0,284cm?
34,8

S H

Nu
o

A=A, -

I11.A.7 Vérification a ’ELU

1. Condition de non fragilité (Art. A.4.2.1/BAEL 91, CBA93)
Amin < A

Tty
fe

21

A =0,23bd =0,23x100x8x —— = 0,966 cm?
400

Anmin = 0,966cm? > A= 0,284cm?

Conclusion

Les armatures calculées a la condition de non fragilité sont supérieures a celles calculées a I’'ELU,
donc on adoptera :
AS = Amin = 0,9660m2/m|

Soit A; =4HA8 =2,01cm?/ml avec : un espacement St= 25cm

* Armatures de répartition

Ar :é :2’—01 =0,503cn?
4 4

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

2. Vérification au cisaillement (ART : 5.1.21.BAEL91 ; CBA93).

Nous avons une fissuration préjudiciable d’ou.

Ty = min(0,15fcﬁ : 4MPa) = 2,5MPa

Yo
VLI
T, = o Avec V,=1,50Q=1,5x1=15KN
T, = Liﬂ =0,0187 MPa
10°x8

7, <7u :Lacondition est vérifiée ;
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Conclusion : Pas de risque de cisaillement donc le béton seul peut reprendre I’effort de cisaillement
alors les armatures transversales ne sont pas nécessaires.

3. Vérification de I’adhérence des barres (ARTA.6.1.3-BAEL91, CBA93).

T, <Te =y f, =15x2,1=3,15MPa

se —

V, _ ,
T =———— Avec : Z u; :somme de périmetres utiles de barres.
0,9d> u,

Zui =418 =4x1x0,8=10,05cm

15x10°

T, = = 0,237MPa < 1 =3.15MPa = Condition vérifiée.
0,9x70x100,5

4. Longueur de scellement droit (ART A.1.2.2-BAEL 91, CBA93)

Ls=40®  {pour FeE 400

Ls=50® pour FeE 500 et les ronds lisses.
Dans notre cas : FeE400=> Ls = 40 D =40x0.8 = 32cm.

I11.A.8 Vérification a I’ELS

L’acrotere est exposé aux intempéries, donc la fissuration est considérée comme préjudiciable. Donc

on doit vérifier les conditions suivantes :
-La contrainte dans les aciers : oSt < o st

-La contrainte dans le béton: o,, <o

» Vérification des contraintes d’ouverture des fissures dans I’acier

— |2
o, L0s= mm[g fe , max(0.5 fe; 110,/nf ; )}

Avec : n : coefficient de fissuration n=16 pourles HA
nj=1 pourles RL

Dans notrecas : n=1.6
o5t =min[266.66; , max(200; 201.63)] = o, = 201.63MPa

oy = s o, JA00A _100x2DL_oo0; 5 6 9205
BLdA, bd 1008
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3 0.6x10°
0.9205x8x2.01

= oy =46.33< ost =201.63MPa = Condition vérifiée.

= 46.33Mpa

* Vérification des contraintes de compression dans le béton

one = 0,60 fczg = 0.6x25 = 15MPa

Ona op-K. o

a

K=—2%
15(1-«)
a=3(1-B) = 3(1-0.9205) = 0.239
— K @ 0.239 021

T15(1-a) 15(1—0.239)
onc=K. 0,=0.021x46.33 = 0.973MPa

ope= 0.973MPa< gy, = 15MPa

I11.A.9 Vérification de I’acrotére au séisme

Le RPA préconise de calculer I’acrotére sous I’action des forces sismiques suivant la formule :
Fp=4.A.Cp. W,

A : coefficient de zone, dans notre cas (Zone 115, groupe d’usage 2)

A=0.15 (ART4 .2.3tab4-1)

Cp : Facteur de force horizontale : Cp =0,8.

Wop : Poids de I’acrotére = 1,713KN/ml.

D’ou :

Fp=4x0,15%x0,8x1,713 =10,822 KN/ml < Q = 1KN/ml = Condition vérifiée.

Alors il est inutile de calculer I’acrotére au séisme.

Conclusion : Suite aux différents calculs et vérifications effectués, on adopte pour le ferraillage de

I’acrotére celui adopté précédemment :
Armatures principales : 4HA8 avec un espacement St=25cm.

Armatures de répartitions : 4HA8 avec un espacement St=25cm.
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=F

AHA8/ml (e=25¢cm)

Al |IA
4HA8/ml (e=25¢cm)

Fig 111 .A.4 : Coupe en élévation.

4HAS8 (e=25cm)

1

HAS (e=25cm) f_’

Fig I11.A.5 Coupe AA.
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111.B PLANCHERS

Introduction

Les planchers de notre batiment sont en corps creux d’épaisseur (16+4) avec une dalle de compression

de 4cm.

IIs sont constitués de :

¢+ Nervures appelées poutrelles.

%+ Corps creux de 16cm d’épaisseur, sont utilisés comme coffrage perdu et comme isolant
phonique.

% Une dalle de compression en béton de 4cm d’épaisseur, armée d’un quadrillage
d’armature ayant pour buts de :
- Limiter les risques de fissuration par retrait.
- Résister aux effets des charges appliquées sur les surfaces réduites.
- Réaliser un effet de répartition entre poutrelles voisines des charges localisées,

notamment celles correspondant aux cloisons.

111.B.1 Dalle de compression

Epaisseur ep = 4cm
Pour le ferraillage de la dalle de compression, on utilise du treillis soudé TLS520.pour le BAEL91
(Art.6.8.423), CBA93.

@<6mm dont les mailles ne doivent pas dépasser :

e 20cm : pour les barres (A, ) perpendiculaires aux poutrelles (nervure).

e 33cm: pour les barres (A /) paralléles aux poutrelles (nervures).

Calcul des armatures

+«+ Armatures perpendiculaires aux poutrelles :

A >

e

Avec : L =65 cm; distance entre axes des poutrelles.

4 x 65

D'od A, > =0.5cm’

Soit: A, =6¢6=1.7cm 2+ avec un espacement de 15 cm
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< Armatures paralléles aux poutrelles :

A, = % _Lr 0.85cm?
Soit A, = 6¢6 =1.7 cm?2 ; avecunespacement de 15 cm.

15cm

A

15cm

<f_ @6 nuance

TLE 520
Fig.111.B : Treille soudées de 15x15cm?
L
60cm 4cm o o
20cm
12cm
Corps creux poutrelle

111.B.2 Etude des poutrelles

Dans notre batiment les poutrelles a étudier sont :
1) Poutrelles des planchers a trois, cing et sept traveée.

Le calcul des poutrelles se fait en deux étapes :
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< 1° étape : avant coulage de la dalle de compression, la poutrelle est considérée comme étant
simplement appuyée sur les poutres principales, soumise aux charges suivantes :

= Charges permanentes

-Poids propre de la poutrelle : G1 =0.04x0.12x25=0.12KN / ml

-Poids propre du corps creux : G, = 0.65x0.95=0.62KN / ml
G=G;1+G,=0.74KN/ml

®  Charges d’exploitation (surcharge)
Poids de I’ouvrier (1KN/ml) : Q=1KN/ml

e  Combinaison de charges a I’ELU
qu= 1.35G+1.5Q = 1.35x0.74+1.5x1 = 2.5 KN/ml
e  Calcul du moment en travée

Q0% 25%(4,10)?
u 8 -

M =5,25KN.m

° Calcul de I’effort tranchant :

T Gl _25x410

=5125KN.
2

° Calcul de I’effort tranchant

g=2,5KN/ml
A y A y A\ 4 A y y
|A 1=4.10m JAN
P n|
| »”|

Figure 111.B.2 Schéma statique de la travée poutrelle

° Calcul des armatures

v Calcul de py :

M,  525x10°
bd?f,, 12x2%x14,2
Wp=7.70 >0.392

Uy = 7.70

———>Donc notre Section est doublement armée
Le calcul nous donne une section d’acier qu’on ne peut pas réaliser vue a la faible section de la
poutrelle, alors on est obligé de prévoir des étais intermédiaires pour I’aider a supporter les charges
d’avant coulage.
Ces etais sont généralement distant de 80cm a 120cm.
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< 2°™ étape : Aprés le coulage de la dalle de compression, la poutrelle étant solidaire &
cette derniére, elle sera calculée comme une poutre continue reposant sur plusieurs appuis.

La section de la poutre est considérée comme une section en T de dimensions :
(BAEL .Art A.4.1.3), CBA93.

e Largeur de la table (b)
b = 2b;+b,
2b; : Les débords
by = 12 cm, base de la nervure

ho= 4cm, hauteur de la dalle de compression
h =20cm

. .L L
b, < min{—,—=2,8h
< minf=, =, 8}

L, : distance entre deux poutrelles h
Voisines.
L,= 65-12=53cm

A\

v

Fig.ll1.B.3 Construction de la sectionen Té

L : largeur de la plus grande travee
L=4.10 cm

D’ou :
b;<min {41, 26.5 ,32}= 26.5cm
b=2b;+b,=2x%26.5 +12 = 65 cm

a) Détermination des charges revenant a la poutre (P)

- Charges permanentes G
G=Gpxb=5.19x0.65=23.374 KN/ml

- Charges exploitation Q
Q=Qp x b =1.5x0.65 = 0.975 KN/ml

- Combinaisons des charges

ELU: q,=1.35G+1.5Q = 1.35x3.374 + 1.5x0.975
qu=6.0174 KN/ml

ELS: gs= G+Q = 3.374+0.975
gs= 4.349 KN/ml
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b) Choix de la méthode

Les efforts internes sont détermines, selon le type de plancher; a I’aide des méthodes suivantes:
v Méthode forfaitaire
v" Méthode de Caquot.
v Méthodes trois moments.

° Calcul des moments et des efforts tranchants

v' Méthode de calcul : 1%choix

Méthode forfaitaire

v" Domaine d’application

-La méthode s’applique aux structures courantes dont les charges d’exploitation restent modérées,
c’est-a-dire :

Q <max {2xG ; 5KN/ml}

Q =0.975KN/ml < max {2x 3.374 = 6.748KN/ml ; 5KN/m} condison vérifiée.

-Batiment a usage d’habitation donc fissuration non préjudiciable. Condjtion Vérifiée.

-La méme section transversale de poutre dans toutes les travées, les mémes moments d’inertie des
sections . La condition ggt vérifiée.

-Le rapport de deux travees successives est compris entre : 0.8 et 1.25 c’est-a-dire :

0.8<L;/L;;1<1.25

L 4.10

08<—" =—""=1.00=<125 . iiiiieieieeeeearn. Vérifiée
L., 410

0,8 =< L, = 4—10 =124 <125, vérifiée
L., 3.30

0,8 =< L, = ﬂ =0.80 <125, nonveérifiée
L., 4.10

0,8 =< L, = 4—10 =1.00 <125 vérifiée
L., 410

0,8 < L, = 4—10 =1.32>0125u e e nonvérifiée
L 3.10

n+1
< Lacondition n’est pas Vérifiée.

Conclusion : la méthode forfaitaire n’est pas applicable.
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Exposition de la méthode des trois moments

C’est un cas particulier de la méthode de force, elle est basée sur I’équilibre des rotations au
niveau des appuis intermédiaires.

On considere 3 appuis successifs dans une poutre continue, comme systeme de base, on
décompose ce dernier au niveau des appuis intermédiaires pour aboutir a une succession de
poutres isostatiques de Longueurs respectives et chaque travée est étudiée indépendamment.

L’expression de cette méthode est donnée par les équations suivantes :
= Pour I’appui

_ 4l |, gl
- Mi-1 L+ 2 Mi (i + i) + Mg i —-[T+T]

M;. | M; qj_l M
HHHHl‘l)\ tiyvVvvvvy
S {:' \ Cia >

e Pour la travée
M(X) = Mo(X) + Mi.1 (X) [1—%] + Mi%

MO(x): le moment de méme travée considérée isostatique.

Calcul a’ELU
On fera trois calculs distincts :
= pour les poutrelles a cing travées,

= pour les poutrelles a trois travées et aussi celle a sept traveées,
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Poutrelle &
Sept travées

Poutrelle a
Trois travées

Poutrelle &
Cinq travées

Fig. 111.B.4 Plan des poutrelles a étudiés

Poutrelle(l) a cing travées

A. Calcul des moments aux appuis
La méthode des trois moments nous donne le systéeme d’équation suivant:
Pour:
» j=1:8,20 Mit+ 4,10 M2=-103,68.......ccc0cvvrrenenne, )
* i=2:4,10 M1+16,40 M2+ 4,10 Ms= -207,36......(2)
*  i=3:4,10 M2+14,80 M3+ 3,30 Ms= -157,74......(3)
Pour des raisons de symétries on a:

M1= M6
q.= 6.0174 KN\ml

B

M2= M5 \.l
M3= M4
‘!}i ¢$4§¢¢¢4l¥ll{#lg#l**%&li#l
1

: ~1 _= L: { I_.?. i I,L = Ia =
4.10 4.10 3.30 4.10 4.10
Mz1=-8.1813 KN.ml Ma=-6.6932 KN.ml
M2 = -8.9253 KN.ml Ms = - 8.9253 KN.ml
M3z =-6.6932 KN.ml Me = - 8.1813 KN.ml
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B. Calcul des moments en travée

Le moment en travée est donné par la relation suivante :

M(X) = quz (1=%) + Mi[1=7]+ Miu ]
x : la position du point dont le moment est maximale.

I M., .—M,;
2 q.,l
Nof L KN.ml MiN.mi Mi+1kN.ml X(m Mnax
travee (m) qU( -m) '( o ) | ( o ) ( ) (KN.m)
(1) 410 6.0174 - 8.1813 - 8.9253 2.02 2.49
(2) 410 6.0174 - 8.9253 - 6.6932 2.13 9.72
(3) 3.30 6.0174 - 6.6932 - 6.6932 1.65 1.49
(4) 410 6.0174 - 6.6932 - 8.9253 1.96 9.72
(5) 410 6.0174 - 8.9253 - 8.1813 2.07 2.49
Tableau I11.1
Remarque :
Les moments calculés pour la méthode de 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 :
e Augmentation de 1/3 pour les moments en travée
e Diminution de 1/3 pour les moments en appuis
N° travée MikN.mi) Mi+1(N.mi) M max (KN.m)
(1) - 5.4542 -5.9502 3.3200
(2) -5.9502 -4.4621 12.9600
(3) -4.4621 -4.4621 1.9866
(4) -4.4621 -5.9502 12.9600
(5) -5.9502 - 5.4542 3.3200
Tableau 111.2
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C. Calcul des efforts tranchants

i
T(X) = CIu; +

M1 —M;

l

N° travée L(m) Qukn.mly | Mignmiy | Mistgnmny | T ikn) T i+1(kN)
(1) 4.10 6.0174 - 5.4542 -5.9502 12.2146 | -12.4566
(2) 410 6.0174 -5.9502 -4.4621 12.6986 -11.9700
(3) 3.30 6.0174 -4.4621 -4.4621 9.9287 -9.9287
(4) 4.10 6.0174 | -44621 | -5.9502 | 11.9700 | -12.6986
(5) 410 6.0174 -5.9502 - 5.4542 12.4566 -12.2146

Tableau I11.3
5,454 5.9502 59502 54542
4.4621 4.4621
v 1.9866
3.32
3.32

M(x) KN.m

Diagramme des moments fléchissant a L’ELU
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T(x) KN
A

12.2146

12.6986

9.9287

12.4566

11.97

12.4566

11.97

9.9287

12.6986

Diagramme des efforts tranchants a L’ELU

Poutrelle(l11) a trois travées

A. Calcul des moments aux appuis

La méthode des trois moments nous donne le systéeme d’équation suivant:

Pour:

i=1:
i=2:
i=3:
i=4:
qu=6.0174

6,20 M1+ 3,10 M2

= 44,82, 1)

3,10 M1+14,40 M2+4,10 Ms= -148,50.....(2)

4,10 M2+ 16,40 M3 + 410 M4 = -207,360..............

4,10 Ms+ 8,20 M4

\

= -103,68...............(4)

-(3)

12.2146

11

¢

«

A

22

llllli}l‘

2222222 Y
A

3.10

4.10 4.10
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Mi1=-3.7331 KN.ml
M2=-6.9919 KN.ml
Ms = - 8.8399 KN.ml

Ma = -8.2239 KN.ml

B. Calcul des moments en travée

Le moment en travée est donné par la relation suivante :

x : la position du point dont le moment est maximale.

M(X) = us(l- %) + Mi[1 = 5 1+ M.t

— L Mi1—M;

2 qul
Netravée | Lm) | qQuxnmy | Mignm) | Misagnmy | Xm) mm:f)
(1) 3.10 6.0174 37331 -6.9919 1.37 -1.49
(2) 4.10 6.0174 -6.9919 -8.8399 1.97 4.74
3) 4.10 6.0174 -8.8399 - 8.2239 2.07 4.11

Tableau I11.4

Remarque :

Les moments calculés pour la méthode de 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 :

e Augmentation de 1/3 pour les moments en travée

o Diminution de 1/3 pour les moments en appuis
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N° travée MiN.ml) Mi+1 (kN.ml) Mmax (KN.m)
1) -2.4887 -4.6612 -1.9866
2 -4.6612 -5.8932 6.3200
3) -5.8932 -5 .4826 5.48
Tableau I11.5




C. Calcul des efforts tranchants

M 1—M;

l;
T(X) = quE + I

Netravée | Lm) | quinmy | Mignm) | Misgnmi | Ticn) | T s
(1) 3.10 6.0174 -2.4887 -4.6612 8.6261 -10.0277
(2 4.10 6.0174 -4.6612 -5 .8932 12.0351 | -12.6361
(3) 4.10 6.0174 -5.8932 -5.4826 | 12.4358 | -12.2355

Tableau I11.6
5.8932 5.4826
4.6612
2.4887
1.9866
5.4800
v
M(x) KN.m 6.3200

Diagramme des moments fléchissant a L’ELU
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T)IKN]
A

12.4358
12.0351

8.6261

10.0277
12.2355

12.6361

Diagramme des efforts tranchants a L’ELU

Poutrelle(l11) a sept travées

A. Calcul des moments aux appuis :
La méthode des trois moments nous donne le systéeme d’équation suivant:
* =1:6,20 M1+ 3,10 M2 =-44,82.......ccccvcvvreriennnn, 1)
» j=2:3,10 M1+14,40 M2+ 4,10 M3 = -148,50......(2)
* i=3:4,10 M2+16,40 M3+ 4,10 M4 = -207,36......(3)
* i=4:4,10 M3+14,80 M4+ 3,30 M5 = -157,74......(4)
Pour des raisons de symétries on a:

M1=M8 .. 6.0174 kKN\mI
M2= M7

M3= M6 NN R NN NIRRT Y
: 2 2 o

& T
M4=M5 | : ! '

L, L, Ls Ly Ls Ls

Ll L L] L L] L L

3.10 4.10 4.10 3.30 4.10 4.10
M1 =-3.8029 KN.ml Ms=-6.6134 KN.ml
M2=-6.8523 KN.ml Mes=-9.2775 KN.ml
M3z =-9.2775 KN.ml M7 =-6.8523 KN.ml
M4 =-6.6134 KN.ml Msg=-3.8029 KN.ml
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B. Calcul des moments en travée

Le moment en travee est donné par la relation suivante

M09 = Quy(-) + ML= 7 1+ Miusy

x : la position du point dont le moment est maximale.

X
l

X = L, My —M;
2 q.l

N° travée L(m) Qukn.mly | Mign.miy | Mitakn.mi) X(m) mm:;
(1) 3.10 6.0174 -3.8029 -6.8523 1.38 1.99
(2) 4.10 6.0174 -6.8523 -9.2775 1.95 4.60
3) 4.10 6.0174 -9.2775 -6.6134 2.15 4.73
4) 3.30 6.0174 -6.6134 -6.6134 1.65 1.58
5) 4.10 6.0174 -6.6134 -9.2775 1.94 4.73
(6) 4.10 6.0174 -9.2775 -6.8523 2.14 4.60
(7) 3.10 6.0174 -6.8523 | -3.8029 1.71 1.99

Tableau 111.7
Remarque

Les moments calculés pour la méthode de 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

= Augmentation de 1/3 pour les moments en travée

= Diminution de 1/3 pour les moments en appuis
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N° travée Mikn.mi) Mi+1(KN.mi) Minax

(KN.m)

(1) -2.5352 -4.5682 2.6533

(2) -4.5682 -6.1850 6.1333

(3) -6.1850 -4.4089 6.3067

4) -4.4089 -4.4089 2.1067

(5) -4.4089 -6.1850 6.3067

(6) -6.1850 -4.5682 6.1333

(7) -4.5682 -2.5352 2.6533

Tableau I111.8
C. Calcul des efforts tranchants
l: . —M;
T(X) — qu_l + Ml+1 Ml
2 l
N° travée L(m) Qukn.mly | Mignml) | Mistgnmny | T ik T i+1(kN)
(1) 3.10 6.0174 -2.5352 -4.5682 8.6711 -9.9827
2) 4.10 6.0174 -4.5682 -6.1850 11.9413 -12.7300
(3) 4.10 6.0174 -6.1850 -4.4089 12.7688 -11.9024
(4) 3.30 6.0174 -4.4089 -4.4089 9.9287 -0.9287
(5) 4.10 6.0174 -4.4089 -6.1850 11.9024 -12.7688
(6) 4.10 6.0174 -6.1850 -4.5682 12.7300 | -11.9413
(7) 3.10 6.0174 -4.5682 -2.5352 9.9827 -8.6711
Tableau 111.9
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6.1850 6.1850

4.5682 4.5682
4.4089 4.4089

2.5352 2.5352
\/ 26533 \/
2.6533 2.6533
6.1333
6.1333
6.3067 6.3067
v
M(x) [KN.m]

Diagramme des moments fléchissant a L’ELU

12.7688 12.7300
11.9413 11.9024
9.9287 9.9827
8.6711
9.0827 9.9287 8671l
11.9024 11.9413
v 12.7300 12.7688
T(x) [KN]

Diagramme des efforts tranchants a L’ELU
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111.B.3 Calcul des armatures

» Calcula’ELU

Le calcul se fait avec les moments max en travée et sur appuis bﬁm .
cm
Dans notre cas le moment max se trouve dans la poutrelle a Vi i
cing travee. .
Mo : Moment qui peut étre repris par la table de compression est V2
donné par la formule suivante : -
Mo = b-ho-fbu(d'h_zo) 26,5cm 12cm 26,5cm

Mo = 0,65.0,04.14,2 .103(0,18-0’—24) =59,072KN.m
Mimax = 12,96 KN.m < My = 59,072 KN.m Donc I’axe neutre se situe dans la table de
compression, le béton tendu est négligé, la section en T se calcule comme une section

rectangulaire de largeur (b=65cm) et de hauteur (h=20cm).
» Calcul des armatures longitudinales

e Entravée

My 12.96

= = =0,043
bd*f,, 0,65x(018)* x14,2x10°

0

1 =0,043 < 1 0=0,392= SSA

1=0,043 Tableau - 50979

My 1296x10°
" Bdos  0,979x18x348

Soit: A;=3HA12=3.39cm>.

=2.11cm?.

e Aux appuis la section est de poutrelle qui sera calculé est de : (12x20)

M ™ = 5 95KN.m.
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M 5.95

n= .~ > - =0107
b,d?f, 012x(018)% x14,2x10
£2=0,107< 1 9= 0,392 => SSA.
u=0107———» 3=0,943
M 95x10°
~Mam 395407 _y 607 0y,

A = =
®  PBdos  0,943x18x348
Soit : A;=1HA14 =1.54 cm?.

» Armatures transversales
e Diametre armatures transversales (Art A.7.2 / BAEL91)

. [, h b
< ming(=—, ¢, , —>
o '{(35 o 10)}

) 20 12
o i 1.2

On choisit un cadre ®=6mm avec A=1HA6 = 0.28cm?

