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INTRODUCTION GENERALE.

Tout projet de construction civile est réalisés par des ingénieurs de fagon a préserve la sécurité

des vies humaines, des bien matériels et assurer I’économie

Les différentes études et reglements préconisent divers systemes de contreventements visant a
minimiser les déplacements et a limiter les risques de torsion tout en assurant une bonne dissipation
des efforts.

Le choix d’un systeme de contreventement est fonction de certaines considérations a savoir la

hauteur du batiment, son usage, la capacité portante du sol ainsi que les contraintes architecturales.

Le cycle de formation d’ingénieur en génie civil étant arrivé a terme, et dans le but de
concrétiser les connaissances acquises durant notre cursus, on a choisi le calcul des éléments
structurants d’un batiment (RDC+5+02 S-SOL) contreventé par voiles et portiques (contreventement
mixte) qui doit étre calculé pour garantir sa stabilité, ainsi assurer la sécurité des usagers.

Pour cela nos calculs seront conformes aux reglements en vigueur a savoir :

e Le reglement parasismique algérien (RPA99/Version 2003).
e Les techniques de conception et de calcul des ouvrages et des constructions batiment en béton
armé suivant la méthode des états limites (BAEL91)

e DTR B-C 2-2 charges permanentes et charges d’exploitation.




1.1

1.2

Introduction :
Ce premier chapitre porte sur la présentation globale de I’ouvrage a savoir :
Ses caracteéristiques géometriques (longueur, largeur et hauteur total de batiment).
ses éléments constructifs : (éléments structuraux et non structuraux).
les caractéristiques des matériaux composant I’ouvrage.

Description :

Le projet qui nous a été confié consiste en I’étude et calcul d’un batiment de 8 niveaux
(R+5+2 sous-sol) a usage multiple (commerces, bureaux, habitations), et d’importance moyenne
(groupe 2).

Le batiment en question sera implanté a la wilaya de Tizi-Ouzou classée selon le RPA99 révise
en 2003 (reglement parasismique algérien) comme zone de moyenne sismicité (zone lla).

Le batiment est implanté dans un site meuble.

Le batiment comporte :

Un rez-de-chaussée a usage d’habitation.

Deux(02) sous-sol a usage commercial et de service.
Cinq (5) étages courants a usage d’habitation.

Une (01) cage d’escalier.

Un ascenseur.

Une terrasse inaccessible.

1.3 Caractéristiques géométriques :
Le présent ouvrage a une forme rectangulaire avec les dimensions :

Longueur totale : 22.00 m ;

Largeur totale : 17,05 m ;

Hauteur totale : 19,89 m ;

Hauteur sous-sol (commercial) : 4.44 m ;
Hauteur sous-sol (service) :3.06 m ;
Hauteur RDC : 3.06 m;

Hauteur de I’étage courant : 3.06 m ;
Hauteur de I’acrotere : 0.7 m ;

1.4 Les éléments de I’ouvrage :

1.4.1

Ossature du batiment :

Le batiment a une ossature mixte composee de :

Portiques transversaux et longitudinaux (poutres et poteaux)
Voiles en béton armé disposes dans les deux sens (longitudinal et transversal)

» Portiques : ou bien cadres rigides constitués de poutres et de poteaux. Ils sont capables de
reprendre essentiellement les charges et surcharges verticales, et sont liés entre eux.

> Voiles : Les voiles sont des éléments rigides en béton armé coulés sur place. 1ls sont destinés
d’une part a reprendre une partie des charges verticales et d’autre part a assurer la stabilité de
I’ouvrage sous I’effet des chargements horizontaux.
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1.4.2 Planchers :

Un plancher d’habitation est une aire généralement plane, destinée a limiter les étages et a
supporter les revétements et les surcharges.
Il existe deux types de planchers :

» Planchers en corps creux : Ils sont réalisés en corps creux et une dalle de compression
coulée sur place reposant sur des poutrelles.

@ Poutrelles

8 Hourdis
[ou entrevous)

© Dalle béton
avec treillis soude

FIGURE 1.1 : Plancher en corps creux

» Dalle pleine en béton armé : Des dalles pleines en béton armé sont prévues la ou il n’est

pas possible de réaliser des planchers en corps creux a savoir la salle machine (cage
d’ascenseur) et les balcons.

dalle pleine

FIGURE 1.2 : dalle pleine en béton armé
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1.4.3 Magonnerie :

Les murs extérieurs seront réalisés en doubles cloisons de briques creuses de 30 cm d’épaisseur
avec une lame d’air de 10 cm (10+10+10)

Les murs intérieurs seront réalisés en briques creuses de 10 cm d’épaisseur.