)} = ¢y =0.57 cm; soit: ¢y = 6mm.

e Pourcentage minimum des armatures transversales (Art 5.1.22/BAEL91)
La section des armatures transversales doit vérifier la condition suivante :

0.4b st
Aadopté = f—
e

A 0.4x12x15

— =0.18cm’
MN=""400

e [Espacement max des armatures transversales (Art A.5.1,22 / BAEL91)

[ S¢ <min(0,9xd;40cm) }
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St < min(16.2 ;40cm) = 16.2cm

% Pour équilibrer I’effort tranchant au nu de I’appui la section des armatures transversales

doit satisfaire la condition suivante (Art. A.5.1, 232 / BAEL91)

A, .09fe
(Tu - 0’3ﬁ 28 )b 0-Vs

S, <

0.50x0,9x4 00

¢ = =75.63 cm .
(0.803 - 0,3x2.1)1. 15x12

Soit S < min{St,;St, } = min (16.2cm ; 75.63cm) = 16.2cm.

On opte pour g¢ = 15cm.

111.B.4 Les vérifications a I’ELU

= Vérification de la condition de non fragilité
Anin= 0.23bod fipg /fe= 0.23x12x18x2.1 / 400 = 0.26
En travée : A, = 3.39cm*> Apin=0,26cm°............................CONditiON Vérifiée.
Aux appuis : Aa = 1.54cm?> Apin= 0,26CM% ... vvveeeeeaeeee, condition vérifiée.

= Vérification de la contrainte de cisaillement (Art A.5.211/BAEL91,CBA 93)

Tumax=12.70KN

_ 1270
120X180

X10%= 0.587MPa

Ty
La fissuration est peu nuisible:

7 =min (0.2 fezs / v4, 5MPa) = 3.33MPa

TUS T eovrereerese e eeseseennes Condition est Vérifiée

* Vérification de I’adhérence et de I’entrainement des barres (Art. A.5.211/BAEL91,
CBA93).

T, = P, fis =15x21=315MPa.
Avec : ¥ =1,5 pour les HA
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T 12.70x10 1 78MPa.

T 00d YU 09x18x (1x3.14x1.4)

1, (Tseu — Condition vérifiée.

= Ancrage des barres
5= 0,6 W2 i3 =0,6 x (1,5)* x 2,1 = 2,84 MPa

@f,  1.4x400
" 4x284

=49.30cm

La longueur de scellement droit : Ly =

4,

La longueur d’ancrage mesurée hors crochets : L, = Lsx 0,4 =49.3x 0,4 = 19.72cm

» Influence de I’effort tranchant sur le béton (BAEL91/Art5.1.313).

f
T <0,4—2xaxh,
Vb

Avec: a<0,9d.

Tmax = 12.90Kn <0,4x0,9%0,18x% 0,125—2 x10% =129,6 KN. = Condition vérifiée.

l

= Influence de I’effort tranchant sur les armatures longitudinales inférieures
(BAEL 91 A5.1.321, CBA 93).

M . . .
Lorsque : T > 9ud on doit prolonger au dela du bord de I’appareil d’appuis (coté travée)

)

u

0,9d

et y ancrer une section d’armature suffisante pour équilibrer un effort égal a: T +

Appui intermédiaire

( M, +T max)xl'fﬁs Aap
e

0,9d
6
(%HZ.?O)XZE =-23.00cm? < Aap =1.50cm®* = Condition Vérifiée donc les

armature calculer sont suffisantes.

I11.B.5 Calcul a L’ELS
» Veérification a ’ELS
Les états limites de services sont définis compte tenu des exploitations et de la durabilité de la

construction. Les vérifications qui leurs sont relatives sont :
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Etat limite d’ouverture des fissures.

Etat limite de résistance de béton en compression.

Etat limite de déformation.

» Combinaison de charge a ’'ELS
La charge étant la méme sur toutes les travees des poutrelles, les grandeurs des moments et
des efforts tranchants calculées a I’ELU sont proportionnelles a cette charge (qu). Il suffit
donc de multiplier les résultats du calcul a I’ELU par (qs) et de diviser par (qu) pour obtenir

les valeurs a I’ELS, c'est-a-dire par le coefficient :
S
1=X
qu
4,349
6,0174

=0.7227

Pour le plancher a usage habitation : I =

» Moments fléchissant pour la Poutrelle(l) a cing travées
= Entravée
Pour la travée de rive (1) : Mmax = 3,3200x0.7227 = 2 ,3993 KN.m
Pour la travée (2) : Mmax = 12,96x 0.7227 = 9,3661 KN.m
Pour la travée (3) : Mmax = 1,9866x 0.7227 = 1,4357 KN.m
Pour la travée (4) : Mmax = 12,9600x 0.7227 = 9,3661 KN.m
Pour la travée de rive (5) : Mmax = 3,3200x0.7227 = 2,3993 KN.m
= Auxappuis
M1 = M6 =-5.4542 x 0.7227 =-3,9417 KN.m
M2 = M5 =-5.9502 x 0.7227 =-4,3002 KN.m
M3 = M4 =-4.4621 x 0.7227 =-3,2247 KN.m

N° travee | Mi(KN.ml) | Mi+1(KN.ml) | Mmax kn.m) Ti(KN) T i+1(KN)
(1) -3,9417 -4,3002 2,3993 8,8274 -9,0023
(2) -4,3002 -3,2247 9,3661 9,1772 -8,6507
(3) -3,2247 -3,2247 1,4357 17,1754 -7,1754
(4) -3,2247 -4,3002 9,3661 8,6507 -9,1772
5) -4,3002 -39417 2,3993 9,0023 -8,8274

Tableau 111.18 : Valeurs des moments fléchissant et efforts tranchants a I’ELS
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3.9417 4.300 4.300

3.9417
RO24T 32247
V4
1.435
2.3993
2.3993
v 9.3661 9.366
M(x) KN.m

Figure 111.12 : Diagramme des moments fléchissant a ’ELS

T(x) KN 9.1772

A 9.0023

8.8274
8.6507

7.1754

7.1754

8.6507

8.8274

9.0023
9.1772

Figure 111.13.Diagramme des efforts tranchants a I'ELS
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» Vérification de la contrainte de compression dans le béton

= Aux appuis

~100.A, 100x1.54

= =0,713
b.d 12x18

p=0713= B,=08775 K =2582

M : : —
o = Ma _ A0 _y7678mpa (o
B.dA  0,8775x180x154x10
o, =0 L1678 _ ¢ eonpa
k2582

oy = 6.85MPa< o= 0.6x25= 15MPa = Condition vérifie.

= Entravée

_100.A, 100x3.39

p= - =1.569
bd 1218

p=1569= £,=08365 K =1558

3 RS—
G, = thax — 9.3661x10 . —183.42MPa < c..
BdA  08368x180x3.39x10
o, =T 18342 11 2onpa
k, 15.58

oy, =11.77MPa< o_=15MPa = Condition vérifiée.

» Vérification de I’état limite d’ouverture des fissures

La fissuration est peu nuisible, aucune veérification n’est nécessaire.

> Etat limite de déformation (vérification de la fleche BAEL91 A.3.6.51, CBA 93)

Si les conditions suivantes sont vérifiées le calcul de la fleche n’est pas nécessaire:
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h > 1 - b= !650m -~
L 225 h g ~
E > i M ts g '
L 15 M, N S D
X G,
A Sﬁ [MPa] Y2 :
b, d fe —+
PRI
by =12cm
On a
E = E = 0,056 >~ i =0,044 — Condition Vérifiée ;
L 60 225
h 1 8.15
— =0.056 > —.—— =0.045 it arifida -
L 15'11.96 » Condition veérifiée ;
3.39 3.6 .. .
=0.0156 <——=0.009 —  Condition n’est pas Vérifiée ;
12x18 400 g

la 3*™ condition n’est pas Vérifiée, donc le calcul de la fléche obligatoire

v Calcul de la fleche (BAEL 91 Article : B.6.5.2, CBA 93)

Pour la vérification de la fleche on utilise la formule suivante :
2
fv _ Ms.L < L

1,1.lo
- ‘Ey= 3/§. — ,
10.E.0n = 5o 2vec: Ev=23700.Yfee , v

" 14+0,4.A.u

et A=

ou:

M; : est le moment de flexion maximal dans la travée a I’'E.L.S ;
L : est la longueur de travée, p = A/bod ;

b et by les largeurs de la table de compression et de la nervure ;

lo: est le moment d’inertie de la section totale rendue homogene avec n = 15 ;

fiog - résistance caractéristique du béton a la traction.

Pour la poutre étudiée, nous avons les caractéristiques suivantes :

b=65cm, by=12cm, d=18cm h=20cm, hg=4cm, ¢c=2cm, A =3.39 cm’.
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v' Calcul de la fleche

ML ¢ L 410

y = —— = =0.82cm
10.E, .If, 500 500

Avec :

f : La fleche admissible.

E, : Module de la déformation différé.
E, = 37003/ f ,;
E, = 110818.865MPa.

Ify : Inertie fictive de la section pour les charges de longue durée.

i - Ll

y =———Avec:
1+ u.4,

lo : Moment d’inertie total de la section homogénéisée (n = 15), par rapport au CDG de la

section.

u - Coefficient d’équivalence acier, béton.

S

&x
B

0

y: : Position de I’axe neutre. y, =

S/XX : Moment statique par rapport a I’axe (X-X) passant le CDG de la section.
By : Section du béton.

Bo = bo.h + (b - bg).ho+ 15.A;

Bo = 12x20 + (65 — 12)4+ 15 x 3.39

Bo=502.85 cm?

h
SIXX = bo.h.g + (b —Dbp).ho. ?O + 15.A.d

2
SIXX = 12x20° + (65 — 12) 47 +15x3.39 x 18
2

S/IXX =3739.3 cm®
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D’ou :

S
Sex _ 37303 __,,

o= B, 502.85

Y. =h-y; = 20-7.44 =12,56cm

v" Calcul du moment d’inertie

=—[y1+y2]+h (b- b){hz+(y1——)}+15-/3»(y2—0)2

2
L [7 44° +12.56% |+ 4.(65-12) {4 +(7. 44——) }45.3.39.(12.56 2y

lo = 21799.83 cm*

Avec :
A : Section d’armatures tendues.
Bo : Section du béton.

S/IXX : Moment statique par rapport a I’axe (X-X) passant le CDG de la section.

_A 339
——=0015: — p=0.979
“bxd  12x18 P

v" Calcul des coefficients

(+° 0 (@4 )0015
ser 3

o, = A M _ 9306140 =156.78Mpa

bxd Bd.A  0.979x18x3.39
p=maxdio— oMt ol )y L75x21 =0.614 ; 0! =0.614

4pog + fty 4x0,015%156.78 + 2,1
11.1

f o= rlo _ LIX2179983 40045 0

Y 1+04u4, ~ 1+0.4x0,614x1.10
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MSL>  9.3661x10°.4100°

= = =7.52mm = 0.752cm
! 10.E, .If, 10x110818865x1887.80x10"

F, =0.752cm< f=0.82CM .......ovvveevneennnnn.......Condition est vérifiée.

Conclusion

Apres avoir effectué les calculs et les vérifications conformément aux réglementations, on

adopte pour les poutrelles des planchers d’étage courants et RCD les ferraillages ci-dessous :
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I11.C Les balcons

Introduction
Le batiment est constitué de deux types de balcons. Le premier type est en corps creux (16+4) coulé
sur place qui est muni de poutres de chainage et le deuxieme type en dalle pleine. Notre calcul se

basera sur le ferraillage de la poutre de chainage semi- encastrée a ses extréemités.

11 .C.1 Etude de la dalle pleine

e Dimensionnement du balcon

Il sera assimilé & une console encastrée au niveau de la poutre de rive réalisée en dalle
pleine ; le calcul se fera pour une bande de 1 .5m de longueur sous les sollicitations
suivantes :
G et Q : charges et surcharges verticales revenant aux portes a faux.ses dimensions sont :
Largeur=1.50 m
Longueur=4.10 m

L’épaisseur de porte a faux est déterminée comme suit :

€, :L:@:ch Soit e, =15 cm
10 10

I11.C.1.1 Détermination des charges et surcharges

Nous considérons une bande de 1 .50 m.

1.50m

AN

A
v

Fig 111.C.1 schéma statique du balcon.
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a) Charges permanentes

» Tableau I11.C.1 : Charges permanentes de la dalle

Charges permanentes
G =531k N /ml
Charges d’exploitation
Q=35kN/ml

b- Charge concentrée : (poids de garde corps)

Poids de la brique...... IKN/ml
Poids de I’enduit en ciment...0.36x2=0.72KN/ml

Charge concentrée.... Q,=1KN/ml
I11.C. 1.2 Combinaison des charges

al’ELU
qu=1.35G + 1.5Q

Dalle : qu: = (1.35%5,31) + 1.5 (3.5) = 12,42 kKN/m

G,=1.72KN/ml

Garde de corps : quz = (1.35x1, 72) = 2,32kN /ml

al’ELS
=G+ Q

Dalle : g = 5, 31+3.5 = 8,81 kN/ml

Garde de corps : g, = 1,72 KN/ml
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) Poids
N° ) Epaisseur ) Charges
Eléments Volumique )
(m) 2 (KN/mr)
(KN/m )
1 Revétement en carrelage 0,02 22 0,44
2 Mortier de pose 0,02 20 0,40
3 Couche de sable 0,02 18 0,36
4 Dalle pleine en béton armé 0,10 25 3,75
5 Enduit en mortier de ciment 0,02 22 0,36
G =531




I11.C.1. 3 Calcul a ’ELU

Le balcon est calculé en flexion simple pour une bande de 1.50 m

Le moment provoqué par la charge qu; est

_0al®  12,42x(1,50)°
ul 2 2

Le moment provoqué par la charge q; est
Mq2=2.,32x L =2,32x1,50 =3.48 KN.m.

Mg =13.97KN.m.

Le moment total est:  My= Mgui+ Mgu2= 17.45KN.m.
111 .C.1.3.1 Ferraillage
e Armatures principales:

M,  17,45.x10°
bd?fbu  100x13°x14,2
Section simplement armée

u,= 0,072, B =0,963
A= M,  17;45x10°
pdo,  0,963x13x348

On opte pour 5SHA12=5.65cm? avec un espacement de 20 cm
e Armature de répartition :

Ar=A = ? =1,42cm?

Hy =0,072<0,392

= 4,00cm?

Soit 5SHA10 = 3,92cm?  avec S;=20cm
111.C. 1.3.2 Vérificationa I’ELU

> Veérification de la condition de non fragilité (BAEL 91/ Art .A.4.2.1. modifier 99)
ftog 21 2
Anin=0,23bd —= =0,23(100) x13x —— =1,57cm
fe 400

A=565cm? > Ain=1,57cm?®  condition vérifiée.

» Veérification au cisaillement (BAEL91 modifié 99/ Art A.5.2,2)
OnaV,=0guXL +qu =V,= 12,42x1 ,5+2,32 =20,95 kn

T, =—2< Ty

" bd
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3
= m - 0,16MPa

TLI
1000.130
Ty =min{05.f_,,, 4MPa} = 3,75Mpa
T, < ’_Cu Condition vérifiée

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

> Veérification de I’adhérence des barres
V _

= <Ts
7 0gd> U,
2Ui=n.r¢=>5x 3,14 x 12 = 188,4 mm.
V, _ 2095x10°

u

Tee = -
09d> U, 09x130x1884

=0,95MPa

T =y =1,5%21=315MPa

Ts< T condition vérifiee.
Donc il n’ya pas aucun risque d’entrainement des barres.

» Influence de I’effort tranchant au voisinage des appuis

Dans le béton : (BAEL91 modifié 99/Art A.5.1, 313)
- 04.f,.09bd 0,4.25.10%.0,9.1.013

v, —~780Kn

Yo 15
V, =480 Kn. } » V,=<V, = Condition vérifiée.
V, =T, =20.95Kn.

Les aciers : (BAEL 91 modifié 99/Art A.5.1, 321)

A, 115 N Mu) 1,15 20.95 x 10=3 17,45x107 -
= —— X — -
fe 0,9d 400 (20, 0,9X0,13

donc aucune condition n’est a vérifier pour les armatures

» Ecartement des barres

e Armatures principales:
S=20cm < min (3h, 33cm) =33 cm condition Vérifiée.
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e Armatures de répartition
Si=20cm < min (4h, 45cm) = 45cm condition vérifiée.
» ancrage des barres aux appuis
t, =06y °f, =2835MPa

g, 1,2x400
*4r,  4x2:835

L =42,33cm donc on prévoit des crochets.

se

Pour les aciers de haute adhérence Fe400 — Is = 45cm

Pour des raisons pratiques, on opte pour un crochet normal.
La longueur de recouvrement d’aprés le BAEL91/Art.A.6.1.253 est fixée pour les aciers HA
L=0,4l=0,4x45 =18 cm
111 C.1.4 Vérification a ’ELS

> Calcul des moments

12 8,81(1,50)?
Ms=Mgs1+Mgeo= (qs; +q,x1) :%

+(1,72x1,50) =12,49KNm
Ms =12, 49 KNm.

a-Vérification de la résistance du béton a la compression

Mser

Y <o, =0.6f,

G, =
6be = 0.6f 5= 15MPa

%y2-15AS (d-y) = 0.

= 50y2+84,75y-1101,75=0
A = 227532,563=>/A = 477
Donc Y=3.92cm.

> Inertie de la section homogéne par rapport a I’axe neutre.

| = %.Y * +n.A.(d -Y)?=33.33 (3.92)°+15x5.65 (13-3.92)* = 8995.32 cm*

M 12.49x10°
Oy = — 2y = x39.2 = 5.44MPa < 15MPa
| 89953200
ope= 5.44MPa< ,.=15MPa — Condition est vérifiée.
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b-Etat limite d’ouverture des fissurations
La fissuration est préjudiciable :

o, <ox= minE fe , max(0.5 fe; 110,/nf ; )}.

o'st =min[266.66; , max(200; 201.63)] = o« =201.63MPa

M 12.49x10° _
L =Nx—2x(d -y )=15x—— x (130 - 39.2) =189.1IMPa < &
| 89953200

=Condition vérifiée.

(o}

C-vérification de la fleche (BAEL99/Art B.6.3, CBA93)

Il faut vérifier que :

2
F _ Mook o L
10-EV -If, 500
Avec :
o Wy
1+0,4-Av- u
V- Ei B 110008/ T
-3 3

f :La fleche admissible
L : la longueur de travee.

_ L75fty,
4pog+ Tty

i
b : la largeur de la section
O . Lacontrainte de traction dans les armatures
f.,g - La résistance caractéristique du béton a la traction

I, : Le moment d’inertie de la section totale rendue homogéne

Ifv : Inertie fictif de la section pour les charges de longue durée
p : Lerapport des aciers tendus a celui de la sectionon a :

b =100cm :h=15cm; d=13cm; ¢ = 2cm; A =5, 65 cm?
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e Aire de la section homogene

B,=b-h+15-A

B, =100x15+15x 5,65 =1584.8cm”
B, =1584,8cm?

e moment statique de la section homogene par rapport a I’axe ( x, X’)

. 100x15?

S/ xx +15x%x5,65x13

S/xx'=12351,8cm?

I, :%(Yf’ +Y)+(Y, —c)*-15- A
- S, 123518 oo
B, 15848

Y- Y1-15-7.8=7.2cm
|, =30551,64cm*

0,02- f,
Ay _—( B;j Avec : A, :coefficient de déformation
P

2+3
b

p= R 30 406043
b-d 100x13
1,75x21

7 4.0,0043348+21

0,54

p=1

A = 0,02x21 ~0.20

2+ 3x 15848 -0,0043
100

_ 11x30551,64
V' 1+40,4x0.20%0,54

2 2
_ 12,49x10 x (1500) 5 01mm.
4x10818.865x32215,11
L1500
250 250

=3221511cm*

f = =6.00mm

fv=2,0Imm<f =6,00mm ___, La fléche est vérifiée.
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SHA10 /ml

T ﬂ g |-

(5 HA12 /ml esp=20cm
5 HA10 /ml esp=20cm

i

&
L J

Fig.111.C Plan de ferraillage de la dalle plaine

11 .D Etude de la poutre de chainage

Introduction

C’est une poutre qui repose sur deux appuis, elle supporte son poids propre et le poids des

cloisons extérieures
a- Dimensionnement

Les dimensions de la poutre sont données par les formules suivantes :

L L
-La hauteur : =< h < —
15 10

La largeur : 0.4h< b < 0,7h

avec L : la longueur libre (entre nus d’appuis) dans le sens considéré.
Hauteur :

Ona L=480-30=450cm

D’ol: 450/15< h<450/10 = 30< h<45cm

On prend: h, = 35cm 4

Largeur :

0,4h=<b<0,7h; = 14<b<24.5

On prend: b =30cm Reuiiie de
chainage

30cm
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b- Evaluation des charges et surcharges
Les charges permanentes :
e Poids propre de la poutre : 0,35.0, 3.25 =2,625 kN/ml
e Poids du mur (double cloison) : (4,80 -0,3)2,40 =10,80 kN/ml

0.65

e Poids du plancher : 5,19 X—-= 1,69 Kn/ml

G= 15,115 kn/ml

La surcharge d’exploitation :

Q=1,50 x> =0,49 Kn/ml
c- Combinaisons des charges

al’ELU : q,=1,35G+ 1,59= 1,35x15, 115+1,5x0, 49 = 21,14 kn/ml
al’ELS : g =G+ Q= 15,115+0,49 = 15,605 kn/ml
d- Etude de la poutre a ’'ELU

On considére la poutre comme étant une poutre simplement appuyée

q/P21,14kn/mI

v v Vv v + v Y

<«

M <

A
4

Calcul des moments

Afin de tenir compte des semi- encastrements aux appuis, on affectera les moments par des
coefficients.

v Entravée:

M.=0, 85x21,14% = 45, 48 kn.m
qu=21,14kn/ml

v Aux appuis :
2
Ma:o,3x21,14% = 16,05 kn.m
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Les réactions d’appuis

L 21,14x4,5
RA:RB:%; = 2" = 47,57kn
Ty(x)
y y y
JAN
A
47 57kn L =4,50m
_|_
47 57k
16,05kn | _16,05
+
45.48kn

Diagramme des Efforts internes

e- Calcul des armatures
a partir des abaques, on a la valeur de B correspondant

u=0,098 —» =0,948

A= My 45,48x103
' TBdog  0,948x33x348

=417 cm?
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Choix des armatures : on prendra 4HA14 = 6,16 cm?

e Auxappuis:

_ Mt _  16,05103
H bd2fp, 30x332x14,2

=0,034

a partir des abaques, on la valeur de B correspondant

u=0,034 - =0,983

A= My __ 16,05x10%
' "Bdog  0,983x33x348

=142 cm?
Choix des armatures : on prendra 3HA12 = 3,39 cm?

f- Vérification a ELU

% Condition de non fragilité

f 21

A :0,23.b.d.;—298:0,23.30.33.4—00:],19cm2.

Anin = 1,19 cm? Ay ) Anin

A% = 6,16 cm? = =  Condition vérifiée.
Ay = 3,39 cm? Ay ) Anmin

« Vérification au cisaillement

T, :T—U Avec : TU =47,57kn
Y hd

47,57

T, =—————=480,50 Kn/ m2=480,50.10"° MPa.
0,30.0,33

_ . 1015.1
7, :mln{—m;4Mpa} =min {2,5; 4 Mpa} = 2,5 Mpa.
Vb

7, =2,5 MPa.

— Ty <Ty. = Condition vérifiée
7, = 0,4805 MPa .
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¢ Influence de I’effort tranchant au voisinage des appuis
1. Dans le béton : (BAEL91 modifié 99/Art A.5.1, 313)

f L
T, =4757 KN <0,4xbx0,9xd—2 =594KN. = Condition vérifiée
Vb

2. Sur les aciers : (BAEL 91 modifié 99/Art A.5.1, 321

M - . (e
A, =616cm® > l’fﬂ(ﬂ +— J: 11> (47,57+ﬂJ <0.= Condition vérifiee

09d ) 400 09x0,33

e

On constate que I’effort tranchant V,, n’a pas d’influence sur les armatures.

% Vérification a I’entrainement des barres (BAEL 91 modifié 99/ Art A.6.1, 3)

1_'36 =Ys. ftzg Avec : =15 pour les barres a haute adhérence (HA).

7., =15.21=315MPa.

T =T—U Avec : X U; : Somme des périmétres utiles des barres.
0,9.d.> U,
Ui =nm.¢=3.(3,14).12 = 113,04 mm
3
ro = 47,57.10 _142MPa.
0,9.330.11304
,=142MPa _
7 —315MPa — Tge = T = Condition vérifiée.

%+ Calcul des ancrages des barres (BAEL 91 modifié 99/ Art A.6.1, 21)

Ty, =0,6W2f,, =0.6x1.52x2.1=2.84MPa

L, = fi ® =35.27dcm
4t

Pour =100 cm = L,=35.27x1.00 =35.27 cm.

Pour $ =12 cm = L,=35.27x1.2 = 42,324 cm.

Nous adaptons pour des raisons pratiques un crochet normal qui sera calculé comme suit :
En travée : = 0,4x L =0,4 x35, 27 = 14,10cm

Enappui: L, =0,4xL=0,4 x42.324 =16,93cm
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« Calcul des armatures transversales

o . |h Db .(35 30 j
D tre: @ <min<{—;—; <min — =1.00; — =3.00;1,00
fametre : ¢ {35 10 < ¢ 35~ 00 =300t

Soit : ¢¢=10 mm.
Si== min (0,9d; 40 cm)= S¢= min (0,9%x33; 40 cm) = min (29, 7, 40cm) =20cm
La section d’armatures transversales doit vérifier la condition suivante :

Afe - 0.4 Mpa = =200
bs, ~ T 50x30

Espacement entre les barres :
Selon (RPA 99 Version 2003/Art : 7.5.2) ; I’espacement doit vérifier :

= 0,67 MPa= Condition Vérifiée.

e Sur appuis

. |h . (35 .
e <min 2 12¢;30 > = min " =8,7512(1,00) =12;30 | < Soit:e=S;=7cm.
e Entravée

esg @63375217,50m. Rt Soit: S;=15cm

g- Vérification aI’ELS

» calcul a ’ELS : 15,605KN/ml
gs =G+ Q= 15,115+0,49 =15,605 kn/ml

Réaction aux appuis

Ra=Rs= q, x12:15,605x4’—§0:35,11KN 450m

Les moments

35,11

|2 4 2
Ms =, x — =15,605x >0 =39,50KN.m

8 Ty (KN)
En tenant compte de semi encastrement : .

35,11
M, =-0,3x39,50 = -11,85 KN.m
M =0,85x39,50 = 33,58 KN.m 11,85 [\ //] 11,85
My (KN.m)
+
33,58
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1) Veérification de la résistance du béton a la compression

Mser
Gb:

Y <o, =0.6f

Ope = 0.6f25 = 15MPa.

e Calcul de la position de I’axe neutre.
%y2-15AS (d-y) = 0.

= 15y?+92,4y-3049,2 =0

A=191489,76=>+/A = 437.59 Donc Y=11,50cm.

> Inertie de la section homogéne par rapport a I’axe neutre.

| = %.Y S —n.A.(d -Y ) =10(11.50)*+15x6.16 (33-11.50)° = 57920.65cm’”

M 39.50x10°

GC — ser —
. Y 579206500

op. = 7.84MPa< o,.=15MPa =sla condition est vérifiée.

x115=7.84MPa <15MPa

2) Etat limite d’ouverture des fissures

La fissuration est préjudiciable :

o, <ox= minE fe , max(0.5 fe;110,/nf )}.

— o« =240MPa

M 39.50x10°
Og =Nx—"x(d-y )=15x—r——
| 579206500

x (330 —115) = 219.93MPa< o«

=Condition est vérifiée.

3) Calcul de la fleche (BAEL99/Art B.6.3, CBA93)
Il faut vérifier que :
M, -L? :
F=——s ——<f=—F\t
10-EV -If, 500
Avec :

85



111,

e
1+0,4-Av- u

Vo Ei 110003/ f_,g
B E-—

f :La fleche admissible

L : la longueur de travée.

~L75fty,
4pog+ Tty

b : la largeur de la section

O . La contrainte de traction dans les armatures
f.,g - La résistance caractéristique du béton a la traction
I, : Le moment d’inertie de la section totale rendue homogeéne

Ifv : Inertie fictif de la section pour les charges de longue durée
p  Lerapport des aciers tendus a celui de la sectionon a :

b=30cm :h=35cm; d=33cm;c=2cm; A=6,16cm’
e Aire de la section homogéene
B, =b-h+15-A
B, =30x35+15x6.16 =1142,4cm?
B, =1142,4cm®

e moment statique de la section homogene par rapport a I’axe ( x, X’)

. 30x 357

S/ xx +15%x 6,16 x33

S/ xx'=21424,2cm?®

I, :%(Yf’ +Y$)+(Y, —c)?-15- A

Y, = Sw 218242 40000
toB, 11424 T
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Yzzht-Y1:35-18,75=16,24cm
|, =127485,60cm*

0,02- f,
Ay _—( B;j Avec : A, :coefficient de déformation
P

2+3
b

p= A = 6.16 =0,0058
b-d 30x35

G
4.0,0058.348+2,1

pi =1

= 0,02x 21 0,062

(2 +3x 1142’4J -0,0058

_ 11x127485.60
V' 1+0,4x0,062 % 0.63

=138076,84cm*

39.50x10° x (4500)*

= =13.38mm.
4x10818.865x138076,84
f= L _ 4500 =18.00mm
250 250

fv=1338mm < f =18,00mm __ |, . fiasche est vérifide

Conclusion

Toutes les conditions sont vérifiées.

87



I11.E Escaliers

I11.E.1 Calcul des escaliers

1) Définition

Un escalier est un ouvrage qui permet de passer & pied d’un niveau a I’autre d’une construction.

Notre structure est munie d’une cage d’escalier desservant la totalité des niveaux. Ceux-ci seront

réalisés en béton armé et coulés sur place.

Notre structure comporte une seul cage d “escalier

Note : 1l suffit de calculer une seule volée de grande portée (la plus défavorable) et adopter le méme

ferraillage pour les autres volées.

2) Terminologie

Palier intermédiaire ——

Contre marche — %y

—

Palier de départ. ‘l ,

Giron

ﬁ

Fig I11.E.1 Présentation schématique d’une volée d’escalier droit

= Lamarche : est la partie horizontale qui regoit le pied, sa forme est rectangulaire, ou arrondie,
etc.

= Lacontre marche : est la partie verticale entre deux marches évitant les chutes des objets.

= Hauteur de contre marche (h) : est la différence de niveau entre deux marches successives,

valeurs courantes varies de 14 a 18 cm.
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= Legiron (g) : est la distance en plan, mesurée sur la ligne de foulée, séparant deux contre
marches.

= Lamontée : correspond a la hauteur entre les niveaux finaux des sols de départ et d’arrivée.

»= Une volée : est I’ensemble des marches compris entre deux paliers consécutifs.

= Un palier : est une plate forme constituant un repos entre deux volées intermédiaires et /ou a
chaque étage.

= L’emmarchement (E) : représente la largeur de la marche.

= Laligne de foulée : représente en plan le parcours d’une personne qui emprunte I’escalier, et
en général, & 0.65 m de collet, sSiE>1m.

» Lapaillasse : est une dalle inclinée en béton armé incorporant les marches et contre marche

3) Pré dimensionnement de I’escalier de I’étage courant

Notations utilisées

g : giron.

h : hauteur de la contre marche.

e ey epaisseur de la paillasse.

H : hauteur de la volée.

L : longueur de la volée projetée.

Fig I11.E.2 schéma statique

Le dimensionnement des marches et contre marches se fera par la formule de " BLONDEL"
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La relation de BLONDEL
58 cm < g+2.h <60 & 64 cm.

Soit : 16cm<h<18cm
Onprend: h=17 cm.

Cherchant le nombre de contre marche«n»: n :E:@:9

h 17
= m=n-1 =9-1=8 marches.
Calcul de « g »:
58cm<g+2.h<60ab6d4cm. <  58cm<g+2.17 <64 cm.
24 cm <g<30cm.

Onprend: g=30cm.

—=Raideur « r » : on appelle raideur d’escalier «r =— » qui doit étre inférieur a (1).

r :% :%:0,566 = r<1 = Condition vérifiée.
Calcul de longueur de la ligne de foulée

L =g(n-1) = 30(9-1) = 240 cm.

= L=240m.

4) Dimensionnement de la paillasse

Le pré dimensionnement se fera pour une poutre simplement appuyée sur les deux cotés,

I’épaisseur de la paillasse (ep) est donnée par : 4;—8; e, SIZ'—S

Avec: Lo= L;+L+L,
Calcul de L’ :

D’apreés la figure (111.4.2), on déduit : tg :%:%:0.637 = o =32.5°

, L 240 =284.7cm=2.847Tm. = L’=2.846m.

" Cosa 0.843

COSa=£:> L
LI

Lo = Li+ L’ + L, =284.6+60+160= 504,6cm. = Lo =5,046m.

I_0
—2<g, <
0o " 2

Lo 52‘863%352‘;‘6 & 1682<e, <2523

o

On prend : e, = 20 cm.
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5) Détermination des sollicitations de calcul

» Charge permanente

La volée
Poids propre de la paillasse : 0.20x25/cos(32.5°) = 5.93 Kn/m?
Poids propre de la marche : 25x0,17/2 = 2,125 Kn/m?

» Poids propre de revétement :
Carrelage : 20x0,02 = 0,40 Kn/m?
Mortier de pose : 20x0,02 = 0,40 Kn/m?
- Enduit en ciment : 18x0,02 = 0.36 Kn/m?
- Lit de sable : 18x0,02 = 0,36 Kn/m’

- Poids propre du garde corps : 0,2 Kn/m?
Gor= 9,775 Kn/m?

Le palier

-Poids de la dalle : 25%0,20 = 5 Kn/m?
-Carrelage : 20x0,02 = 0,40 Kn/m?
- Mortier de pose : 20x0,02 = 0,40 Kn/m?
-Lit de sable : 18x0,02 = 0,36 Kn/m?
-Enduit en ciment : 18* 0.02 = 0,36 Kn/m’

Gi= 6,52 Kn/m?

» Surcharge d’exploitation

La surcharge d’exploitation est définie & partir des descriptions du DTR, qui est la méme pour la
paillasse et le palier ; Q =2,5 kN / m2

La volée : Q,= 2,5 Kn/m?

Le palier: Q,= 2,5 Kn/m?

6) Combinaisons de charges et surcharges

ELU : (1,35G+1,5Q) x1ml
Volée : qu = (1,35%9,775 +1,5x2,5) x1ml = 16,95 Kn /ml

Palier : qup = (1,35%6,52 +1,5x2,5) x1ml = 12,55 Kn/ml
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ELS :(G+Q) x1ml
Volée : gy = (9,775+2,5) x1ml = 12,275 Kn/ml
Palier : g5, = (6,52+2,5) x1ml = 9,02 Kn/ml

7) Calcula ’ELU

16,95 Kn/ml

12,55 Kn/ml 12,55 Kn/ml

/i

R

o i

«—>

0,60m
2,40m 1,60m

Schéma statique de calcul d’une poutre simplement appuyée et uniformément chargée,

qui sera étudiée en utilisant les méthodes de la RDM.

Calcul des efforts internes

« Calcul des réactions
>F=0
12,55x (0.6+1.60) + (16.95x2, 40) = Ro+ Rg =68,29kn = Rg+Ra=68,29 kn

Y M/B=0

-Rax4,60+12,55x0,6x(1,6+2,4+0,6/2)+16,95x2,40x(1,60+2,40/2)+12,55x1,60x(1,60/2) = 0

Ra=35,29Kn= Rg =32,99Kn

«  Efforts tranchant 12,55 KN/ml

* 1% troncon: 0<x<0,6m

<

Ll

T4(X) - 35,29 + 12,55X =0 )
T(x) =-12,55 X + 35,29

35,29 KN
Pour X=0 — T4(0) = +35,29 Kn
{Pour X=06 _T:(0,6)=+27,76 Kn
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*  2°%trongon: 0,6 M<x<3,00m

T,(x) -35,29+12,55 (0,6) +16,95 (X-0,6) =0 12,55 KN/ml 16,95 KN/{‘nI

T,(x) = -16,95X +37,93 / \

Pour x=0,60 3 T,(0,60) =+27,76 Kn Vv Y YV V V VV VYV VY

Pour x =3,00 —p T»(3,00) =-12,92 Kn M(X)
35,29 KN Ta(x)

*  3*trongon: 3,00M<x<4,60m
Ta(X) - 35,29+ 12,55 (0,6) + 16,95 (2,4) +12,55(X-3,00) = 0

Ta(X) = - 12,55X +24.73 12,55 KN/ml 16,95 KN/ml
\ 12,55kn/ml

Pour x=3,00 — T3(3,00) =-12,92 Kn V/—l_l \

Pour x=4,60 — T3(4,60) =-33 Kn y \ A y VvV V VvV VY
J M3(x ‘\

35,29 KN T3 (X)

< Moments fléchissant

* 1% troncon:0<x<0,6m
2

Ml(x)—35,29.x+12,55x7:0 — My =- 6,275 + 35.20%

X=0m = M;(x=0)=0Kn.m
X=06m = M;(x=0.60) = 18,915 Kn.m

* 2% troncon: 0,60 M<x<3,00m

Ma(X)-35, 29X+ (12, 55%0, 6) (X-0, 3) +16, 95(X-0, 60)%/2 =0

X=0,60m = M;y(x=0, 60) = 18,915 Kn.m

X=3,00m = My(x=3,00)=236,723 Kn.m
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*  3*trongon: 3,00 M<x<4,60m

M3(x)-35,29X+(12,55x0,6)(X-0,3)+(16,95x2,40) (X-1,8)+12,55(X-3,00)%2 = 0
X=3,00 = My(x=3, 00) = 36,723 Kn.m
X=4,60 = My(x=4, 60) =0 Kn.m

« Calcul du moment max

La section la ou se situ le moment max est en deuxieéme trongon
D’ou :
To(x) = 16,95X-37,93 =0= x = 223m
Puis on calcul le moment max :

M,(x) =35, 29X-(12, 55x0, 6) (X-0, 3)-16, 95(X-0, 60)*/2
M ma=M (2, 23) = 41, 64 kn.m

Remarque:
Afin de tenir compte des semi-encastrements aux extrémités, on porte une correction a I’aide des

coefficients correcteurs pour le moment M,™ au niveau des appuis et en travée.

Aux appuis:
Mu;=-0,3xM,"*=-0,3x41,64 = -12,492 Kn.m

En travée:
M=0,85%xM,™=0,85x41,64 = 35,394 Kn.m
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Diagramme des efforts internes

16,95 kn/ml
12,55 KN/ml 12,55kn/ml
! ! | A
VAV \A 4 y y y A 4 A ¢ ¢ ¢ ¢ ¢ l L
D,60m 2,40m 1,60m
4 T(KN)
|
35,29
27,76
. 12,92
AVeC correction 33,00
2,23m
+ +
\t 18,%15
X‘{ 36,723
41,64
12,492 12,492
M(knm) 1
v 95 35394




9) Ferraillage

Le calcul se fera pour une bande de 1ml, soumise a la flexion simple en utilisant les moments

et les efforts définis dans le schéma précédant.
B=100cm C=3cm d=17cm

_ 3cm
a) Aux appuis 17em T
«Calcul de .
fOOcm
M .10°
uy, a = 12,492.10 =0,030 —>» pB=0,985

“bxd2x f,, 1000x (L70)2x14,2

{Ub =0,030 = Mo < Wy = SSA
W =0,392

A M. 1249210°
* p.d.o, 0985.170.348

=214,37mm2=214cm?

Soit : A¢ =4,71 cm? = 6HA 10Avec :St=15cm

& Armature de répartition :

A, 4,71
4

b) En travée

R

17cm l
3cm

100¢q

— >

20cm
«Calcul de .

M, 3539410°
bxd2x f,, 1000x (170)2x14,2

1, =0.086 —>  B=0,955

{Ub =0,086 = Mo < Wy = SSA
W =0,392

A __ M. _ 3539410°
* B.d.oc, 0955.170.348

=626,46mm?2=6,26 cm?

Soit : A¢ = 7,70 cm? = 5HA 14 Avec : St =20 cm.
& Armature de répartition :

A, 7,70

A = 2 = ——=193cm?2 =  Soit: Ag = 2,51 cm? =5HAS8 Avec : St =20 cm.

4
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T=1,178 cm2, =  Soit: AR = 3,02 cm? = 6HA8 Avec : St =15 cm.
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10) Vérification a ’'ELU

% Condition de non fragilité (BAEL 91/ Art .A.4.2.1. modifier 99)

A, _0,23bd.12 ~0,23100.17.-2L ~2,05cme.
f 400

e

Amin = 2,05 sz 3 A ast > Amin
A% =471 cm? = =  Condition vérifiée.
Ay=770cm2 > Ay ) Ami

J

« Veérification au cisaillement

7y :J—Ud Avec : Tuyma = 35,29 Kn.

35,29

Ty =207,58Kn/ m2=207,58.10"° MPa.
1.017

p— - 0’2- fC28 . - - - .
7, =mins——==;5Mpa ; =min {3,33 ;5 Mpa } = 3,33 Mpa.(fissuration peu nuisible)
Vb

7, =333 MPa -
. —2075810°MPa W <Ty. = Condition vérifie.
u — ]

% Vérification d’adhérence aux appuis : (BAEL 91 modifié 99/ Art A.6.1, 3)

1_'36 =Ys . ftzg Avec : =15 pour les barres a haute adhérence (HA).
7, =15.21=315MPa.
T,

T, =———2%_ Avec: X U; : Somme des périmétres utiles des barres.
0,9.d.> U,
S U, =n.mé = 6. (3,14).10 = 188,4 mm
35,29.10°

o, =—2=" 1 22MPa.
0,9.170.1884

= Tge=Tg = Condition vérifiée.

7. =122MPa
7.=315MPa
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% Vérification de I’ancrage des barres : (BAEL 91 modifié 99/ Art A.6.1, 21)
7, =0,6W2f,, =0.6x1.52x2.1=2.84MPa

L, = fi ® =35.27dcm
ar

S
Pour =14 cm = Ly=35.27x1.4=49,38cm.
Pour ¢ =10 cm = L,=35.27x1.0 = 35,27cm.

Dans ce cas L dépasse I’épaisseur de la poutre, donc il faut prévoir un ancrage avec des crochets

Nous adaptons pour des raisons pratiques un crochet normal qui sera calculé comme suit :
Entravée: L,=0,4x Ls=0,4 x49.38 =19.75cm 2Q =2cm
Enappui: L; =0 ,4x L=0,4 x 35,27 = 14,10cm

—
/ /—R:A,SQ = 5,5 cm(HA)
Par exemple : Pour ¢ =10 cm \
\ |

L .=14,0lcm
+« Influence de I’effort tranchant au voisinage des appuis
Dans le béton : (BAEL91 modifié 99/Art A.5.1, 313)
—  0,4.f,5.09bd .25.10°.0,9.1.
V- 28 _ 0,4.25.10°.0,9.1.017 _1020 Kn
Vb 15
V, =1020 Kn. } » V,=<V, = Condition vérifiée.
V, =T, =3529Kn.

Les aciers : (BAEL 91 modifié 99/Art A.5.1, 321)

115 M 115 _ 12,492 x1073 .. , N
A, >— (Vu + —") = —(35, 29% 1073 — —x) < 0 = donc aucune condition n’est a
fe 0,9d 400 0,9+0,17

vérifier pour les armatures.
% Espacement des barres
L’écartement des barres d’une méme nappe ne doit pas dépasser les valeurs suivantes :
-Armatures principales
S max = MiN{3h|33cm} = min {3x20cm|33cm} = min {60cm|33cm}
S imax = 33cm
On a I’écartement des barres en appuis (6HA10) et en travée (SHA14)
Si= 15 cm et 20cm

= Stmax > St donc la condition est vérifiée
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-Armatures de répartition :

S imax = {4h|45cm} = min {4x20|45c¢m} = min {80]|45¢m}

S imax = 45cm

On a I’écartement des barres de répartition S= 20 cm (5HAB8) et St=15cm (6HAS8)

= Stmax > St donc la condition est vérifiée

Calcul aI’ELS 9,02 kn/ml 12,275 kn/ml 9,02 kn/ml
ELS :(G+Q) x1ml l l l l l l l
Volée : o= (9,775+2,5) x1ml = 12,275 Kn/ml vy v Y
Palier : q 5= (6,52+2,5) x1ml = 9,02 Kn/ml T
Ra “—> Re

« Calcul des réactions 0,60m 2.40m 1,60m
>2F=0
9,02x (0,60+1,60) +12,275%2,40 = Rp + Rg =49,304 = Rg +Ra=49,304 kn
S M/B=0
-Rax4,60+(9,02X0,60)x(0,6/2+4,00)+(12,275x2,40)x(2,40/2+1,60)+(9,02x1,60)x1,6/2 = 0
Ra=25,50Kn= Rj =23,804Kn 9, 02 KN/ml

% Efforts tranchant /
* 1% troncon: 0<x<0,60m M, (x

r v L y V.V V XN I\

T1(X) -25,50+9,02X = 0 X)
T(x) =-9,02 X +25,50 25,50 KN

{ Pour X=0 —» T4(0)=2550Kn
Pour X =0,60 —F:(0,60) = 20,09 Kn

*  2°% trancon: 0,6 mM<x<3,00m 12,275 M2(X)

9,02 kn/ml \

T2(X) -25,50+9,02x0, 60+12,275(X-0,60) = 0

T,(X) = -12,275X +27,453 T
{Pour X=0,60 —p T5(0,60) = 20,09 Kn 2550 KN T,(%)
Pourx=3,00 —p T5(3,00) = -9,372
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*  3* trongon: 3,00 M<x<4,60 m

T(x) -25,50+9,02x0, 60+12,275x2, 40+9,02x(X-3,00) = 0

Ts(x) = -9,02X +17,688 9,02KN/ml  12,275KN/ml
{Pour x=300 —y T4(3,00)=-9,372 Kn \ 9,02kn/ml
Pourx=4,60 > Ts(4,60) = -23,804 Kn / | ) Ms(x)
A 4 V.V V VYV VYV VVYy Yy
< Moments fléchissant T
* 1% troncon:0<x<0,6m 25.50 KN Ta(%)

X2
M, (x) —25,50.x + 9,027 =0 =  Myy=-451x+ 2550x
X=0m = M;(x=0)=0Kn.m
X=06m = My(x=0.60)=13,68 Kn.m

* 2% troncon: 0,60 M<x<3,00m

Ma(X)-25, 50X+ (9, 02X0, 6) (X-0, 3) +12,275(X-0, 60)%/2 = 0
X=0,60m = M;y(x=0, 60) =13, 68 Kn.m
X=3,00m = My(x=3,00)=26,54 Kn.m

* 3* trongon: 3,00 M<x<4,60m

M3(x)-25,50X+(9,02x0,6)(X-0,3)+(12,275x2,40)(X-1,8)+9,02(X-3,00)%2 = 0
X=3,00 = Ms(x=3, 00) = 26, 54 Kn.m

X=4,60 = Ms(x=4, 60)=0Kn.m

« Calcul du moment max

La section la ou se situ le moment max est en deuxieme trongon
D’ou: Ty(X)= -12,275X 427,453 =0=> x = 224 m
Puis on calcul le moment max :
M2(x) =25, 50X-(9, 02x0, 6) (X-0, 3)-12,275(X-0, 60)?/2
M ma=M (2, 24) = 30, 11 knm

Remarque
Afin de tenir compte des semis encastrements aux extrémités, on porte une correction a I’aide des

max

coefficients correcteur pour le moment M,™ au niveau des appuis et en travée.
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Aux appuis

My=-0,3%M,™=-0,3x30,11 = -9,033 Kn.m

En travée

M=0,85xM,™=0,85x30,11 = 25,59 Kn.m

e Diagramme des efforts internes

12,275 kn/ml
9,02 K{/ml 9,02kn/ml '\
NN
A
T(KN) |[e—>ie 'L—’

.60m 2,40m 1,60m

A

25,50

—~——1 20,09

T T T \l >
9372 |
23.804
j 2,24m >
13.68
\3 +
—» L 26.54
30.11

9.033 9.033
knm \ '
M(knm
)
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11) Vérification a I’'ELS
e Vérification de la résistance du béton a la compression
On doit vérifier que : o, <0,

Avec: &,, =0,6fc28 =15MPa

o)
Et: o,,=—> Avec: o ,=——

K, A,

B1; Ki:Sonttirés du tableau des sections rectangulaires en flexion simple sans armatures

(Une poutre soumise & la flexion simple).

comprimées en fonction dep, qui égale a :

a) Sur appuis

100. BL=0,917
p= Ay :M:0’277_ =
bd 100x17 Kl - 45,24
M 6
oo=—ts . 90BI0T_1p50ompa
Bd.A, 0917x170x4,71.10
oy =22 12302 5 2oMpa,
K, 4524
o = 2,72MPa.

_ = 0, =<0,. = Condition vérifiée.
o, =15MPa.

b) En travée

100 p1= 0898
p= A, :M:Q%g =
b.d 100x17 K, = 34,02
M 6
o, =—>—= 2559.10 ~=217,70MPa
p.d.A, 0,898x170x7,70.10
o =T 2170 ¢ sompa
K, 34,02
o,. = 6,40MPa. o o
_ Ope <O+ = Condition verifiee.
o, =15MPa.

e FEtat limite d’ouverture des fissures

La fissuration étant non préjudiciable, aucune vérification n’est nécessaire.
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e Etat limite de déformation (BAEL 91 modifié 99/Art B.6.8, 424)

= \érification de la fleche

S) qmax I f_i
384 E,.l, 500

On peut admettre qu’il n’est pas nécessaire de procéder au calcul de la fleche si les trois

conditions suivantes sont satisfaites :

h 1

— >

L 16 Vi d=17cm
h_ M Y -

L 10M, V, xx ¢ =3cm
i<£ MPa 100 cm

b,d f,

Avec :
h : hauteur totale (20 cm)
L : portée entre nus d’appuis L=4,60m
M;: moment max en travée ;
Mo : moment max de la travée isostatique ;
A : section des armatures ;
bo : largeur de la nervure ;
d : hauteur utile de la section droite.

Pour que la fleche soit vérifiée les conditions suivantes doivent étre satisfaites :

1) Ezi Avec :E 20 —=0.043<— L =0,062 = Condition non vérifiee.
L 16 L 460 16
La premiére condition n’est pas vérifiée, donc il est nécessaire de calculer la fleche.
5 a.xL
384 E, xI
— L
f=—xo avec :
500

q, = max(qj ; q;a,ier):qj =12,275Kn/ml

E, :Module de déformation différé

E, =3700- m = 3700x3/25 = 10818,86Mpa

I : moment d’inertie de la section homogene, par rapport au centre de gravité.
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| :%-(\/13 +V,*J+15A (v, —C)

S, Moment statique de la section homogéne.

2
s, =2 L15.4,
2
2
S, =—100>;(20) +15%7,70x17

S, =219635cm’®
B, :Surface de la section homogéne.

B, =b-h+15-A
B, = (100x20)+ (15 7,70)
B, = 2115,5cm’
219635
71155
V, =h-V, =20-10,38 = 9,62cm

=10,38cm

Donc le moment d’inertie de la section homogéne :

l =%(\/13 +V,%)+15A,(v, -C)?

1 =1%0((10,38)" + (9.62)° )+ 15 x 7,70(9,62 - 3)’
| =7201718cm*
3 4
-2 12,275 x10° x (4,60) —91x10°m=0,914cm.

384 10818,86 x10° x 72017,18 x10°®
T=L=@=o,92cm

500 500
f =0,914cm < = 0,92cm = Condition vérifiée. (Pas de fleche).

I11.E.2 Etude de la poutre paliere

La poutre paliere est destinée a supporter son poids propre, la réaction de la paillasse et le poids
de mur. Elle est partiellement encastrée dans les poteaux.
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1) Pré dimensionnement

Lg ht
15

0,4.h< b <£0,7.h
AVeC :

<

L
1

L: longueur libre maximale entre nus des appuis.
b: largeur de la poutre.
h:: la hauteur de la poutre.

Ona: L=3,00m.

La hauteur h:
3,30 <h < 3,30
15 10

Soit : ht =35 cm.
Lalargeurb:

0,22m < hy Poutre

A

t = 0,33m

B0cm

0,4.h; < b < 0,7.h
14< b <245
Soit: b =30 cm. Car le RPA exige b>20cm

& 04(35) <b

IA

0,7(35)

Fig 111.E.3

Vérification des exigences RPA 99 version 2003 (Art 7.4.1)

-

ht
t< 4

% b — » Condition vérifiée.
3i:1,17 < 4

L 30

2) Détermination des charges et des surcharges

- Poids propre de la poutre :
P poure = p x V =25(0,3 x0,35) = 2,625 Kn/m
L’effort tranchant a I’ELU : Tu = 33,00 Kn
L’effort tranchant a I’ELS : Ts = 23,80 Kn

3) Combinaisons de charges

ELU :q,=1,35G + 2T, /L = 1,35x%2,625+2x33,00/3,30 = 23,54 Kn/ml
ELS: g.= G+2T/L = 2,625+2x23,80/3,30 = 17,05 Kn/ml
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Le moment max en travée
q,.L> 2354(3,30)
8§ 8
. Effort tranchant
Tu=quxL/2 =23,54x3, 30/2 = 38,841Kn
Remarque : En tenant compte de semi encastrement on aura :
Sur appuis : M,=-0,3x32,04 = 9,616Kn.m
Sur travée : Mt=0,85x32,04 = 27,234Kn.m

Mo= =32,04 Kn.m.

Diagramme des efforts internes

Qu=23,54Kn/ml

A vYyvVVY y N AR A y Vv
ya /\
T(Kn)
38,84
0 0

38,84

9,616 9,61
0

27,234

M (Kn.m)
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5) Ferraillage a ’ELU

Le calcul se fera pour une poutre soumise a la flexion simple.
a) Aux appuis
& Calcul de -

M, 9616x10°
bxd2x f,, 300x(320)2x14,2

My 0022 —> B=0,989

{ Hp = 0,022 = Mo < Wy = SSA
W =0,392

A M. _ 961610°
* p.d.o, 0989.320.348

=87,310mm2=0,87 cm?

Soit : Axt = 3.39 cm? = 3HA 12
b) En travée

& Calcul de -

M 27,23410°
bxd2x f,, 300x(320)2x14,2

Ly -0,062 —>  B=0,968

{ Hp = 0,062 = Mo < Wy = SSA
W =0,392

M,  27,234.10°
B.d.c, 0,968.320.348

A = = 252,64 mm2=2,52cm?

Soit : Ay = 4,62 cm2 = 3HA 14
6) Vérification a ELU

% Condition de non fragilité

ft28 2’1

A..,=023hd. =0,23.30.32.——=116cm2.
f, 400
Anin=1,16 cm? Ay ) Anin
Ass = 3,39 cm? = Ay ) Anin —  Condition Vvérifiée.
Atst = 4, 62 cm?
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« Veérification au cisaillement
T :T—U Avec : Ty =38,84 Kn.
Y bd

38,84

7, =————= 404,58 Kn/ m2=404,58.10° MPa.
0,30.0,32

_ . |10,2.f
T, =MiIn —°28;5Mpa} =min {3,33; 5 Mpa } = 3,33 Mpa.

I
7, =3,33 MPa . =

N = Ty <Ty- = Condition vérifiée.
7, = 0,40 MPa .

s Influence de I’effort tranchant au voisinage des appuis

Dans le béton : (BAEL91 modifié 99/Art A5.1, 313)

T,=3884 KN <0,4xbx0,9xd ﬁ =751,30KN. = Condition veérifiée
Vs

Sur les aciers : (BAEL 91 modifié 99/Art A5.1, 321)

M _
A, =3.39cm?* > 115 T, +—=|= 11> 38,84+ﬂ =0,0156cm?>.
f 0,9d 400 0,9x0,32

e
= .condition vérifiée

On constate que I’effort tranchant V,, n’a pas d’influence sur les armatures.

% Vérification a I’entrainement des barres (BAEL 91 modifié 99/ Art A.6.1, 3)

1_'36 =Y. ftzg Avec : =15 pour les barres a haute adhérence (HA).

7., =15.21=315MPa.

-
T, =——=——— Avec: X U;: Somme des périmétres utiles des barres.
0,9.d.> U,

T Ui =nmé = 3. (3,14).12 = 113,04 mm

o 38,84.10°
*09.320.11304

7, =1193MPa
7, =315MPa

=1193MPa.

= Tge=Tg = Condition vérifiée.
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%+ Calcul des ancrages des barres (BAEL 91 modifié 99/ Art A.6.1, 21)

7y, =0,6W2f,, =0.6x1.52x2.1=2.84MPa

L, = fi ® =35.27dcm
4

S

Pour =14 cm = Ly=35.27x1.4=49.378 cm > 33 cm.

Pour $ =12 cm = L,=35.27x1.2 = 42,324cm > 33 cm.

Nous adaptons pour des raisons pratique un crochet normal sera calculée comme suit :
Entravée: L,=0,4x Ls=0,4 x49.378 =19,75cm
Enappui: L, =0,4x L=0,4 x42.324 =16,93cm

- Calcul des armatures transversales

. |h b . (35 30
Diamétre : ¢, <minq—;—; < ¢ <min — =1,00;-— =3,001,2
lametre : ¢ {35 10 ¢'} & (35 10 ]’j <
Soit : ¢:=8 mm.
Selon (RPA 99 Version 2003/Art : 7.5.2) ; I’espacement doit vérifier :

e Sur appuis

e <min {% ;12(;5;30} =min (3745 =8,7512(1,2) = 14,4;30} &< Soit:e=S=7cm.

e Entravée

h 35 . 17,05KN/ml
eSE @es?:17,5cm. Rt Soit : S;=15cm.
6) Vérification aI’ELS
Calcul a ’ELS 330m

0s=G+2TJ/L = 2,625+2x23,80/3,30 = 17,05Kn/ml

a) Réaction aux appuis :

Ra=Rs= Q. x|§:17,05x%:28,13KN 28,13

b) Les moments : Ty (KN) i
M, =q, x % =17,05x 3,30° =23,21KN.m

En tenant compte de semi encastrement :

M, =-0,3x23,21= -6,963 KN.m 6.963

M, =0,85x23,21= 19,73 KN.m My (KN.m ) [\
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e Vérification de la résistance du béton a la compression
On doit verifier que : o, <G,

Avec : o,, =15MPa (voir chapitre I).

S

o
Et: o,,=— Avec: o = (Une poutre soumise a la flexion simple).

K, ﬁ.d.Agt
B1; Ki:Sonttirés du tableau des sections rectangulaires en flexion simple sans armatures
L . . ) . 100.A,
comprimeées en fonction dep, qui est égale a : p=W
-
a) Sur appuis
,-100A_100x339 .o, P1=0,908
b.d 30x 32 ’
M 6
o, = S — 6,963x10 5 =70,69 MPa
p.d.A, 0,908x320.x3,39.10
o =75 -10089 ;g5 mpa.
K, 3935
o,. =180 MPa. . N o
_ = 0, <0,. = Condition vérifiée.
o, =15MPa.

b) En travée

p:lOO.ASt :100x4,62.:0’684. - { B1=0,879

b.d 25 x 27
6
o, = M = 157610 > =143,734MPa
pd.A; 0879x270x4,62.10
o, =Ts 18138 o e mpa
K, 2632
oy =546 MPa. _ L
_ Ope <O+ = Condition verifiee.
o, =15MPa.

o Vérification de la fleche
Les regles (BAEL 91 modifié 99/ Art.B.6.5,2 ), précisent qu’on peut se dispenser de vérifier a

I’ELS I’état limite de déformation si les conditions suivantes sont satisfaites :
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h : hauteur totale (30cm) ;

L : portée entre nus d’appuis ;

M;: moment max en travée ;

Mo : moment max de la travée isostatique ;
A : section des armatures ;

bo : largeur de la nervure ;

d : hauteur utile de la section droite.
h_35 o, 1
|1 300 = —_—>— = Condition vérifiée.

Mt
Y =1olgé7:332120’085 M
My X £9, = Condition vérifiée.

o.M
Th=o,12 0

A/ byd=4,62/30x32=0,0048 = A/byd< 4,2/400 = Condition vérifiée.

4,2/400=0,0105

Toutes les conditions sont vérifiées. Le calcul de la fleche n’est pas nécessaire

Conclusion
Dans cette partie, on a calcule tout les éléments de notre structure dont on effectuera la modalisation et

les vérifications.
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MODELIOATIONDE LA STRUCTURE
FT VERIFICATION



Chapitre IV

MODELISATION DE LA STRUCTURE ET VERIFICATION

V1.1 INTRODUCTION

A I’heur actuelle, on dispose de nombreux programmes basés sur la méthode des éléments
finis (M.E.F), permettant le calcul automatique des diverses structures. Il est donc
indispensable que tout ingénieur connaisse les bases de la (M.E.F), et comprenne également le
processus de la phase de solution. Cette compétence ne peut étre acquise que par I’étude
analytique du concept de la (M.E.F) et la connaissance des techniques en rapport avec

I’utilisation de ces outils de calcul.

Cette étude se fixe comme objectif la présentation des notions fondamentales du calcul
automatique d’un point de vue essentiellement physique tout en considérant le code de calcul

dans son efficacité opératoire, c.a.d. en tant qu’outil destiné a I’utilisateur professionnel.

Ce dernier pourra alors en tenant compte des considérations préceédentes, formuler son
probleme de calcul des structures et contrbler presque sans effort les résultats fournis par

I’ordinateur.

» Concept de base de la M.E.F

La méthode des éléments finis est une généralisation de la méthode de déformation pour les
cas de structures ayant des éléments plans ou volumineux. La méthode considére la structure
comme un assemblage discret d’éléments finis, ces derniers sont connectés entre eux par des

nceuds situés sur les limites de ces éléments.

La structure étant ainsi subdivisée, peut étre analysée d’une maniere similaire a celle utilisée
dans « la théorie des poutres ». Pour chaque type d’élément, une (fonction de forme) fonction
de déformation de forme polynomiale qui détermine la relation entre la déformation et la
force nodale peut étre dérivée sur la base de principe de I’énergie minimale, cette relation est

connue sous le nom de la matrice de rigidité de I’élément.
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Un systeme d’équation algébrique linéaire peut étre établi en imposant I’équilibre de chaque
nceud, tout en considérant que les déformations aux niveaux des nceuds sont inconnues. La
solution consiste donc a déterminer ces déformations, en suite les forces et les contraintes

peuvent étre calculées en utilisant les matrices de rigidité de chaque élément.

IV.2 Description du logiciel ETABS

ETABS est un logiciel de calcul congu exclusivement pour le calcul des batiments. Il permet
de modéliser facilement et rapidement tous types de batiments grace a une interface graphique
unique. Il offre de nombreuses possibilités pour I’analyse statique et dynamique avec des
compléments de conception et de Vérification des structures;il nous permet aussi la
visualisation de la déformée du systeme ,les diagrammes des efforts internes, les modes de
vibration.....etc.
Ce logiciel permet la prise en compte des propriétés non-linéaires des matériaux, ainsi que le
calcul et le dimensionnement des éléments structuraux suivant différentes réglementations en
vigueur a travers le monde (Euro code). En plus de sa spécificité pour le calcul des batiments,
ETABS offre un avantage certain par rapport aux autres codes de calcul a utilisation plus
étendue. En effet, grace a ces diverses fonctions il permet une décente de charge automatique
et rapide, un calcul automatique du centre de masse et de rigidité, ainsi que la prise en compte
implicite d’une éventuelle excentricité accidentelle. De plus, ce logiciel utilise une
terminologie propre au domaine du batiment (plancher, dalle, trumeau, linteau etc.).

ETABS permet également le transfert de donnée avec d’autres logiciels (AUTOCAD,
SAP2000).

e Rappel :(terminologie)
Grid line : ligne de grille
Joints : nceuds
Frame : portique (cadre)
Shell : voile
Elément : élément
Restraints : degrés de liberté(D.D.L)

Loads : charge
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Uniformedloads : point d’application de la charge
Define : définir

Materials : matériaux

Concrete : béton

Steel : acier

Frame section : coffrage

Column : poteau

Beam : poutre

1VV.3 Choix de la Méthode de calcul
e Méthodes utilisables

Le calcul des forces sismiques peut étre mené suivant trois méthodes :
v' La méthode statique équivalente,
v' La méthode d’analyse modale spectrale,
v' La méthode d’analyse dynamique par accélérogrammes,

Pour le choix de la méthode a utiliser, on doit vérifier un certain nombre de conditions
suivant les régles en vigueur en Algérie (RPA99/version 2003).

Dans notre cas les conditions d’application de la méthode statique équivalente ne sont
pas toutes remplies. Il faut donc utiliser la méthode dynamique modale spectrale en
utilisant le spectre de réponse défini dans le RPA 99 version 2003. Néanmoins, a cause
de certaines Vérifications nécessaires il est indispensable de passer par la méthode

statique équivalente.
V.4 Présentation de la méthode modale spectrale

C’est I’analyse dynamique d’une structure sous I’effet d’un séisme représenté par un spectre

de réponse.

+ Principe

Par cette méthode, il est recherché par chaque mode de vibration, le maximum des effets
engendrés dans la structure par les forces sismiques représentée par un spectre de calcul ; ces
effets sont par la suite combinés pour obtenir la réponse de la structure.
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+ Hypothéses de calcul.

v/ Les masses sont supposées concentrées au niveau du plancher.

v Seuls les déplacements horizontaux des nceuds sont pris en compte.

v Les planchers et les fondations doivent étre rigides dans leurs plans (vis-a-vis des
déplacements horizontaux).

+ Caractéristiques de la structure relativement a I’étude dynamique :

e Lastructure est classée en groupe d’usage 2 (RPA 2003/Art 3.2).

e La structure est de catégorie S3 (sol meuble).

e Lastructure se trouve dans une zone de moyenne sismicité Zone lla.

e La structure a étudiée fait 19.96 m (RDC+ étage courant + charpente terrasse) de

hauteur

V.5 Etapes de modélisation
a)Premiére étape
La premiére étape consiste a spécifier la géométrie de la structure & modeéliser
Choix des unités
On doit choisir un systeme d'unités pour la saisie de données dans ETABS. Au bas de

I'écran, on sélectionne KN-m comme unités de base pour les forces et déplacements :

—————— — ——
\OnesStoy  w||GLOBAL  ~|[kN-m =]

|

£ Géomeétrie de base

Dans le menu déroulant en haut de I’écran on sélectionne File puis New model, cette option
permet d’introduire :

e Le nombre de portiques suivant x-x,
e Le nombre de portique suivant y-y,
e Le nombre des étage
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g von s e peerao i |

Grid Dimensions [Plan) Stary Dimenzions
@ Uniform Grid Spacing @ Simple Story Data
Mumber Lines in % Direction 8 Mumber of Stories B
Mumber Lines in ' Direction 4 Tupical Stary Height 3.06
Spacing in ¥ Direction E. Baottarn Stary Height 3.06
Spacing in*r" Direction E. Custom Story D ata Edit Stary Data...
| Cusgtomn Grid Spacing Urits
Grid Labels. . Edit Girid... K v
Add Structural Objects
T—H—:i: T'\_H_IJT i el B : et | o
i ] bl
(| = |
T—H—71 | H—h—n | O O e
Steel Deck Staggered Flat Slab Flat Slab with Waftfle Slab - Twio Way or Gnd Only
Truss Perimeter Bearns Ribbed Slab

oKk ] [ [Cancel |

Apres validation de I'exemple on aura deux fenétres représentants la structure, I’'une en 3D et
I’autre & 2D suivant l'un des plans : X-Y, X-Z, Y-Z.

+ Modification de la géométrie de base
Nous allons procéder a la modification des longueurs de trames et des hauteurs d’étage.
-On clique sur le bouton droit de la souris.
-On introduit les distances cumulées puis on clique sur ok
-Pour modifié les hauteurs d’étage on clique sur le bouton droit de la souris puis Edit Story
Data
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Define Grid Data - K

Edit Format
= Gnid Data
GidlD | GSpacing | Line Type | Visbilty | Bubble Loc.| GridColor <
1 A 310 Primary Show Top
2 B 4,10 Primary Show Top
a E 410 Primary Show Top
4 0] 3.30 Primary Shaw Top 1
] E 410 Primary Show Top ]
B F 410 Primary Show Top
7 G 210 Primary Show Top
g H 1 Prirnary Show Top [
q
10 ~| Uinits
¥ Grid Data EN:m =
GidlD | Spacing | Line Type | Visbilty | Bubble Loc.| GridColor < Dizplay Grids as
1 1 4.20 Pl!l‘l‘lal_',l Show Left @ Cidinates @ 5pacing
2 2 4 600 Primary Shiow Lett
3 3 480 Primary Shaove Leit B e T
s s 0 Brifod: || Show Lt D L [ArEs it s
5 [7] Glue to Grid Lines
? Bubble Size  1.25
3 [ Reset to Default Colar
10 LJ Reorder Ordinates
QK Cancel

b) Deuxieme étape

La deuxieme étape consiste a la définition des propriétés mécaniques des matériaux en
I’occurrence, I’acier et le béton.

On clique sur Define puis Material proprietes nous sélections le matériau CONC et on
clique sur Modify /Show Material, et on apporte les modifications inscrites dans la figure
suivante :
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Define Matenals

b aterials Chck to:
: Add New Material. |
OTHER
STEEL Modify/Show Material.. |

Cancel

\
viers peeery oo . 0,

Drizplay Color
Material Name COMNC Calar
Type of Matenal Type of Design
@) |zotopic Orthotropic Diesign Concrete
Analyziz Property Data Dezign Property Data (EUROCODE 2-1952)
Maszs per unit Wolume 28 Charact. Conc Cyl Strength, fok 2h000,
Wwieight per unit ¥olume 28, Bending Reinf. rield Stiess, fyk 400000,
bodulus of Elasticity J2164200, Shear Reinf. Yield Stress, fuak 400000,
Poissor's Ratio 0. Lightweight Concrete
Coeff of Therrnal Expansion 3,900E-0& Shear Strength Reduc. Factaor
Shear Modulus 16082100,

oK [ Cancel |

c) Troisiéme étape

La troisieme étape consiste a I’affection des propriétés géométriques des éléments (poutre,
poteaux, dalle, voile...)

Nous commencons d’abord par affecter les sections des poutres principales (PP) et ceci de la
maniére suivante :

Nous choisissons le menu Define puis Frame sections. On clique sur la liste d’ajout de
sections et on sélectionne Add Rctangular pour ajouter une section rectangulaire (les

sections en béton armé du batiment & modéliser sont rectangulaires).
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s B

Section Mame PPal40

Properties Property Modifiers hd aterial

[ Section Properties... ] | Set Modifiers... COMC
Dimensions

P

Depth (13 0.4 5

Width [12] 03
Concrete | | |

R einf i
| SURIEE e J Dizplay Color .
oK

Le bouton Reinforcement conduit a une fenétre qui permet de spécifier les propriétés des

barres d’armatures.

Si on cligue sur le bouton Section properties on peut voir I’aire, les moments d’inerties,

I’aire de cisaillement et autres propriétés calculés par ETABS.

Nous procéderont de la méme maniére pour les autres éléments.

- Aprés avoir finis de modéliser les éléments barres (poutres, poteaux), nous allons

passer aux éléments plaques (voile),

On choisit le menu Define et Wall/slab, on clique sur Add new Wall et on spécifie le

nom et I’épaisseur.
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T T R T e P T I T TS
Define Wall/Slab/Deck Sections

— Sections - — Click. ta:
DECK ficdd Mew Deck vl
PLAME
SLAB Modiy/Show Sectior |
Delete Sectian 1
Cancel

l

paes oo

Section Name WOILE

bd aterial COMC
Thicknezs
Membrane 0.z
Bending 0z
Type
(@ Shell tMembrane Flate
Thick Plate

Load Distribution
Uze Special One\ay Load Distribution

Set Modifiers... Digplay Color I_
o

d) Quatriéme étape : Charge dynamique (E)
Pour le calcul dynamique de la structure on introduira un spectre de réponse

-On ouvre le logiciel en cliquant sur I’icone.

Apres avoir introduit les données dans leurs cases respectives, on clique sur I’onglet Text
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Pour injecter le spectre dans le logiciel ETABS on clique sur :

Define — Response Spectrum Functions ——spectrum from file.

T Paramétres RPADD X |
Fichier Aide

Graph du spectre l Text l

018

D.1E\

0.4
0.12 \\

0.1

n.08

0.08 | !
0.04 .
0.02 - e

0 1 2 3 4

[

(2.660:0.043)

~Zone : Groupe dusage -
I ¢OHACIB M C1IACIB &2 3

Coeff. comportement :]Porﬁques Autostables avec remplis Elj

Facteur de qualité Q) : |1.15 'i Bemplissage : iDense vi

—Site -
" §1: Site Rocheux {* §3: Site Meuble

" 82: Site Ferme ™ 84: Site Trés Meuble

Fonction Name (nom du spectre): RPA.

> Le spectre étant introduit, nous allons passer a la prochaine étape qui consiste a la
définition du chargement E (séisme), pour cela on clique sur :

Define —» Reponses spectrum cases =~ ——Add New Spectrum
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Response Spectrum Case Data

Spectrum Caze Name E Ex

Structural and Function Damping
Damping o1

tadal Combination
@ Coc SRSS ABS GHC
fl | | f2

Directional Combination
@ SRS55
BES Orthogaonal SF
Modified SR5S [Chinese)

Input Responze Spectra

Direction Function Scale Factar

m [Rex ~| [in
uz
Uz
Excitation angle :q._
Eccentricity
Ecc. Ratio A1 Diaph) (0,05

Owermide Diaph. Eccen.

Response Spectrum Function Definition

Response Spectrum Case Data

Spectrum Case Name it

Structural and Function Damping
Damping 0.

odal Combination
9 COC SASS 4B5 GMC
| f2

Directional Combination
@) SBSS
ABS Orthogonal SF
Modified SASS [Chinese]

Input Responge Specira

Diection Function Scale Factor
u1
uz RPay 10,
Uz =
Excitation angle 0.
Eccentricity
Ecc. Ratio (&l Diaph.] 0,05
Owemide Diaph. Eccen Owermide.

T

Function Name

Furetion File

File Hame

Header Lines to Skip ]

Convert to Uzer Defined

Function Graph

il::\Llsers\DIDDLI\Desktop\MEIDELISATIEIN\rpa.tx

[R1RE

Yalues are

Frequency vz Value

@ Period vs Valug

[' Digplay Graph

Ok

[ 0.0,00
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Response Spectrum Function Definition

Function Name RP&Y
Function File e
File Marne

Frequency vs Yalue

]E:'\Users\DIDDU‘\Desktop\MDDELISATIEIN‘\rpa.tx _ .
(@) Perind vs Value

Header Lines to Skip 1]

Carreert to User Defined

Function Graph

Display Graph [0,4963 , 0,088
o

Dans la partie Input réponse spectral, nous allons Introduire le spectre a prendre en compte

dans les deux directions principales (Ul et U2).
4+ définie les charge

Avant de charger la structure il faut d’abord définir les charges appliquées a la structure

modélisée.
4+ Charges statiques (G et Q)
La structure est soumise a des charges permanentes (G), et a des surcharges d’exploitation

Q, pour les définir on clique sur : Define —  Load Cases.
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Loads Click To
Self wieight Auto
Load Type kualtiplier Lateral Load alt i s

G DEAD 1 . kadify Load
G Joeep I 1 ]

0 LIVE 0 Shaw Lateral Load...

Delete Load
i]4

E) Cinquiéme étape : chargement des poutres

Les charges statiques étant définies, on selectionne chaque poutre et on introduit le

chargement linéaire qui lui revient en cliquant sur
Assign  — Frame/line loads — Distributed.

Frame Distributed Loads

1 Unitz- |
Load Case Hame [ L] 1KN-m _vj

 Load Type and Direction 1 Optionz -

~ S
& Foces € Moments Add to Existing Loads

f* Replace Existing Loads
Direction JGra'-.-'it_l,l Lj
" Delete Exigting Loads

 Trapezoidal Loads-

2 3 4
Distance  |0. {0.25 [0.75 i
Load 0. 0. 0. [}
' Relative Distance from End £ Abzalute Distance from End-l
 Uniform Load 1
Load ITH ITI Cancel I

Dans la case Load Case Name on spécifie le type de chargement (G ou Q), ensuite

le chargement linéaire est introduit dans la case Load.
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F) Sixieme étape : Introduction des combinaisons d’action

Les combinaisons d’action a considérer pour la détermination des sollicitations et déformation
sont :

e Combinaison aux états limites
ELU : 1.35G+1 .5Q
ELS : G+Q
Combinaison d’actions accidentelles du RPA.
G+Q+EX
G+Q+Ey
0.8G+Ex
0.8G+Ey
Pour introduire les combinaisons dans le logiciel on clique sur :

Define — load combination _—@add New combo.

Load Combination Data

Load Combination Hame ELS

Load Combination Type ADD -

D efine Combination-

Caze Mame Scale Factor
|0 Static Load = |1
G Static Load 1

dd

Delete

[ Static Load

Fik

(] Cancel |
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Load Combination Hame ELU

Load Comnbination Type Al -

Define Combination

Caze Mame Scale Factor
[3 Static Load * 135

[z Static Load L3
[1 Static Load 3 Add
i k. i Cancel

Pour reprendre les mémes opérations pour introduire les autres combinaisons d’actions.

Combinatians Chck ta:

| AddMewCombo.. |
ELS

GHE [ Modifp/Show Combo... |
GHEY

ORGEX

NBGEY [ Delete Cambio ]
GO12EX

GO12EY

Cancel
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+ Masse source
On donne la valeur 1pour la charge permanente.

On donne la valeur de B suivant la nature de la structure pour Q

bd azz Definition

From Self and Specified Mazs
i@ From Loads

Frarm Self and Specified Mazs and Loads

Define Mazs Multiplier for Loads

Load kuiltiplier
G 1
A
A odify
Delete

Inciude Lateral bMazs Only

Lurmp Lateral Mazs at Stor Levels

i

G) Septieme étape : Spécification des conditions aux limites (appuis, diaphragmes)

Cette etape consiste & spécifier les conditions aux limites (appuis, diaphragmes) pour la

structure modélisée.

4+ APPUIS
Les poteaux sont supposés parfaitement encastré dans les fondations, pour modéliser cet

encastrement on selectionne les nceuds du Base puis on clique sur :

Assign —» Joint/point —  Restraints
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Restraintz in Global Directions

Iw Translation 1 v Rotation about 1
v Translation 2 v Rotation about 2

v  Transzlation 3 I+ Rotation about 32

— Fazt Restraints

| 2| - |

Ok ] Cancel I

+ Diaphragmes
Comme les planchers sont supposés infiniment rigides, on doit relier tous les nceuds d'un méme
plancher a leurs nceuds maitres de telle sorte qu'ils puissent former un diaphragme, ceci a pour
effet de réduire le nombre d’équations a résoudre par le logiciel.

On selectionne les nceuds du premier plancher puis on clique sur :

Assign  —» Joint/point ———Diaphragm —Add New Diaphragm.

Assign Diaphragm

Diaphragms Click to:
D1 &dd Mew Diaphragm |
NONE Change Diaphragm Mame |

Drelete Diaphragm |

Cancel

[ Dizcaonnect from &l Diaphragms

Apres avoir introduit le nom du diaphragme dans la case Diaphragm on clique sur OK pour

valider.
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On refait la méme opération pour tous les autres planchers.

Diaphragms Click, to:
[51] &dd Mew Diaphragrm
b2
o | Madify/Show Diaphragm_|
D4 iy phrag
05
D& Drelete Diaphragm
HOME
0k

H) Huitiéme étape : Analyse et visualisation des résultats

Lancement de I’analyse

Pour lancer I’analyse de la structure, on se positionne sur I’onglet Analyze et on sélectionne
Run Analysis, ou bien on clique sur fs,

1VV.6 Visualisation des résultats

+ Période et participation modale

Dans la fenétre display —» show tables, on click sur Modal Information et on
sélectionne la combinaison « Modal ».

£ Efforts internes dans les éléments barres

e Les poutres

Pour extraire les efforts max, on commence par sélectionner les poutres ensuite on clique sur
Display —Show tables
Dans Element Output on sélectionne « Frame Forces » (Efforts dans les barres).
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On clique sur Select Case/comb pour choisir la combinaison d’actions puis on clique sur OK.

e Les poteaux

Pour extraire la valeur des efforts dans les poteaux, on sélectionne ces derniers et on suit les

mémes étapes que pour les poutres.

£ Efforts internes dans les voiles

Pour extraire les contraintes dans les voiles, Dans Area Output on clique sur « Area forces

and Stresses » et on sélectionne une combinaison d’actions.

+ Déplacements

Pour extraire les déplacements sous formes de tableaux, on sélectionne tout le plancher du
niveau considéré, on appuie sur show tables puis on coche « Displacements ».
Pour une meilleure visualisation on exporte le tableau sur Excel® , la colonne Uy correspond

au sens xx, et Uyau sens yy.

£ Effort tranchant a la base

Pour extraire les efforts a la base (fondations) on clique sur show tables on coche
« Base Reactions » ensuite dans « Select Cases/comb » on choisit « EX ou EY ».
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ions de la structure.

dimens

trois

Fig. IV.1 Vueen
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Fig. IV.2 Vue en trois dimensions de la structure aprées analyse
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Fig. IV. 3 Visualisation des efforts dan la structure
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4+ Détermination des parameétres se spectre de réponse de calcul

a) Le site : d’apres le rapport de sol de notre structure, on constate que le site meuble S3.
(Article 3.3.1 de RPA).

b) La zone : zone lla IRDJEN wilaya de Tizi-Ouzou moyenne sismicité. (ANNEXE 1 de
RPA).

c) Le groupe d’usage : groupe 2 selon (Article 3.2 de RPA).

d) Remplissage : dense d’aprés (Tableau 4.2 de RPA).

e) Calcul du facteur de qualitée Q :
Q : Facteur de qualité, défini par :
Q=1+2P,

+ Tableau donnant les valeurs des pénalités Pq

e Sens longitudinal

Critereq » Pénalités P,
1. Conditions minimales sur les files de contreventement. 0

2. Redondance en plan. 0

3. Régularité en plan. 0

4. Régularité en élévation. 0

5. Controéle de la qualité des matériaux. 0.05

6. Controle de la qualité de I’exécution. 0.10

Tableau 1V.1 valeurs des pénalités P
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e Sens transversal

Critereq » Pénalités P,
1. Conditions minimales sur les files de contreventement. 0

2. Redondance en plan. 0

3. Régularité en plan. 0

4. Régularité en élévation. 0

5. Controéle de la qualité des matériaux. 0.05

6. Controle de la qualité de I’exécution. 0.10

Tableau 1V.2 valeurs des penalites Py

Sens longitudinal :
Q=1+ (0+0+0+0+0.05+0.10) = 1,15.
Sens transversal :
Q=1+(0+0+0+0+0.05+0.10) = 1.15.

Note : Dans le spectre de réponse la valeur de Q a introduire est la plus défavorable Q =1.15.

IVV.6.1 Etude de contreventement et Calcul de coefficient de comportement R

Les efforts horizontaux repris par le systéme de contreventement sont données par ’'ETABS

version 9.7.
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Section Cutting Line Projected Coordinates

o Y
Start Paint -0,3925 1]
End Foint 26,5928 1]

Fezultant Force Location and Angle

# Y £ Angle
13,1002 1459322 a0, 309 5445
Include [T1Floars ] Beams [T Braces  [¥] Colurne  ¥]walz: [ Bamps
|ntegrated Forces
Right Side Left Side
1 2 Z 1 2 z
Foce | | a, | o, | 11502449 106,725 2230601
Marment | o, | 0, | o | 275487 122751151 |  70R9.7386
| Close | | Refrezh

Fig IV.4 figure donnant I’effort tranchant a la base sous I’action de EX

> Sens X-X :

Ona:1150,249 ___ , 100%

1046,8642 —» X

X : Etant le % des efforts repris par les voiles.

~1046,8642X100

=91.01%

1150,249

Donc : Effort repris par les voiles = 91.01%

Effort repris par les portiques = 8,98%
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Section Cutting Line Projected Coardinates

=, Y
Start Point -0.5641 1]
End Paint 26,7644 1]

Rezultant Force Location and Angle

# Y £ Angle
13,1002 203595 . 353,820
Include [[Floors [ Beams []Brace: [[|Columns ¥wals: ] Ramps
Integrated Forces
Right Side Left Side
1 2 £ 1 2 £
Fomce | 0, o, | 0 | 324446| 5845457 | 79,7513
Momert | 0| 0, | 0, [ 41452108 ed74s3a|  7aagenzz

| Cloze | Refresh

Fig IV.5 Figure donnant I’effort tranchant a la base sous I’action de Ey
» Sensy-y:
Ona: 685,236 — , 100%
584,6457 —» X
X : Etant le % des efforts repris par les voiles.

_584,6457X100
"~ 685,236

= 85,32%

Donc : Effort repris par les voiles = 85,32%

Effort repris par les portiques =14,67%

Conclusion
D’apres les résultats ci-dessus, la structure est contreventée par voiles.
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» Pour notre structure les parametres a considérer sont résumé dans le tableau
suivant :

_‘ Désignation Article du RPA
¥ Paramétres RPASS | = |

G—.:Ephduspe-c:lrel'rext I

018 L { - - E— L
D_‘IE . > _: ..! i = — = !.

o 14—

012

0.1

002

008

O 02—

002 i i i 1
o 1 = 3 < 5

| ( 2.660 : 0.045 )

Zone - upe dusage -
L = IA ¢ IOIE ¢ IO 1A ¢ 1B ~ 2 3

Coeff comportement :IPcrI:EquE.-E Auntostables avec rempliss ‘-'I

Facteur de gualite O - |[1.15 - Femplissage : IDe:lse ‘rI

T oite C
i 851: Site Rocheux = 853: Site Mheuble
i 82: Site Ferme i 84: Site Trés Mieuble

Fig. 1V.6 Logiciel donnant les caractéristiques réponses de calcul
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1V.6.2Vérification de I’effort tranchant a la base :(RPA Version 2003 ART 4.3.6)

La résultante des forces sismiques a la base V; obtenue par combinaison des valeurs
modales ne doit pas étre inferieure a 80% de la résultante des forces sismiques déterminée par
la méthode statique équivalente V pour une valeur de la période fondamentale donnée par la

formule empirique appropriée.

Si Vp <0.8 Vt; il faudra augmenter tous les parameétres de la réponse (forces ; déplacements ;

moments ;....... )dans le rapport 0.8Vt /Vp

% Calcul de I’effort tranchant avec la méthode statique équivalente

v _ ADQ

<t R Wt RPA99 [formule 4-1]

A : coefficient d'accélération donne par le tableau des régles R P A en fonction de la
zone sismique et du groupe d’usage.

R: facteur de comportement dépendant de type du systeme de contreventement de la
structure,

D: facteur d'amplification dynamique moyen, fonction de la catégorie de site, du facteur
de correction d’amortissement et de la période fondamentale de la structure.

Q: facteur de qualité, dépendant de la qualité du systéme structurel (régularité en plan,
en élévation, control de la qualité des matériaux.....etc.).

W : poids de la structure.

Application :

a) A : coefficient d’accélération de zone, donné par le tableau 4.1 de RPA
suivant la zone  sismique et le groupe d’usage du batiment.

Groupe / zone I I, I, i
1A 0,15 0,25 0,30 0,40
1B 0,12 0,20 0,25 0,30
0,10 0,15 0,20 0,25
| 3 | 007 | 010 | 014 | 018 |

Tableau 1.3 Coefficient d’accélération de zone A.
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Donc: A=0.15

b) D : facteur d’amplification dynamique moyen, fonction de la catégorie de
de correction d’amortissement ( m ) et de la période
fondamentale de la structure (T).

site, du facteur

D

2.5n

254(T,/T)s

254(T, /3.0):(3.0/T )2

0<T<T,
T,<T <3.0s 4.2)

T >3.0s

oT, période caractéristique, associée a la catégorie du site et donnée par le tableau 4.7

Tableau 4.7 : Valeursde T, et T,

Site Sl Sz 33 S4
T1 (se) 0,15 0,15 0,15 0,15
T2 (sec) 0,30 0,40 0,50 0,70

T,(S,) = 0,50 sec

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

n=47/(2+€)>07

Ou & (%) est le pourcentage d’amortissement critique fonction du matériau

Constitutif, du type de structure et de I’importance des remplissages.

Tableau 4.2 : Valeurs de § (%)

Portiques Voiles ou murs
Remplissage | Béton armé Acier Béton armé/maconnerie
Léger 6 4 10
Dense 7 5
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Valeurs du coefficient d’amortissement suivant le systeme struc
Nous avons un contreventement voiles donc on prend : =10 %
D’ou n=0.76>0,7

+ Estimation de la période fondamentale de la structure

La valeur de la période fondamentale(T) de la structure peut étre estimée a partir de formules
empiriques.
T:CThN3/4

h, : Hauteur mesurée en métres a partir de la base de la structure jusqu’au dernier
niveau N.
C, : Coefficient fonction du systeme de contreventement, du type de remplissage et donne
par le tableau 4-6 du RPA99/version2003. Dans notre cas C+=0.05

D’ou T=0.47S

D’ou D=1.90
R : coefficient de comportement global de la structure

Pour une structure en béton armé a contreventement par voiles.
Donc: R=4.

c) Q : Facteur de qualité, défini par :
Q=1+ZP,

+ Sens longitudinal

Q=1+(0+0+0+0+0.05+0.10) = 1,15.

+ Sens transversal

Q=1+(0+0+0+0+0.05+0.10) = 1.15.
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d) W : poids de la structure.

Story | Diaphragma| CumMassX | Cum Massy
STORY1 D1 493.9828 493.9828
STORY?2 D2 489.926 489.926
STORY3 D3 489.926 489.926
STORY4 D4 489.926 489.926
STORY5 D5 489.926 489.926
STORY6 D6 346.9853 346.9853

>=2800.6721 | > =2800.6721

Tableau 1V.4 Poids de chaque niveau.

A multiplier par 10 pour avoir le poids total d’ou :

\W

Vv

Vi

Vr

=2800.6721x 10 = 28006.721KN

_ AxDxQxW
R
_ (0.15><1.9><1.15><28006.721)
4

_ (0.15x1.9x1.15x28006.721)
4

= 2294.80KN

= 2294.80KN
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> Veérification

Sens X-X :

V" Vetans =1882.74 KN > 0,8 x2294, 80 = 1835,84KN.

Load Loc VX VY
EX Top 623.87 0
EX Bottom 623.87 0
EX Top 1055.01 0
EX Bottom 1055.01 0
EX Top 1393.86 0
EX Bottom 1393.86 0
EX Top 1639.23 0
EX Bottom 1639.23 0
EX Top 1796.43 0
EX Bottom 1796.43 0
EX Top 1882.74 0
EX Bottom 1882.74 0

144




» Sensy-y:

Story Load Loc VX VY
STORY6 EY Top 0 740.34
STORY6 EY Bottom 0 740.34
STORY5 EY Top 0 1216.08
STORY5 EY Bottom 0 1216.08
STORY4 EY Top 0 1567.2
STORY4 EY Bottom 0 1567.2
STORY3 EY Top 0 1830.86
STORY3 EY Bottom 0 1830.86
STORY2 EY Top 0 2016.28
STORY2 EY Bottom 0 2016.28
STORY1 EY Top 0 2129.01
STORY1 EY Bottom 0 2129.01

V" Vetans = 2129.01KN > 0.8 x 2294, 80 = 1835, 84KN.

Conclusion

L’effort tranchant a la base est vérifié.

La majoration du paramétre de réponse n’est pas nécessaire dans les deux sens.
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1V.6.3 Déplacements relatifs

D’aprés le RPA 99 (art 5.10), les déplacements relatifs latéraux d’un étage par rapport aux

étages qui lui sont adjacents ne doivent pas dépasser 1% de la hauteur d’étage.
a) Le déplacement horizontal : & chaque niveau "k" de la structure est calculé
comme suit
D’aprés le RPA 99 (Art 4.4.3) : 8k = R X dex
Avec : & : deplacement du aux forces sismique. F; (y compris I’effet de torsion)
R : Coefficient de comportement.

b) Le déplacement relatif : au niveau "k" par rapport au niveau "k-1" est égal

a: Ak =8k - Ok
Story |Diaphragm Load UX uy
STORY5 D6 EX 0.0104 0.0004
STORY5 D6 EY 0.0004 0.0093
STORY4 D5 EX 0.0088 0.0003
STORY4 D5 EY 0.0004 0.0074

Tableau. 1V.5 Déplacements relatifs sous I’action Ex et Ey.
= sens X

AX =1.04-0.88cm = 0.16cm
AX .R=0.16 x4 = 0.64cm

RPA99VO03.....1% x Het = 0.01 x 306 = 3.06cm
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D’ou 0.64cm < 3.06cm en conclusion, le déplacement au sommet de la structure dans le sens

de X est vérifié.

= sensY

Ay =0.93cm - 0.74cm = 0.19cm
Ay .R=0.19x4=0.76
RPA99VO03.....1% x Het = 0.01 x 306 = 3.06cm.

D’ou : 0.76cm < 3.06cm en conclusion, le déplacement au sommet de la structure dans le sens

de Y est vérifié.

Remarque

On n’a introduit la valeur du coefficient de comportement R lors du calcul des déplacements,
car elle n’est pas introduite auparavant.

Conclusion

Nous constatons que dans les deux sens, les déplacements relatifs dus aux efforts latéraux sont
inférieurs aux déplacements relatifs recommandés par le RPA 99 qui égale a 1% de la hauteur

d’étage.

I1V.6.4 Déplacement maximal

On doit vérifier que le déplacement maximal que subit la structure vérifie la formule

. Hg
suivante : Oy < f = —-
max = 500

f : La fleche admissible.
Ht: La hauteur totale du batiment.
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> Sens I’action de Ex

Al Story Forces/Response for Lateral Loads P

File

Set Stary Range
Top Story CH -

Bottomn Story | BASE -
Show Al

Static Loads/Response Spectra

Story Number

Stary 7

Stomy B

Stoy B
Casze Ex -

Stary 4
ary Select Diaphragm

Mame 0 -
Stary 3

Plat Display Colors

Story 2 Global X Direction  Colar

Global v-Direction  Color [N
Stom 1

Show

Base
0.00E +00 1.70E-03 J40E-03 B10E-03 6.80E-03

Maximum Story Dizplacements

Lateral Loads ta Diaphragns
Lateral Loads to Stories

Diaphragm CH Dizplacement

[ Storw 6 [ ool ) Diaphragrn Drifts
%l ; @) Marimum Story Digplacements
Additional Motes for Printed Output )
() Mawimurn Stary Drrifts
Story Shears
Stary Overturning Maments
Display ] | Daone (71 Story Stiffness

Fig IV.7 Vérification des déplacements selon Ex

_ _ H _ 1996 _ .
Smax=0.01<f= s00= 500 0.039—— Condition vérifié

148



» Sous I’action Ey :

A Story Forces/Response for Lateral Loads

File

Set Story Range

Story Number

Top Stom CH -
Battamn Stany | BASE -
| Showall |

Static Loads/Responze Spectra

Casze EY -

Select Diaphragm

Mame D1 -

Plat Dizplay Calars
Global ¥-Direction Colar

Globalf-Direction  Color [N

Show

Lateral Loads to Diaphragms
[0.00E +00 1.65E-03 2 10E-03 4 ERE-03 E.20E-03

Maximum Story Dizplacements

Lateral Loads to Stories
1 Diaphragrn CM Displacement
|  Stogk [ 0.01 i Diaphragm Driftz

@ Marimum Story Displacements

Additional Motes for Printed Output
b aximurm Stary Diiftz

) Stary Shears

) Stany Overturning Moments
l Display ] | Dane | Story Stiffness

Fig. IV.8 Vérification des déplacements selon Ey

— _ He _19.96 _ -
Oma=0.01<f= 00" 500 0.039 » Condition vérifiee.
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1VV.6.5 Nombre de mode a considérer

Pour les structures représentées par des modeles plans dans deux directions orthogonales, le

nombre de modes de vibration a retenir dans chacune des deux directions d’excitation doit

étre tel que :

- la somme des masses modales effectives pour les modes retenus soit égale a 90 % au

(Art 4.3.4 | RPA2003)

moins de la masse totale de la structure.

- 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.

Le minimum de modes a retenir est de trois (03) dans chaque direction considéree.

Dans notre cas :

Mode Period SumuUX SumuyY
1 0.599281 72.6469 0.1003
2 0.521611 72.7916 69.5872
3 0.376623 73.0964 70.2791
4 0.14404 88.9119 70.288
5 0.115689 88.9245 89.9773
6 0.081357 88.9914 90.1982
7 0.063484 94.969 90.2012
8 0.051976 94.9732 96.4534
9 0.037964 97.5553 96.4538

10 0.036201 97.6358 96.5225
11 0.033305 97.6378 98.8947
12 0.030017 98.3045 98.8948
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Le nombre de modes considérés dans les calculs a été pris de telle sorte qu’on puisse avoir le
maximum de réponse sismique d’ou d’apres le RPA 99 V03, on doit avoir :

Yo > 90%.

Dans le cas actuel, on prend les 05 premiers modes de vibration
Mode 7 X---------- Sum UX =94.9690
Mode 6Y----------- Sum UY =90.1982

Dans les deux directions, d’ou la condition du RPA est vérifiée.

1VV.6.6 Vérification on contreventement

Mode fondamentale de vibration ------ > Mode 1----- > T1 =0.599281sec

Tadm (RPA99V03) =CT x (hN) % = 0.05 x (19.96)% = 0.472161sec

Conclusion

T1=0.599281sec < Tadm =0.472161 x 1.3 = 0.6138093sec

D’ou: le contreventement de la structure est vérifié.

1VV.6.7 Vérification de I’excentricité

D’ apres le RPA99/version 2003 (Article 4.3.7), dans le cas ou il est procede a une analyse
tridimensionnelle, en plus de I’excentricité théorique calculée, une excentricité accidentelle -
additionnelle- égale + 0.05 L, (L étant la dimension du plancher perpendiculaire a la direction
de I’action sismique) doit étre appliquée au niveau du plancher considéré et suivant chaque

direction.

Soit : CM : centre de masse.
CR : centre de rigidité.
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> Suivant le sens x-x : Lx = 26.25m

Niveaux Diaphragme | XCy XCr [Cm-Cr| [5% Lx | Vérifications
1 D1 12.977 13.670 0.693 1.313 Vérifiée
2 D2 12.978 13.873 0.895 1.313 Vérifiée
3 D3 12.978 13.911 0.933 1.313 Vérifiée
4 D4 12.978 13.881 0.903 1.313 Vérifiée
5 D5 12.978 13.830 0.853 1.313 Vérifiée
6 D6 12.972 13.774 0.802 1.313 Vérifiée
On doit vérifier que : |CM -CR| <5% Lx
Tableau 1V.9 Excentricité suivant x-x
» Suivant le sensy-y . Ly = 16.80m
On doit vérifier que : |Cm-Cr |< 5% Ly
Niveaux | Diaphragme | YCy YCr [Cm-Cr| [5% Ly Vérifications
1 D1 7.243 7.134 0.109 0.840 Vérifiée
2 D2 7.311 7.563 0.252 0.840 Vérifiée
3 D3 7.311 7.450 0.139 0.840 Vérifiée
4 D4 7.311 7.307 0.004 0.840 Vérifiée
5 D5 7.311 7.179 0.132 0.840 Vérifiée
6 D6 7.157 7.997 0.840 0.840 Vérifiée

Tableau IV.10 Excentricité suivant y-y

1VV.8 Justification Vis A Vis De I’effet P-A

I’effet P-Delta est un effet de second ordre qui se produit dans chaque structure ou les

éléments sont soumis a des charges axiales, cet effet est étroitement lie a la valeur de la force

axiale appliquée(P) et au déplacement « Delta »,la valeur de I’effet P-Delta dépend de :

La valeur de la force axiale appliquée.
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La rigidité ou la souplesse de la structure globale.

La souplesse des éléments de la structure.




En contrélant la souplesse de structure, la valeur de I’effet P-Delta est souvent gérée de
maniére a ce qu’elle soit considérée « négligeable »et donc ignorée dans le calcul.

Le reglement RPA99/v2003.préconise que les effets P-Delta peuvent étre négligés dans le
cas des batiments si la condition suivante est satisfaite a tous les niveaux de la structure.

0 = P .Ax/ Vi .h£0,10. RPA99 (Art5,9)
Avec : Py : poids total de la structure et des charges d’exploitation associées au dessus
du niveau « k » calculés suivant le formule ci-aprés

Pk =i(\NGi* +,BWQi)

Vi : effort tranchant d’étage au niveau « K »,

Ay : déplacement relatif du niveau « k » par rapport au niveau « k-1 » en considérons
la combinaison (G+Q+E).

hi : hauteur de I’étage « k »

[Niv]| Pi (KN) || Au (M) || Ay (M) [ Viee(m) || Vig(m) || hie(m) || 8ic || 81y || Verification

6 0.0016 0.0019 || 623.87 || 740.34 || 3.06 ||0.00029(|0.00029(| Vérifiee
346.9853

5 0.0016 0.0019 |/1055.01|| 1216.08 || 3.06 ||0.00024| 0.0025 || \érifiee
489.926

4 0.0016 0.0019 {/1393.86|| 1567.2 || 3.06 |/0.00018([0.00019|| Vérifiee
489.926

3 0.0016 0.0019 /1639.23|| 1830.86 || 3.06 ||0.00015(|0.00016(| Vérifiee
489.926

2 0.0016 0.0019 /1796.43|| 2016.28 || 3.06 ||0.00014(/0.00015|| Vérifiee
489.926

1 0.0016 0.0019 /1882.74|| 2129.01 || 3.06 ||0.00013(|0.00014|| \érifiee
493.9828

Tableau. V.11 justification Vis-a-vis De I’effet P-A dans les deux Sens
On constate que By et By sont inférieur a « 0.1 ».

Donc I’effet P-Delta peut étre négligé pour le cas de notre structure.
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IV.9 VERIFICATION DE LA RESULTANTE DES FORCES SISMIQUES DE
CALCUL

La résultante des forces sismiques a la base Vd obtenue par la combinaison des valeurs
modales ne doit pas étre inférieure a 80% de la résultante des forces sismiques déterminée
par la méthode statique équivalente Vs pour une valeur de la période fondamentale donnéee

par la formule empirique approprie.

Vdynamique  Vd ~ 80% = 0.80
Vstatique Vs —

Vdynamique 2294.80
Yo = 0.82 > 80%
Vstatique 1882.74

D’ou: la résultante des forces sismique est vérifié

Remarque

vd
Si Vs < 80%, il faudra augmenter tous les paramétres de la réponse calculés par la

Vs
méthode modale* Forces, déplacements, moments,.... ” dans le rapport 0.8%
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Conclusion
D’apres les résultats obtenus si dessus on peut conclure
e La structure est contreventée par voiles.
e L’effort tranchant a la base est Vérifié.
e Les déplacements relatifs et le déplacement maximal sont Vérifies.
e Le pourcentage de participation massique est verifié.
e Le contreventement Vérifié.
e La résultante des forces sismique est vérifies
o L’effet P-Delta est vérifié.
Ce model présente toutes les caractéristiques recommandées par les réglements, donc on peut

passer a I’extraction des efforts internes avec les quels nous allons ferrailler les différentes
éléments structuraux.
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FERRAILLAGE DES POTEAUX

Introduction

Chapitre V

Les poteaux seront calculés en flexion composée dans les deux sens (longitudinal et

transversal) puis verifier a ’ELS pour les cas suivants.

b Vs foos(MPa)  fou(MPa) | fo(MPa) os(MPa)
Situation durable 1.5 1.15 25 14.16 400 348
Situation accidentelle 1.15 1 25 18.48 400 400

Tableau V.1. Caractéristiques de calcul en situation durable et accidentelle

Les calculs se font en tenant compte de trois types de sollicitations :

-Effort normal maximal et le moment correspondant ( Nmax - Mcorr

-Effort normal minimal et le moment correspondant ( Nmin- Mcorr)

-Moment fléchissant maximal et I’effort normal correspondant ( Mmax - Ncorr)

y

e

My : moment du poteau dans le sens longitudinal.

My : moment du poteau dans le sens transversal.
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» Combinaison de calcul
e BEAL 91/modifiée 99
ELU : 1.35G+1.5Q
ELS : G+Q
e RPA 99/modifiée 2003
G+Q+E
0.8G+E

V.1. Détermination des efforts internes a L’ELU

La détermination des efforts internes dans les poteaux se fera grace a la méthode des éléments
finis (MEF) en utilisant le logiciel ETABS.

Les résultats sont donnés dans les diagrammes suivants :
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Fig V.1 Diagramme des moments fléchissant du portique 4 a L’ELU.
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Fig .V.2 Diagramme des efforts normaux du portique 4 a L’ELU
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Fig V.3 Diagramme des efforts tranchants du portique 4 a L’ELU
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V.2. Recommandation du RPA 2003

a) Les armatures longitudinales

% Les armatures longitudinales doivent étre a haute adhérence, droite et sans
crochet.

% Les pourcentages d’armatures recommandés par rapport a la section du béton
sont :

e Le pourcentage minimale sera de : 0,80 % x bxh en Zone lla.
Poteau (35x45) A, =0008<35x45=126cnt
e Le pourcentage maximal en zone courante sera de : 4 %bxh en zone lla.
Poteau (35%45) A, =0.04x35x45=63%nT
e Le pourcentage maximal en zone de recouvrement sera de : 6 %bxh en zone lla

Poteau (35x45) A, =0.06x35x45=945cnT

< Le diamétre minimum est de @12

¢+ La longueur de recouvrement minimal est de Lg = 409 (zone lla)

¢ La distance entre les barres verticales dans une face du poteau ne doit pas
dépasser : L =25 cm (zone lla).

% Les jonctions par recouvrements doivent étre faite si possible, & I’extérieure des
zones nodales (zones critique).
b) Les armatures transversales

Le rble des armatures transversale consiste a :

e Empécher les déformations transversales de béton et le flambement des armatures
longitudinales.

e Reprendre les efforts tranchants et les sollicitations des poteaux au cisaillement.

e Positionner les armatures longitudinales.
Leur calcul se fait & I’aide de la formule. (RPA99 révisé 2003/Art 7-4-2-2).
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V., : Effort tranchant de calcul.
h : Hauteur totale de la section brute.
f. : Contrainte limite élastique de I’acier d’armature transversale.

pa : Coefficient correcteur qui tient compte du mode fragile de la rupture par effort tranchant.
25 oA 25

P =375 >, <5

7»9 : L’élancement géométrique du poteau.

L L

Ag=— Ou Ay=—-
a

Avec : a et b dimensions de la section droite du poteau dans la direction de déformation
considérée.
L¢: La longueur de flambement des poteaux.
St : espacement des armatures transversales.
S, <min (10@[”‘” 15cm) enzone nodale
S, < 150" en zone courante

@ : est le diamétre des armatures longitudinales du poteau.

1. La quantité d’armatures transversales minimales A en % est donnée comme suit :
X
t
Kg >5->A.,,=03%
lg <3—->A. =08%
3<, <3 Interpolation entre les valeurs limites du poteau

2. Les cadres et les étriers doivent ménager des cheminées en nombre et diametre
suffisants
@=12 mm pour permettre une vibration correcte du béton sur toute la hauteur des
poteaux.

3. Les cadres et les étriers doivent étre fermés par des crochets & 135° ayant une longueur
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droite de 10D in.

1VV.3. Calcul des armatures a I’ELU

Les calculs sont font en flexion composée, les étapes a suivre sont les suivantes :

» Calcul du centre de pression

_ Mu

e__
“ Nu

——» Deux cas peuvent se présenter

= Section partiellement comprimée (S.P.C)

La section est partiellement comprimée si I’une des deux conditions

suivantes est

satisfaite :

h —
e, >(——cj A

2 _ .
N, -(d—c')-M, <£(0,337-h—081-c)b-h*-f, A As Ny

— — e | —
Avec : SPC Mt
M, =M, +N, .(D_ j
2
M, : Moment fictif.
» Calcul des armatures :
__ M
"hoar
Si:pu<p =0392.......... la section est simplement armée.
tabl B Obc
l,l, ableau C‘I A —
A’
M

A, - d

ﬁ -d O

N v | A
La section réelle d’armature est A, =A; —= i Gt
o b

Si: u=p =0392 ... la section est doublement armée.
eton calcule M, =p,-b-d*-f,,
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AM=M, - M,

M
A = L A'\,/' N AM
:Br'd'as (d—C)-GS (d_C’)'Gs

fe
Avec: o,=—=347.82Mpa

Vs
M; : Moment ultime pour une section simplement armée

NU

La section réelle d’armature : Ai=A"; A =A, -

GS

Section entierement comprimée : (S.E.C)

La section est entierement comprimée si la condition suivante est vérifiée :
>
e,<|=—¢
2
i C 2
N, -(d-c)-M, >(O,337—O,81-Ejb- h? - f,
Deux cas peuvent se présenter :
1) si (0,337-h—081-c)b-h*-f, <N, -(d—¢')—M, <(O.5—%j-b-h2-fbc

N —100-¥-b-h- f,,

Les sections d’armatures sont: A, = , A =0
100- o,
Avec :
0.3571+ N(fogcg _hlzoi' M,
Y= e f,.en(Mpa) et Men(N.m)
c
0'8571_F

2) si N, -(d—c')-M, 2(0.5—%j-b-h2-fbc

M, —(d—0.5h)-b-h-f,, ;AZZN—b-h-be_Al
(d-c')o, c

S

Les sections d’armatures sont: A, =
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Remarque

Si e, ='\N/'_“= 0 (excentricité nulle ; compression pure), le calcul se fera a I’état limite de
u
ety . Nu _B'fbc
stabilité de forme et la section d’armature sera A =——+
GS
Avec :
B : Aire de la section du béton seul.
os: Contrainte de I’acier.
V.4. Calcul du ferraillage des poteaux
Le ferraillage des poteaux est fait par un calcul manuel
Pot 35x45 : Situation accidentelle (0.8G+EXx):
N max = 513.35 KN—— M,y = 2.40 KN .m (effort de compression).
fou = 18.48 Mpa.
os= 400 Mpa As;
E >
M 2.4 h a -
{e=—= = 0.004m <-— ¢ =0,175m. — - 9
N  513.35 2

N,(d-c)-M, > (0.337—0.81£jb-h2 . /
h

Armature tendue
Armature comprimée

Calcul de moment fictif a la flexion simple

h
Mf:M+N><<E—C')

0.45
My =24+51335 x (- - 0.025)

M; = 105.07KN.m

513.35(0.4-0.025)-105.07 > (0.337—0.81%?0.35- 0.45°-18.48.10°
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87.43<338.7 ______, lacondition est Vérifiée
Donc la section est partiellement comprimée
As’= 0 cm?
Calcule As

_ My _ 105.07x10°
H bd2fpy 350%(4252)%x18,48

=0089 <y, = 0392 ==>(SSA) ==> P =0,954

Donc les armatures fictives sont

% = 10807 x10* = 6.47 cm’

Bdost  0,954%0.425%400%103

Asf =
Les armatures réelles

x 3
Ag = Agp — 2 = 6.47 - 22220 = 9 gocm’

Ost 400%102
Pot 35x45 : Situation courante a ELU
N min = -1050.4 KN.m ——» M= 1.247 KN (effort de compression).
fou = 18.48 Mpa.

os= 400 Mpa
e=Y_-12Y _g001m<t—c=0175m.
{ N 15050.4 2

N, (d —c)-M, >(O.337—O.81£jb-h2 £
h

» Calcul de moment fictif a la flexion simple

h
Mf:M+N><<E—C')

0.45
My = 1247 +10504 x (—~ - 0025)

My = 21133 KN.m

10504(0.4—-0.025)-211.33> (0.337—0.81%?&35-0.452 -18.48.10°

182.57<338.70 . lacondition est Vérifié
Donc la section est partiellement comprimée

As’= 0 cm?
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> Calcule As

Mg _ 211.33x10°

= — — — _
H = 5ar = ssox@zstyisas — 018 < = 0392 ==>(SSA) =0,900
> Donc les armatures fictives sont
_ My 211.33 4 _ ,
Asr = Bdosy  0.900%0.425%400%103 x10" = 13.81cm

> Les armatures réelles

x 3
A = Agp — ™ =13.81 — 222 = 0, 00cm?

Ost 400%102
Pot 35x45 : Situation courante a ELU

Mmax=48.675 KN _____ 5 Nr=-105.37 KN.m
fou= 18.48 Mpa.

os= 400 Mpa
e = M _ 28675 046 m > h_ c =0,175m.
N  105.37 2

N,(d-c)-M, > (0.337—0.81£jb he -ty
h

» Calcul de moment fictif a la flexion simple

h
Mf:M+N><<E—C')

0.45
My = 48675 +105.37 x (—— - 0025)
M, = 69.75KN.m

105.37(0.4—0.025)-69.75> (0.337—0.81%j0.35-0.452 .18.48.10°

-30.24 <338.70 —___,  lacondition est veérifié
Donc la section est partiellement comprimée
As’=0 cm?
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> Calcule As

= - 697510°  _ ga5g < = 0392 == (SSA) B=0,970

T bd2f,,  350x(4252)x18,48

> Donc les armatures fictives sont

My 69.75

= = x10%* = 4 22cm?
Bdogy  0.970%0.425%400%103

Agfr

» Les armatures réelles

x 3
Ag = Agp — 0 =420 — 1830 = 1 58cm

Ost 400%102

> Les sections d’armature sont données dans le tableau V.2

: Choix
N (t) M SECE. ) ) Obs As2 A52 Amig Aado t des
(tm) | (cm?) | Situation cm cm cm (cm?) b
arres
Nimax =] Moor- 0.8G+Ex | SPC | 0.00 | 0.00 16.08
513.35 2.4 ' ' ' '
35 ELU
RDC et Nmin = Mcor=
étages 21050 4 1947 X SPC 0.00 0.00 16.08
8HA16
courant 12.6
S _ Neor = 45
M nax = ELU
48.675 -105.37 SPC | 0.00 1.58 16.08

V.5.Vérifications a ’ELU

= Armatures transversales

Leur calcul se fait a I’aide de la formule. (RPA 99 révisé 2003/Art 7-4-2-2).

s : APV
Elles sont calculées a I’aide de la formule suivante :— =-——
S, h-f,
L’élancement géométrique du poteau est donné par la relation :
Lf Lf
 a b
Telle que :
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L¢. longueur libre du poteau.
Avec : lo=306cm pour le RDC, étages courants.

Remarque
L’équation précédente a deux inconnus St et At, donc on doit fixée I’espacement St et

calculé la section d’armature At ;
Espacement des armatures selon le RPA version 2003 :

- Enzone nodale
S, <min{10D!™, 15cm) =min10x1.2,15m) =12cm—S, =10¢m

- En zone courante
S, <15®™ =18cm— S, =15cm
- Longueur de recouvrement :

L =400, =40x1.2=4&m

Vérification de la quantité d’armatures :

[
hy =1t ,|:\/g|f:o.7he

% Pour le cas le plus défavorable
Poteaux (35x45) :V, = 59.39KN
lf =07x3.06=2142m

=, =2 =21 -5

b 0.35
=, >5d0ll p =25

- la zone nodale

2 _<p.V,,)S _(2.5><30.42)x01x10_042 5
t~\h,. f,)>t ~\045x400/) " = Dascm

Soit un cadre de ®8At=1.00 cm?. (2 brins @8)

- la zone courante :

oo (PVu)g _(25%3042y
t_<h1.fe) f‘<0,4x4oo) / - e

Soit (un cadre +un losange) de ®8At=2.00 cm?. (4 brins @8)
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La section minimale de RPA est :

- En zone nodale

Ayin=0.003b- S, = 0.003x35x10=1.05 cnf
- Enzone courante
A,i»=0.003b-S =0.003<35x15=1575cnt

> D’aprés nos calcul At™">At donc les armatures longitudinales des poteaux seront
encadrée avec un cadre et un losange de HAS8 de section transversal 4HA8=2.01cm?

> Les cadres et les losanges doivent étre fermés par crochets a 135° ayant une longueur
droite de  10@tnin =8cm

» La zone nodale est sensible au séisme ;on introduit les armatures en U superposées avec
alternance dans I’orientation a fin de la consolider et ainsi, la rendre vulnérable.

Longueur d’ancrage (B.A.E.L.91Article :A.6.1.221)

_ 9 fe

4 Tsu

Ls

frzs = 0.64+0.06f 25 ; Ty = 0.6W% Fiog

Y, = 1.5 pour les aciers a haute adhérence.

¢ofe __ 1.6x400

414, - 4(0.6x1.52%2.10) = 56.44cm

Pour les HA 16 :[; =

e Longueur de recouvrement

Selon le RPA ;la longueur minimale de recouvrement est : L = 40 x¢
Pour les HA16 :
L = 40x¢ = 40x1.6 = 64cm

e Vérification au cisaillement (RPA99/Art7.4.3.2) :

\Vu
Tp = bd < Tpu = Pbfe2s

Avec : foos=25MPa.

- Ag=25-p, =0.075
t{/1g<5 - p,=0.04
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Vu _ 30.42x10°

T = 5d - 350xa25  20Mpa

T = 0.20Mpa < 13y = ppfe2g =0.075% 25 = 1.875MPa——» La condition est

vérifiée
e Délimitation de la zone nodale S i T
Au niveau des poutres  h’= 2xh ' )2 h |
L — he i . + :
h'= max {Z’ by, i, 60cm} ' : EPmlIIe : i
i i
h : Hauteur de la poutre. 2 = '

R |

b,Et h; : dimensions du poteau. —medeeado
« Delimutation de la zone nodale »
h. : hauteur entre nus des poutres.
h = max{73.33,35,45,60cm}
Onaura: h =73.33cm
1V.6.Vérification a L’ELS

Condition de non fragilité (Art A.4.2,1/BAEL 91 Modifiée 99)

A _0.23bdf,, {es —0.455.d}

mn fe e, —0.185.d

Les vérifications seront résumées dans le tableau suivant

Ns M es h/6 | Natur | Amin A adoptée

-‘ Comb | ety | wnom | m | m | e |cm| | cm OBS
Nmax SPC

-Mcor | |-21] |2.553| 221 | 0.075 0.41 | 16.08 =8HA16 | Vérifiée
POT | Nmin- SEC

(35x45) | Mcor | |-762.12] | ]0.895] 0,001 | 0.075 0.00 | 16.08 =8HA16 | Vérifiée
Ncor- SPC

Mmax | |-76.46] | |34.956] | 0,45 | 0.075 0.00 | 16.08 =8HA16 | vérifiée

Tableau V.3 vérification de la condition de non fragilit
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e Vérification des contraintes a L’ELS
a-Etat limite d’ouvertures des fissures

Aucune vérification n’est nécessaire car la fissuration est peu nuisible.

b- Contrainte dans le béton

Nous avons deux cas a Vérifier, en flexion composé et a L’ELS :
o SiMs < h —» La section est entierement comprimée.
N S 6
c- Verification des contraintes

- Lasection homogene est :

S=bxh+n(A +A)

2
vlzé{bxzh +15(AS><C'+A;><d}—>V2 =h-V,

- Le moment d’inertie de la section totale homogeéne :

I :%x(\/ls +V23)+[A¥(V1_C)2 +A%(V2_C)2}

N MVl _
ablz(gu - js% ~0.6f,, =15MPa

0 G

Puisque Oy >0Cy, , donc il suffit de vérifier que oy, <gb
N; : Effort de compression a L’ELS
M;s : Moment fléchissant a ’ELS
By : Section homogénéisée.
Bo=b.h+15A,
o Si % > % —» La section est partiellement comprimée.
S

Il faut vérifier :
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o, <o, =15MPa

o, =Kxy,
K =M

IX—X

be3 2 ' 2
|, =—=—+15] A(d-y)’ + A(y—c)’]
Y=Y, +C

y. . est a déterminer par I’équation suivante :
3

Y, +pxYy,+0q=0

Avec :

_ g2 90A o 0A
p=-3c . (c—c)+ . (d-c)

_ g9 A oy A
q=-2 b(cc)+b(dc)

c=h—25
2

C : Distance entre le centre de pression et la fibre la plus comprimée.
L’effort obtenu par 'TETABS a ELS est :

Nmax=|-762.12KN| ——» Mcorr =|0.895KN. m|
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Les valeurs des contraintes sont données par le logiciel SOCOTEC

Les résultats sont comme suit

ﬂ sans nom - BaelR - e & - - l:li—lﬁllth
Fichier Edition Options Affichage 7
D& |8 S8l 2|
Hrpl:lthéses] Saisie ] Dessin HESUHE‘TSI f-‘-.perq:.ll
li
Résultats aux ELS : Cont B.935
béton fibre supéreurs - =
amatures supérsures < 0,2
amatures inférieures : B
béton fibre inférieurs : E 0,025
Section entidrement comprimée” L d
Pour I'aide, appuyez sur F1 MLUIP
Les résultats de vérification sont résumés dans le tableau suivant :
% Pour le béton
Section Ns Ms(KN.m) || es(m) | h/6 | Nat || esup(MPA) | einf(MPA)| a,(MPA) Obs
Mcor= -
Nioay = condition
e |2553] | 2.21 |0.075| SPC 7.8 7.6 15 e
|-2.1] vérifiée
40 Nein = Mear = condition
X |-762.12| |0.895] 0.001 |0,075| SEC 15 0,0 15  epes
verifiee
40
Mmax= .
Neor = condition
4, 0.45 ||0,075( SP 5.2 0,0 1 gy
|-76.46| 134.956] SPC > vérifiée
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40

40

«» Pour les aciers

inf |
Ns  [Ms(KN.m)| em) | h/6 |Nature|ssup(MPA) (I\‘;I'Q )| TMPA)| - Obs
Nmax = Mcor= condition
2.21 .07 117.1 113. L eees
I-21] | [2553 0075] SPC 361 348 | \arifice
Nmin = Mcor = condition
0.001 {0,075 E 19.1 -29.70 4 e,
|-762.12] | |0.895| SEC 348 vérifiée
Neor = Mimax= condition
0.45 | 0,075 P 72.9 3.80 48 Y re,
|-76.46] | |34.956| SPC 3 vérifiée

176




FERRAILLAGE DES POUTRES



FERRAILLAGE DES POUTRES

Introduction

Chapitre VI

Le ferraillage des poutres sera déterminé en flexion simple, & I’état limite ultime (ELU), puis on

proceder & une Vvérification a I’état limite de service (ELS).

Les aciers nécessaires pour le ferraillage des poutres seront déterminés en fonction des

moments fléchissant maximums pour les deux situations suivantes :

Yb Ys fws(MPa) | fou(MPa) | fo(MPa) | os(MPa)
Situation durable 1.5 1.15 25 14.16 400 348
Situation accidentelle 1.15 1 25 18.48 400 400

En fonction du type de sollicitation, nous distinguons les combinaisons suivantes :

1.35G+15Q alELU
G+0Q aL’ELS
G+QzE
0.8G*E

RPA 99 version 2003
RPA 99 version 2003

Tab.VI1.1.Situations et coefficients de calcul

V1.2 Recommandations du RPA pour le ferraillage des poutres

a) Armatures longitudinales

e Le pourcentage minimum des aciers longitudinaux sur toute la longueur de la poutre

est de 0.5% en toute section.

Poutres principales :Amin= 0.005x30X40 = 6cm?
Poutres secondaires : Ay, = 0.005x30X35 = 5.25¢cm?

e Le pourcentage maximum des aciers longitudinaux est de 4% en zone courante et de

6% en zone de recouvrement.




» En zone courante :
Poutres principales :Amax = 0.04x30x40 = 48cm?
Poutres secondaires : Amax = 0.04x30x35 = 42cm?
» En zone de recouvrement :
Poutres principales :Ama= 0.06x30x40 = 72cm?
Poutres secondaires : Ana=0.06x30X35 = 63cm’
e Lalongueur minimale de recouvrement et de 40 en zone lla.

e L’ancrage des armatures longitudinales supérieures et inférieures dans les poutres de
rive et d’angle doit étre effectué avec des crochées a90°,
b) Armatures transversales

La quantité minimale des armatures transversales et donnée par
A;=0.003xS,xb
L’espacement maximum entre les armatures transversales est de :

. h , . .,
X = min (Z,lz(Z))En zone nodale et en travée si les armatures comprimées sont

nécessaires.

h
S < 7 En zone de recouvrement.

Avec :

@ : Le plus petit diamétre utilisé pour les armatures longitudinales.

Les premiéres armatures transversales doivent étre disposées a 5¢cm au plus du nu de I’appui
ou de I’encastrement.

» Disposition constructive

Conformément au CBA 93 annexesE;, concernant la détermination de la longueur des
chapeaux et des barres inférieures du second lit, il y’a lieu d’observer les recommandations
suivantes qui stipulent que La longueur des chapeaux a partir des murs d’appuis est au moins
égale :
e A %de la plus grande portée des deux travées encadrant I’appui considéré s’il s’agit
d’appui n’appartenant pas a une travée de rive.

e A i 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.
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e La moitié au moins de la section des armatures inférieures nécessaire en travée est

prolongée jusqu’aux appuis et les armatures du second lit sont arrétées a une distance

- , 1 .
des appuis au plus égale aﬁde la portée.

V1.3 Ferraillages des poutres a ’ELU

> Calcul du moment réduit

M,

H=paz f,.

_ 0.85fc28

fbc b

Siu<up =0392 la section est simplement armée(SSA).

g

— e

Fig.V1.3.1 Schéma de calcul en flexion simple d’une SSA

Siu>pu, =0392 la section est doublement armée (SDA).

Oncalcule M, = py.b.d?. fp,
AM = Mu - Mr

Avec :

M,.: moment ultime pour une section simplement armée.
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Mg

AM

Asl

,

_ . MM
“Brdo;, (d—¢)o, '~ (d—¢).o;

La section réelle est considéréee comme équivalente a la somme de deux sections fictives

As : La section inférieure tendue ou la moins comprimée selon le cas.

-

Aq

b

—

e

Ao

FigV1.3.2 Schéma de calcul en flexion simple d’une SDA

A’s : La section supérieur la plus comprimée .

V1.4 Ferraillage

Le ferraillage des poutres est récapitulé dans les tableaux suivants :

V1.4.1 poutres principales et poutres secondaires

Nature Comb Mu l | Obs | Acal | Amin | Aadop | Choix des barres
3HAL4(Filante)
Travée ELU 63.292 | 0.105 | SSA | 5.13 6 9.04
PP30x40 3HA14(Chapeau)
| Accidentelle - 3HA14 (Filante)
Appuis 0.114 | SSA | 5.61 6 9.04
G+Q+Ex 68.769 3HA14(Chapeau)
3HA12(Filante)
Travée ELU 37.801 | 0.063 | SSA | 299 | 525 | 8.01
3HA14(Chapeau)
PS30x35 _
| Accidentelle - 3HA14(Chapeau)
Appuis 0.085 | SSA | 410 | 525 | 8.01 )
G+Q+Ey | 51.205 3HA12 (Filante)
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V1.5 Vérificationa ’ELU

Les vérifications a effectuées sont les suivantes ;
a) Condition de non fragilité (BEAL 91 ; Art 4.2.1)

A = Amin=0.23b-d%

e

e Poutres principales (30x40)
A, = 0.23x30x37,5x 21 1 35em?
400
e Poutres secondaires (30x35)
A, =0.23x30x 32,5><£ =1.17cm?
400

Dou: PPA, =9.04>A_, =135m2

PS=>A, =8.01> A, =117cm?
= Condition vérifiée
b) Justification sous sollicitation d’effort tranchant (BAEL91.Art A.5.1)

Les poutres soumises a des efforts tranchants sont justifiées vis-a-vis de I’état ultime, cette

justification est conduite a partir de la contrainte tangente « t,,», prise conventionnellement

égale a :
Tmax
T, = Zd T™ex: Effort tranchant max al’ELU
%103
Poutres principales : t,, = % =0.71 MPa
%103
Poutres secondaire: t,, = % =1.59 MPa

Etat limite ultime du béton de I’ame :(BAEL91.art A.5.1.21)

Dans le cas ou la fissuration est peu nuisible, la contrainte doit vérifier :

Trex 0.2
T, = ——< min( fezs , 5MPA) =3.33MPa
bd Yp
*Poutres principales 7, = 0.70MPA < 3.33MPa............ La condition est vérifiée
*Poutres secondaires 7, = 1.59MPA < 3.33MPa............ La condition est vérifiée
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c) Influence de I’effort tranchant sur béton au niveau des appuis
> Influence sur le béton

0.9xd xbx f_,

T, <T. =0,40x ceereeveee. (BAELOLart A5.1.32)

0,9x 0,30x0,37525x10 °

Poutres principales : T, =79.83kN< T, =0.4 E =675kN |
3
Poutres secondaires : T, =155.59kN < Tu =0,4x O,9x0,30x013:5x25x10 =585KN

> Influence sur les armatures

Lorsqu’au droit d’un appui : on doit prolonger au dela de I’appareil de I’appui, une section

u

d’armatures pour équilibrer un moment égalea T, —

0,9d
115 M

D’ou >V, ———|

A f, ( - 0,9dj
Poutres principales : 79.83-%: -107.70<0.

0,9x0.375
Poutres secondaires : 155.59— M: 26.35>0
0,9x0.325

D’ou : A, 21}£(26.35).

e

Les armatures supplémentaires ne sont pas nécessaires.

d) Vérification de I’adhérence et de I’entrainement des barres (BAEL91Art.6.1. 3)

Tse < Tge — Psfizg =1.5%x2.1=3.15MPa ;¥ = 1.5pourleHA

max
Ty

’l’ =
S¢ 094y U;

Avec :

z U;: Périmétre minimal circonscrit & la section droite des barres.
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Poutres principales :
2x3HA14 = Y U; =n.m.¢p = 26.37 cm

-3
max —  79.83%10

T = ——————— = 0.89MPa < Tgg.....ceevvevvnnnn.........CoNdition Vérifiée.
0.9%0.375%0.2637

Poutres secondaires :

3HA14+3HA12=) U; = 2449 cm

-3
max 37.801x10

= = <T. iti arifié
(s S9X0325 209149 0.52Mpa < Tge...ovvvivevvnennen.......CoNdition vérifiée.

e) Calcul de la longueur de scellement droit des barres (BAEL91 Art A6-1.21)

Of e

l.=
S 4xTg,

AVeC T, = 0.6 X W2 X f1,6 = 0.6 < (1.5)2 x 2.1 =2835

Pourles §12 : [ =4233cm ——» [, =45cm
Pour les §14 : [ =49.38cm — [, =50cm

Pour I’ancrage des barres rectilignes terminées par un crochet normal, la longueur de la partie

ancrée mesurée hors crochet est au moins égale a « 0.4 L;» pour barre a haute adhérence.
Pourles §12 : [ =16.93cm —— [, =20cm

Pour les 14 : I, = 19.75cm __, [ =25cm

f) Calcul des armatures transversales

Le diamétre des armatures transversales doit vérifier la relation suivante :

D, < min[L,CD,,Ej
35 10

®, < min(11,42mm, 12mm, 30mm)
Soit : @ = 8mm.

On optera pour un cadre et un étrier soit A = 4HA8 = 2.01cm?2.
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» Espacement max des armatures transversales (Art A.5.1, 22 / BAEL91)

St max < min(0,9d ;40cm)

S; < min(29.3;40cm)=29.3 cm.

¢+ Pour équilibrer I’effort tranchant au nu de I’appui la section des armatures

transversales doit satisfaire la condition suivante (Art. A.5.1, 232 / BAEL91)

A, .09.fe
(T u - O’B'ft 28 )b 0-Ys

S, <

2.01x0,9x4 00

[ = = 36.5cm
(1.32 -0.3x2.1)1.15x25

» Exigences du RPA pour les aciers transversales (Art 7.5.2.2/RPA2003)

v Poutres principales

e Zone nodale

. h . .[40 . -

St< min( 2 12 ) = min( I;lel.G ) =min (10cm ; 19.2cm)=10cm
Soit : Stmax < min (29.3cm ; 36.5cm ; 10cm)=10 cm.
On opte pour Stmax =10 cm.

e Zone courante
St< %= 20cm.

Soit : Stmax < min (29.3cm ; 20cm)=20cm

On opte pour Stmax= 15cm
v" Poutres secondaires

Ces poutres sont sollicitées essentiellement par les charges sismiques, par
conséquent I’effort tranchant est constant sur toute leurs longueurs ; on se doit de

maintenir un écartement constant des armatures transversales.
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h
St< min( —;12¢p )= min( §;12x1.6 )= min (8.75cm; 19.2cm) =8.75cm
4-® 4

Soit : Stmax < min (29.3cm ; 36.5cm ; 8.75cm) = 8.75cm.
On opte pour St =10 cm.

» Délimitation de la zone nodale
L’=2xh

h’= max{h—g,bl,hl,60cm} —

|

h : hauteur de la poutre.

, : Poutre '
b1t hy : dimensions du poteau. ;

he : hauteur entre nus des poutres.
Onaura: ek
- h’=60cm i

- L’=2x40=80 cm : poutre principales de (30x40) « Delinutation de la zone nodale »
- L’=2x35=70 cm : poutre secondaire de (30x35)

Remarque

La premiére armature transversale doit étre disposé a 5cm au plus du nu d’appui ou de

I’encastrement.

e Armatures transversales minimales

La quantité d’armatures minimales est :

A™ =0,003S,b = 0,003x15x30 = 1,35cm?
A =2,01cm? > AM™ =1,35CM2 ......ocoiviiiieeeiiiiiieeeiiieeeees e nneenn. CoNdition Vérifiée.
V1 .6 Veérification a I’ELS

e FEtat limite d’ouverture des fissures

Les états limites de services sont définis compte tenu des exploitations et de la durabilité

de la construction.

186



Les Vérifications qui leurs sont relatives :

-Etat limite d’ouverture des fissures (exemple de calcul pour la fissuration non préjudiciable).

-Etat limite de résistance du béton a la compression.
-Etat limite de déformation :
Etat limite de résistance du béton en compression : (BAEL91/ A.4.5.2)

Il faut Vérifier la contrainte dans le béton Ope = % < Opc = 15MPa

1

My
B1dAst

Avec : g, = (Contrainte de traction des aciers),

A : armatures adoptées a I'ELU,

100 x Ay,

Ky etfp;sont tirés des tableaux en fonction dep, = b g
0

Les résultats des vérifications a I’ELS sont donnés dans les tableaux suivants :

e Poutres principales

Msmax| As pl b1 K1 o Ope Ope Obs
(KN.m)|| ELU
En travée || 45.624 | 9.04 0.803 || 0.8725 | 24.10 || 154.25 | 6.40
Condition
En 15 L
Vérifie
appuis 49508 | 9.04 0.803 ||0.8725 | 24.10 || 167.38 | 6.94
e Poutres secondaires
Msmax| As pl b1 K1 o Ope Ope Obs
(KN.m)|| ELU
En travée | 10.75 8.01 0.821 (| 0.8715 || 23.61 | 47.83. 2.02 Condition
15
En appuis| 23.819 | 8.01 | 0.821 || 0.8715| 23.61 | 104.98 | 4.44 Vérifie
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e Etat limite de déformation

La fleche développée au niveau de la poutre doit rester suffisamment petite par rapport a la
fleche admissible pour ne pas nuire & I’aspect et I’utilisation de la construction. On prend le

cas le plus défavorable pour le calcul dans les deux sens :
V1.7 Calcul de la fleche

e Poutres principales

Dans notre cas la fleche est donnée par L’ETABS=>» f=10.097 cm

= 0.097 <F—480—096
f =0.097cm = 500 & cm

e Poutres secondaires

Dans notre cas la fleche est donnée par L’ETABS=>» f=0.027 cm

= 0.027 <F—410—082
f=0.027cm = 500 & cm

Conclusion: La fleche est vérifiée.
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Chapitre VI

FERRAILLAGE DES VOILES

Introduction

Le voile est un élément structural de contreventement soumis & des forces verticales et des forces
horizontales ; donc le ferraillage des voiles consiste a déterminer les armatures en flexion composee
sous I’action des sollicitations verticales dues aux charges permanentes (G) et aux surcharges
d’exploitation (Q) ainsi que sous I’action des sollicitations horizontales dues au séisme.
Pour faire face a ces sollicitations, on prévoir trois types d’armatures :

- Armatures verticales ;

- Armatures horizontales ;

- Armatures de montages.
Nous allons ferrailler par zone, car on a constaté qu’il est possible d’adopter le méme type de

ferraillage pour un certain nombre de niveaux.

» Zone |l : RDC+1°" et 2" étages.

» Zone |l : 3¢™€ 4emeeot GEMetages.

VII.1 Combinaisons d’actions

Les combinaisons d’actions sismiques et d’actions dues aux charges verticales a prendre sont données

ci-dessous :
BAEL.91/modifié 99 : RPA.99/modifié 2003 :
ELU:135G+1.5Q 08G+E
ELS:G+Q G+Q+E
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V1.2 Ferraillage des trumeaux

La méthode utilisée est la méthode de RDM qui se fait pour une bande de largeur (d).
» Exposé de la méthode

La méthode consiste a déterminer le diagramme des contraintes a partir des sollicitations les plus

défavorables (N, M) en utilisant les formules suivantes :

N M-V
o =+ —
max B |

N M-V
6 . =—-—
min ~ B |

Avec : B :section du béton.
I : moment d’inertie du trumeau.
V et V': bras de levier, V=V’ = L e/ 2

Dans ce cas le diagramme des contraintes sera relevé directement du fichier résultats.
Le découpage de diagramme des contraintes en bandes de largeur (d) donnée par :
. h 2
< de . 2
d <min ( 5 ,3Lc)
he : hauteur entre nus du planchers du voile considéré
o

L. : la longueur de la zone comprimée |_C - max

9 +0 .
max min

L . : longueur tendue =L - L,
Les efforts normaux dans les différentes sections sont donnés en fonction des diagrammes des

contraintes obtenues :

» Section entiérement comprimée (SEC)

Gmax+ o,
R 11, S
2
6, +0O
Ni+1:1—2.d.e
2

Avec : e : épaisseur du voile.

Figure VI1.1. Section entiérement comprimée
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» Section partiellement comprimée (SPC)

max

c + 0,
N, —max 7t g 9 d__d
2 “—r—>
(¢
i+l 2 Gl s

max

Figure V1.2. Section partiellement comprimée

» Section entiérement tendue (SET)

Gmax'l‘Gl
N, =M d-e o

G G max

Figure.3. Section entierement tendue

a) Armatures verticales

» Section entiérement comprimée
N, +B-f,,

v 652

B : section du voile.

o, - Contrainte de I’acier.

A

» Section partiellement comprimée

A =—1L
v Gle

G4 - Contrainte de I’acier.

> Section entierement tendue

A N
v 652

o, :Contrainte de I’acier.

b) Armatures minimales

» Pour une Section entiérement comprimée
A >4cm’/ml (Art A.8.1, 21BAEL91modifiées 99)

min —

A .
0.2 %< % <05% (Art A.8.1, 21BAEL91modifiées 99)
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> Pour une Section entierement tendue

> max{ B:tzg ;0.15%8}

e

»  Section partiellement comprimée
0.23Bf
A, >ma { : 128 OOOSB}
Avec :

B : section du béton tendue.
Le pourcentage minimum des armatures verticales de la zone tendue doit rester au moins

égal a 0.2 % de la section horizontale du béton tendu.
¢) Armatures horizontales

Les barres horizontales doivent étre munies de crochets a 135° ayant une longueur de 10

® et disposées de maniére a servir de cadre armatures aux armatures verticales.

A
A, A
4
{ A, >0.15%B Globalement dans la section du voile.
, >0.10%B En zone courante.

B : Section du béton
Avy: Section d’armature verticale.

d) Armatures de montages
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 verticaux sous I’action de la
compression d’aprés I’article 7.7.4.3 du RPA 2003.
Les deux nappes d’armatures verticales doivent étre reliées au moins par (05) épingles au

métre carré.
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e) Armatures de coutures
Le long des joints de reprise de coulage(en cas de reprise de bétonnage), I’effort tranchant

doit étre repris par les aciers de coutures dont la section est donnée par la formule :

A .=1.1l
\Y| f
e
Avec: T=14 Vu

V., : Effort tranchant calculé au niveau consideré.
Cette quantité doit s’ajouter a la section d’acier tendue nécessaire pour équilibrer les efforts
de traction dus au moment de renversement.

f) Armature pour les potelets

Il faut prévoir a chaque extrémité du voile un potelet armé par des barres verticales, dont la
section de celle-ci est 24HA10 avec des cadres horizontaux dont I’espacement ne doit pas

étre supérieur a I’épaisseur du voile.

% Espacement

L’espacement des barres horizontales et verticales doit satisfaire :
S, <min{l,5e,30cm | Art 7.7.4.3 RPA99 (version 2003).

Avec : e = épaisseur du voile.
Aux extrémités des voiles I’espacement des barres doit étre réduit de moitié sur 1/10 de la
longueur du voile.

Cet espacement d’extrémité doit étre au plus égal a 15 cm
¢ Longueur de recouvrement

Elles doivent étre égales a :

e 40® pour les barres situées dans les zones ou le recouvrement du signe des efforts est
possible.

e 20® pour les barres situées dans les zones comprimées sous action de toutes les

combinaisons possibles de charges.
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% Diameétre minimal
Le diameétre des barres verticales et horizontales des voiles ne devrait pas dépasser Ede

I’épaisseur du voile.
St St
I»A—t —

z4HA10<.@:_; : J : :L L 1Ie

Figure VI.4. Disposition des armatures verticales.
VI1.3 Vérification

a) Vérification a L’ELS
Pour cet état, il considére :

Ner=G+Q
N
- N <5
b"B+15.A b
5, = 06-f_,g=15MPa

Avec : N, : Effort normal applique.
B: Section du béton.
A: Section d’armatures adoptée.

b) Vérification de la contrainte de cisaillement

s D’apres le RPA99 révise 2003
<71 =02
< T, 0.2 fc28

LV
b b,d

V=14V
u,calcul

Avec : by . Epaisseur du linteau ou du voile
d : Hauteur utile (d = 0.9 h).
h : Hauteur totale de la section brute
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< D’apres le BAEL 91

Il faut vérifier que :

T <1
u u
Vu Avec : T :contrainte de cisaillement
T =—
u d
: Cj . o
T =min 0.15—,4MPa , Pour la fissuration trés préjudiciable.
b

@

« Exemple de calcul

Soit a calculer le ferraillage du voile longitudinal V5L de la zone | :

» Caractéristiques géometrique

L=1.025m,e=020m, B=0.205m" , I=0.68m", V=V‘=0.513m.

G = 1074.4KN/M?2
G, = - 4305.78KN/m?

> Calcul de Lc

(¢
L —_ max

C o +0 .
maxXx min

L 1074.4
C=
1074.4 + 4305.78

X1.025=0.20m

Lt =L-Lc =1.025-0.20 = 0.83m.
Le découpage de diagramme est en deux bandes de longueur (det d,) respectivement.

he . 2

Avec: dy<min( . ,ch)z min (1.53; 0.14)

Soitdl =0.14met dy=Lt-d1=0.69m
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» Longueur d’extrémité

L/10 = 1.025/10 = 0.103m = 10.30cm
» Calculde N

Zone tendue :

;= (,—d )xal_ﬂ=893.18 KN/

t

Gy +0, 1074.4+893.18
N, === JdL-e > 0.14%0. 20=27.55KN

893.18
N, =—2.d,-e= ——X0.69X0.20=6163KN

2
« Calcul des armatures

Armatures verticales

N, 2755

A,=L= Z2510=0.69cm2
G, 400
N 61.63

A,=—% =———x10=1.54cm?
G, 400

Armatures minimales

A

min =

> max (O.Z%B, Bf—ft%J

Avec :p = dxe ;p;= dyxe = 14x20 = 280cm’
B,= d,xe = 69x20 = 1380cm’

Agmin> max (0.56 ;1.47) = 1.47cm?

Agmin> max (2.76 ;7.25) = 7.25cm?

< Armatures de coutures

_ 1.IxL.4xT  1.1x1.4x111.54x10
Y f 400

e

=4.29¢cm?

A,
A,=A,+ T’ =1.76cm?

A, =A, +%= 2.62 cm?
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Le ferraillage adopte
Le voile est ferraillé symétriquement, afin d’assurer la sécurité en cas d’inversion de I’action sismique

et 2x6HA14. avec espacement de 15cm.
+« Armatures horizontales
D’aprés le BAEL 91 :

A, > max{AAr" ;0.159% B} =4.62 cm?

Soit: 2X 5HA12 =11.3 cm?/ ml avec : St =15 cm.
% Armature transversales
Les deux nappes d’armatures doivent étre reliées au minimum par (05) épingle au métre carré.
Soit : 02 épingles de HA8 / m?
+« Armature des potelets
La section des armatures des potelets et la méme avec celle des armature verticaux
Et de 4HA14
» Vérification des contraintes de cisaillement
+ Selonle RPA99 (Art 7.2.2 /RPA 99 version 2003)

1.4T
T, =—
ed
1.4x111.54x1000 .
= =0,28MPa < 7. =0.2-f .. =5MPa Condition vérifiée
v T 200%0,9x3060 % c2s —

% D’apres le BAEL 91 (Art 5.1.1 /BAEL modifié 99)

Vb

T, = _1967x1000 =0.14MPa < 7,=3.26 MPa = Condition vérifiée
200x0.9x3060

> Vérification a I’ELS

N 3
S o - 815.52x10 __350mPa
B+15A,

0.205x108 +15x18.47x10

. f
T, :mln(0.15°—28,4MPaJ: 3.26 MPa (Fissuration préjudiciable)

0,.=3.50MPa <o, =15MPa ————==  Condition vérifiée.

» Le ferraillage d’autres voiles dans les différentes zones est donné sous forme de tableaux

Tableau N°1 : Ferraillages des voiles longitudinaux (V5)
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Zone Zone | Zone 1l
L (m) 1.025 1.025
Caractéristiques e (m) 020 0.20
Géométriques B (M) 0205 0205
I(m") 0.68 0.68
O i (KN/ M) 1074.4 932.89
S in (KN/ ) 430578 | -2566.75
E 7
E o, (KN/m?) 893.18 711.94
S
@ V. (KN) 79.67 48.13
% T (KN) 111.54 67.382
E Nature de la section SPC SPC
3 L, (M) 0.83 0.76
L. (m) 0.20 0.27
dy(m) 0.14 0.18
do(m) 0.69 0.58
N (KN) Ny 27.55 29.61
N, 61.63 41.29
, Av, 0.69 0.74
A () AV 154 1.03
A, (cm?) 4.29 2.59
A; min(cm?) 1.47 1.89
A, min(cm?) 7.25 7.25
2 A= Ags Ayjld 1.76 1.81
_§ A= Ay Ajl4 2.62 1.68
©
EJ Chois des barres par 2X6HAl4= | 2X6HAl4=
nappe /bande 18.47cm? 18.47cm?
St (cm) 15 15
At min (CM°) 4,62 4.62
Chois des barres 2X18|,_|A12 2X18|,_|A12
par étage par étage
St(cm) 15 15
A (cm?) 2 épingles HA8
_ 1,=3.26MPa 0.14 0.10
Vérifications (3Ies Contrainte «. =5MPa 028 T
contraintes a
PELS oL N (KN) 815.52 464.39
c, =15MPa 3.50 1.99
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Zone Zone | Zone Il
L (m) 1.83 1.83
Caractéristiques e (m) 0.20 0.20
géométriques B (m?) 1.22 1.22
I(m*) 0.364 0.364
O o (KN/ M) 2029.66 1289.04
2
Cmin (KN/ ) 485952 | -1932.82
3 o, (KN/ m?)
< 1467.60 714.83
S
@ V, (KN) 155.09 71.26
% T (KN) 217.13 99.77
= Nature de la section SPC SPC
E L (m) 1.3 1.10
L. (m) 0.54 0.73
dy(m) 0.36 0.49
da(m) 0.94 0.61
N, 125.90 98.19
N (KN)
N, 137.95 43.60
, Av, 3.15 2.45
A, (cm®)
Av, 3.45 1.09
A, (cm?) 8.36 3.84
A, min(cm?) 3.78 5.15
A, min(cm?) 9.87 6.41
f];)’ A1: Av1+ Avj/4 5.24 3.41
= Ag= Aus Ayl 5.55 2.05
St,g Chois des barres par nappe | 2x11HA14=3 | 2x11HA14=3
/bande 3.86 cm? 3.86 cm?
St (cm) 15 15
At min (cM?) 8.47 8.47
Chois des barres 2x18’HA12 par 2x18’HA12
étage par étage
St(cm) 15 15
A¢ (cm?) 3 épingles HA8
_ 1, (MPa) 0.28 0.13
Verlflcatilons d‘es Contrainte «. (MPa) 05E 005
contraintes a
PELS s Ns (KN) 970.97 538.97
c, (MPa) 0.37 1.29

Tableau N°1: Ferraillages des voiles longitudinaux (V4)
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Zone Zone | Zone Il
L (m) 2.95 2.95
e (m) 0.20 0.20
B (m? 0.590 0.590
O ex (KN/ mM?) 2805.09 1377.62
O (KN/ M) 554525 | -1725.62
o, (KN/ m’) 1860.52 646.80
V, (KN) 517.75 287.84
T (KN) 724.85 402.98
Nature de la section SPC SPC
L, (m) 1.96 1.64
L. (m) 0.99 1.31
dy(m) 0.66 0.87
da(m) 1.30 0.77
N (KN) N, 307.93 176.12
N, 241.87 49.80
, Av, 7.69 4.403
A (o) Av, 6.05 1.25
A, (cm?) 27.90 15.51
A; min(cm?) 6.93 9.14
A; min(cm?) 13.65 8.09
A=A Ayl 14.67 8.28
A=A Ayl 20.63 5.13
Chois des barres par nappe | 2x20HA14=61 | 2x20HA14=6
/bande 4cm? 1.4 cm?
St (cm) 15 15
At min (cm?) 15.35 15.35
Chois des barres 2X18,H AL2 par 2X18,H AL2
etage par étage
St(cm) 15 15
A; cm?) 6 épingles HA8
1,=3.26MPa 0.94 0.52
Contrainte
1, =5MPa 1.84 1.02
Ns (KN) 1607.5 778.87
ELS o, =15MPa 2.52 1.22

Tableau N°1 : Ferraillages des voiles longitudinaux (V3
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Zone Zone | Zone Il
L (m) 3.75 3.75
e (m) 0.20 0.20
B (m?) 0.75 0.75
O ex (KN/ mM?) 3433.73 991.20
2
Oin (KN/ 1) 4962.03 | -1496.89
o, (KN/ m?)
1856.07 557.00
V, (KN) 622.66 361.2
T (KN) 871.72 505.68
Nature de la section SPC SPC
L; (m) 2.22 2.26
L. (m) 1.53 1.49
dy(m) 1.02 0.99
da(m) 1.20 1.27
N (KN) N, 539.56 251.40
N, 222.72 70.74
, Av, 13.48 6.290
A, (cm?)
Av, 5.56 1.77
A, (cm?) 33.56 19.47
A; min(cm?) 10.71 10.40
A; min(cm?) 13.95 13.34
A= Ave Avjsa 21.87 11.15
A=A Ayl4 13.95 6.64
Chois des barres par nappe | 2X26HA14= | 2X26HA14=
/bande 80.06cm? 80.06cm’?
St (cm) 15 15
At min (cm?) 20.02 20.02
Chois des barres 2X18,H AL2 par 2X18,H AL2
etage par étage
St(cm) 15 15
A; (cm?) 7épingles HA8
7, (MPa) 1.13 0.66
Contrainte
7, (MPa) 2.22 1.29
Ns (KN) 1203.56 628.42
ELS o, (MPa) 138 0.72
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Zone Zone | Zone ll
L (m) 4.15 4.15
e (m) 0.20 0.20
B (m?) 0.83 0.83
O ex (KN/ mM?) 2992.22 1352.65
- (KN/ m?
O (KN/ M) 445256 | -1361.49
KN/ m?
oy (KN/m") 1652.96 439.93
V, (KN) 581.7 328.01
T (KN) 814.38 459.21
Nature de la section SPC SPC
L, (m) 2.48 2.09
Le (m) 1.67 2.06
d:(m) 1.11 1.39
da(m) 1.37 0.67
N 847.75 249.17
N (KN) :
N, 226.33 29.47
, A 21.19 6.23
A, (cm?)
A, 5.66 0.74
A, (cm?) 31.56 17.97
A; min(cm?) 11.65 14.60
Az min(cm?) 14.39 7.67
A=A Ay 29.02 10.72
A2: Av2+ AVJ 13.55 5.28
Chois des barrespar nappe | 2X28HA14= | 2X28HA14=
/bande 86.22cm’ 86.22cm’
St (cm) 15 15
At min (cm?) 21.56 21.56
. 2x18HA12 par | 2x18HA12
Chois des barres . P ,
etage par étage
St(cm) 15 15
A; cm?) 7épingles HA8
_ 7, (MPa) 1.05 0.59
contrainte
1, (MPa) 2.06 1.16
s N (KN) 1260.39 645.39
c, (MPa) 2.06 0.67

203

Tableau N° 3 : Ferraillages du voile sens transversales (V1)




|

|
———— —
= - - =
—i —i —i — —
— _.—| — — —am —am
- . - - - -]
- - i
—i —i — —a
|
. | | . .
—il —il —i —r —ilr
—lill —ill —lill —i —i
| | | | |
—
—i
]
—ilr
—i
|
—ilr

i
“;U[\lllll\.l




ETUDES DE LINFRASTRUCTURE



Chapitre V1lI

ETUDE DE 'INFRASTRUCTURE

Introduction

La fondation est un €lément de structure qui a pour objet de transmettre au sol les efforts apportés par

la superstructure.

Dans le cas le plus général un élément déterminé de la structure peut transmettre & sa fondation :

e Un effort normal : charge et surcharge verticale centrée dont il convient de
connaitre les valeurs extrémes ;

e Une force horizontale résultante de I’action de séisme, qui peut étre variable en
grandeur et en direction ;

e Un moment qui peut s’exercer dans de différents plans.

On distingue deux types de fondation selon leurs modes d’exécution et selon la résistance aux

sollicitations extérieures :

% Fondations superficielles

Utilisées pour des sols de grande capacité portante .Elle sont réalisées prés de la
surface ; les principaux types de fondations superficielles que I’on rencontre dans la
pratique sont :

e Les semelles continues sous murs,
e Les semelles continues sous poteaux,
e Lessemelles isolées,

e Lesradiers.
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 Fondations profondes

Elles sont utilisées dans le cas de sols ayant une faible capacité portante ou dans les

cas ou le bon sol se trouve a une grande profondeur, les principaux types de fondations

profondes sont :
e Les pieux.

e Les puits.

VI111.1 Etude du sol de fondation

Le choix du type de fondation repose essentiellement sur une étude détaillée du sol qui nous renseigne

sur la capacité portante de ce dernier. Les résultats de cette étude sont :

-La contrainte admissible du sol est 6, = 1.5 bars.
- Absence de nappe phréatique, donc pas de risque de remontée des eaux.

VI111.2 Choix du type de fondation

Le choix du type de fondation est conditionné par les critéres suivants :

e La Nature de I’ouvrage a fonder.

e La nature du terrain et sa résistance.

e Profondeur du bon sol.

e Le tassement du sol.

a) Semelle isolée

Pour le pré dimensionnement, il faut considérer uniquement I’effort normal N,

qui est obtenu a la base de tous les poteaux du sous sol.

N
A-B>—r

o-sol

Homothétie des dimensions :

é:|<:1
B

a
b

Avec :
B : Largeur de la semelle.

A : Longueur de la semelle.

G . contrainte admissible du sol.

Ns : effort normal a I’ELS.

4

v

A

v
A

A A

Figure VIIl.1 Dimensions d’une fondation
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Exemple de calcul

2
Osol = 1.50 bars = 0.150 Mpa = 150 KN/m Ns=668.5 KN
B> =211m , B=211lm
Remarque

Les dimensions des semelles sont tres importantes, donc le risque de chevauchements
est inévitable, alors il faut opter pour des semelles filantes.

a) Semelles filantes

» Semelles sous poteaux

e hypotheéses de calcul
- La semelle infiniment rigide engendre une répartition linéaire des contraintes sur le sol.
-Les réactions du sol sont distribuées suivant une droite ou une surface plane telle que leurs centres de

gravité coincide avec le point d’application de la résultante de charges agissantes sur la semelle.

Etape du calcul

a) Déterminer la résultante des charges R = Z N,

b) Déterminer de la Coordonnée de la résultante des forces :

e_ZNi-ei+ZMi
- R

c) Déterminer la Distribution (par metre linéaire) des sollicitations de la semelle :

e Si e<%:> Reépartition trapézoidale.

e Si e>%:> Répartition triangulaire

A
Q
3
&

Il
—| o
X
H
_J’_
‘cn

—
D
N—
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Exemple de calcul

Le calcul se fera pour le portique le plus sollicité (portique)

Poteaux Nskn) ej (m) N.e; Mign.m)
1 561.16 -6.675 -3745.743 6.231
2 668.5 -1.875 -1253.4375 2.310
3 623.95 2.525 1575.47375 1.557
4 384.99 6.725 2589.05775 7.367
2238.6 -834.649 17.465

Tableau VI111.1 Détermination de la résultante des charges

1) Détermination de la résultante des charges R
R=>N,=2238.6 KN.
2) Détermination de la coordonnée de la résultante des forces

YN +3M,  -834.649+17.465
€= R - o386 oom

3) Distribution de la réaction par métre linéaire
=-0.36m< 1/6 =4.80/6 =0.8m

— Nous avons une répartition trapézoidale des contraintes sous la semelle.

- Contrainte maximale sous la semelle o, =1.85bars

- Contrainte moyenne sous la semelle o, ,,) =1.49bars

V111.4 Dimensionnement des semelles filantes

Soit o5, = 1,5 bars la valeur de calcul de la contrainte de sol donnée dans le
rapport géotechnique du site ou notre projet sera implantée.
Pour dimensionner une semelle filante, nous déterminons les efforts agissant a partir
du programme ETABS. Les semelles seront dimensionnées sous un effort de

compression. Le dimensionnement se fait a I’ELS.
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+ Deéborde

lezl\l:li.xi ot L N

) =

T T
L L
eI:Ll—E e2=L2—E Ou: e=e¢ ~e,

e, : Le débord de coté 1 =1.1m
e, : Le débord de coté 2 =1.1m

¢ Lalargeur B
D’apres le reglement BAEL99 la largeur B de la semelle est comme suit :

3
o IZ] 149x 10
B> - ~=1.00m
Gl 15X10
Soit B=1.30m

OnauraSst =B x L =130x 16.24=21.112m?
Ss2= B x L=1.30x11.00 = 14.30 nv

La surface totale des semelles sous poteaux : S, = n x S

Sp1=6x21.112 = 126.672 m?
Sp2= 2 x 14.30 = 28.60 m’
St = Spi+Sp2 = 126.672+28.60 =155.272
+ La surface totale du batiment : Sp, =26.20x16.35 = 428.37 m’

Calcul du rapport

St _155.272
Sbhat <41B8.37

=——> La surface totale des semelles représente 36.24 % de la surface du batiment.

=0.3624 —»36.24% de la surface de I’assise

Conclusion

On peut adopte des semelles filantes pour notre batiment.
¢ La hauteur hy
La hauteur de la semelleest: h,=d+5
Pour satisfaire la condition de I’inclinaison de 45° de la bielle moyenne, la hauteur

B-b
4

utile vaut : d>

Avec b : la dimension de I’élément sur la semelle dans le sens transversal.
b = 0.45m pour les poteaux et 0.20m pour les voiles.
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La hauteur totale h; doit vérifier les conditions suivantes
- Condition de rigidité des semelles
Les semelles filante ou continues sous poteaux sont soumises a des contraintes
lineaires réparties, pour cela elles doivent étre suffisamment rigide pour ne pas se
comporter comme une poutre sur un sol élastique, on doit alors vérifier la condition
suivante vis a vis de la longueur élastique :

%
L Ou: L, {ﬂJ
K.B

3
&
N

Lmax : longueur max entre les poteaux ou deux voiles paralléles.
E : module d’élasticité du béton =3,21x107KN/m?.

K. coefficient de raideur de sol=400KN/m?.

. . B.h?
I : moment d’inertie de la semelle | = 12t )

4
D’Ou : htmin >3 M
\ E.x

semelle NT(KN) L(m) e(m) | S(m’) | B(m) hy(m) Pmin(mM)

SF1 1853.96 11.00 0.50 12.36 1.30 0.50 0.76
SF2 2238.6 16.24 0.50 14.924 1.30 0.50 0.76
SF3 1337 4.70 0.50 8.913 1.00 0.50 0.76

Tableau VI11.2 vérification de rigidité des semelles
- Condition de non-poingonnement

Pour satisfaire la condition de non-poingonnement, la hauteur total h; doit elle-méme

’L'=i 1- b+ﬂ IB|<7)m
2h, 3

P : représente I’effort normal au niveau de poteau le plus sollicite de chaque semelle

satisfaire I’inéquation :

T, =0.045f . /v, : représente la valeur limite de la contrainte de cisaillement.

7, =0.045% 25/15 = 0.75MPa = 750KN /m’
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semelle = Les dlme;zrc:)ns adopt - Pra(KN) «(KNIm?) | OK
SF1 0.50 1.30 1.00 668.5 -209.97 v
SF2 0.50 1.30 1.00 668.5 -209.97 v
SF3 0.50 1.00 1.00 668.5 -373.24 4

Tableau VI1I1.1 dimensionnement des semelles filantes

V111.4 Ferraillage des semelles filantes

Le ferraillage se calcul par la méthode des bielles & I’ELU, nous avons :

A _P.(B-b)
8do,

S

Et: P,=P, +P,

u

a-P,; I’effort normale au niveau de poteau le plus sollicite de chaque semelle. L’effort
normal reparti a ’ELU

135PTS

b-Py, . poids des terres+semelle (PTS) a’ELUP,, =

Avec : PTS=SxyxD
y :21.5Kn/m2
D : I’ancrage = 4.5

+ Liaison acier-béton

Soit t la contrainte d’adhérence entre I’acier et le béton. Pour n barres de diametres ¢

ona: t _P(B-b)
2Bn ¢

max

On doit vérifie 17, <7y,

La contrainte d’adhérence limite vaut :

7, =06y’ f,, =06x15% x21=2835MPa=2835KN / m?

211



+ Dispositions constructives
Longitudinalement, on dispose des aciers, non nécessaire a la résistance, mais
servant a maintenir les aciers principaux et a limiter une fissuration transversale
(retrait du béton, variation de température,...). Leur section peut étre prise égale au
quart de la section des aciers principaux.

A:AS><B
' 4

A min= 1.58cm’ avec un espacement S, > max(6¢ + 6;15cm)=15¢m

a. ferraillage au niveau des poteaux et au niveau des trames

semelle Pu(KN) Pu2(KN) Pu(KN) A (cm?) choix T(KN/m?) | OK | St(cm)
SF1 919.91 201.64 1121.55 6.84 4HA16 1824.54 v 15
SF2 919.91 164.93 1084.84 6.62 4HA16 1764.82 v 15
SF3 919.91 340.86 1260.77 7.69 4HA16 2051.02 v 15

Tableau VI111.3 ferraillage au niveau des poteaux et des trames

Remarque : puisque les semelles sont croisés donc les armatures de répartition de
chaque poteau sont les méme avec les armatures principaux de I’autre sens.

b. ferraillage a mi-travée
v' En travée

Le moment a mi-travée M=298.8 Kn.m

M,  2988x10°

" bed? f,  130x1007 x14.2

M, = 0.06— B, = 0.985

W, =0.03 < 0.392 = SSA

A Mia _  298.8x10°
ua Bu-d-cs 0.985x100 x 348

A  =8.71cm?/ml
ua

Soit: 2x4HA14 /ml=9.05cm?/ml .avec..St =15cm

=8.71cm?/ml
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Remarque

Pour une meilleure liaison entre la semelle et le grand béton on a prévus 4 tiges de 4 cm? et
L=2.00 m.

Et a la hauteur de 50cm de la semelle on ajoute des épine Ts/cm?  avec deus fils T12 .
Pour éviter de couler le béton de la semelle directement sur le sol, on doit disposer

d’un grand béton.
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Conclusion générale

L’étude que nous avons menée dans le cadre de ce projet nous a permis de mettre en
application les acquis théoriques assimilés tout au long de notre cursus et d’affiner nos

connaissances, surtout dans la conception et la mise en application des codes en vigueur.

En effet, les difficultés rencontrées au cours de cette étude nous ont conduits a nous
documenter et a étudier des méthodes que nous n’avons pas eu I’occasion d’étudier durant

notre cursus, cela nous a permis d’approfondir d’avantage nos connaissances en Génie Civil.

Nous avons aussi pris conscience de I’évolution considérable du Génie Civil dans tous les
domaines, en particulier dans le domaine de I’informatique. Il existe aujourd’hui des logiciels
de ferraillage et des logiciels de calculs, comme par exemple ETABS que nous avons appris a
utiliser durant la réalisation de ce projet tout en tenant compte des préconisations du RPA qui

font passer la sécurité avant I’économie.

Concernant la disposition des voiles nous nous sommes apergus que celle-ci est un facteur
beaucoup plus important que leur quantité et a un rdle déterminant dans le comportement de

la structure vis-a-vis du séisme.

Nous espérons que ce travail sera un point de départ pour d’autres projets dans notre vie

professionnelle.
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