BRIQUE
CREUSE
MORTIER DE
ENDUIT EN CIMENT
PLATRE
CARRELAGE :
MUR INTERIEUR MURS EXTERIEUR

FIGURE 1.3 : Mur intérieur et mur extérieur

1.4.4  Escalier
C’est un élément de la construction qui permet de monter ou de descendre d’un niveau a
un autre. 1l est constitué de paillasses et de paliers en béton armé coulé sur place avec deux

volées par étage.

hauteur de

Polier d'étage

Palier de repos

hauteur & franchir

Faillasse




PALIER COURANT

CONTRE MARCHE J_
MaARCHE GIRCH

PALIER INTERMELIAIRE H

+
| PATLIASSE H

L

Figure 1.3: Escaliers

.45 Cage d’ascenseur :
Le batiment comporte une cage d’ascenseur.

.46  Revétements :

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

1.4.7  Acrotére :
L’acrotere est un élément en béton armé dont la hauteur est de 70 cm, vient se greffer a la
périphérie de la terrasse. Il a pour but de permettre un bon fagonnage de I’étanchéite.

1.4.8  Fondations :

La fondation est I’élément qui est situé a la base de la structure, elle assure la transmission des
charges et surcharges au sol. Le choix de type de fondation dépend de type du sol d’implantation
et de I’importance de I’ouvrage.

On distingue trois types de fondations : superficielles, semi profondes ainsi que profondes.

1.4.9 Systéme de coffrage :
On opte pour un coffrage métallique pour les voiles pour réduire les opéras manuels et le
temps d’exécution. Quand aux portiques, on opte pour un coffrage classique en bois.

I.5 REGLEMENTATION

L’etude du présent ouvrage sera menée suivant les regles BAEL 91 [modifié en 99],
Conformément au reglement parasismique algérien RPA 99 [modifié en 2003] et le DTR (BC22)
(charges et surcharges d’exploitation).

1.6  Caractéristiques mécaniques de matériaux :

Le béton et I’acier utilisés dans la construction du présent ouvrage seront choisis
conformément aux regles (BAEL 91) et aux regles parasismiques algériennes (RPA 99) modifié
en 2003.




1.6.1 LeBéton:

Le béton est un mélange optimal de :

- liant (ciments artificiels)

- granulats (sables, gravillons, graviers...)

- eau de gachage.

- éventuellement des adjuvants (entraineur d’air, plastifiant, hydrofuge,...)
Il sera dosé a de ciment portland artificiel (CPA).

Le béton est défini du point de vue mécanique par sa :

1.6.2 Résistance caracteristique a la compression fcj :

Un béton est défini par la valeur de sa résistance caractéristique a la compression a 28 jours,
notée fc28, apres plusieurs essais d’écrasement sur des éprouvettes cylindriques de diametre
16cm et de hauteur de 32 cm on déterminera une valeur moyenne de résistance de la maniére
suivante :

-La résistance a la compression varie avec I’age du béton. Pour j < 28, elle est
déterminée est calculée comme suit: (BAEL91/A.2.1,11)

j pour

fop ==X faas  —  fus < 40MPa
(4'76+?'83X1) pour - (BAEL91/A.2.1,1)
fcj:—XfCZS E— f628>40MPa

(1.40+0.95% )

Pour le calcul du présent ouvrage, nous adopterons une valeur de f,g = 25 MPa.

1.6.3 Resistance caracteristique a la traction :
La résistance du béton a la traction est faible. Elle est de I’ordre de 10 % de la résistance a la
Compression.
Conventionnellement, elle est définie par la formule suivante :
ftj = 0,6 + 0,06 fcj si fcj < 60MPa (Art. A.2.1,12 BAEL.91 modifié.99)
Dans notre cas : ft28 = 0.6 +0,06 (25) = 2,1 [MPa]

1.6.4 Contraintes limites du béton:

Tous les calculs effectués au cours de cette étude sont basés sur la théorie des
états limites, un état limite est celui pour lequel une condition requise d’une construction ou d’un
de ses éléments est strictement satisfaite et cesserait de I’étre en
cas de variation defavorable d’une des actions appliquees.

v Etat limite ultime (E.L.U) :
Correspond a la perte d’équilibre statique (basculement), a la perte de la stabilité déforme
(flambement) et surtout a la perte de résistance mécanique (rupture).

Contrainte limite ultime a la compression du béton :
0.85

O Y (BAEL91modifié99/A.4.3 ,41)
Yb

Avec : f,. : la contrainte limite a la compression du béton.
¥, - Coefficient de sécurité du béton.
6 : Coefficient qui tient compte de la durée d’application des charges.




Situation Situation courante Situation accidentelle

Y 15 1.15

Tableau 1.1 : coefficient de sécurité y;, en fonction de la situation de I’action.

Durée d’application T> 24h 1h <T<24h T< 1h

(7] 1 0.9 0.85

Tableau 1.2 : Coefficient @ en fonction de la durée (T) de I’application des actions.

-Pour fc28=25Mpa

= Dans le cas d’une situation courante :
Onay,=15et 6 =1- f.,=14,2Mpa

= Dans le cas d’une situation accidentelle:
Ona:y,=115et 6 =1- f,,=18,47Mpa

Le diagramme contraintes —déformation du béton (E.L.U) :
Le diagramme contraintes —déformation du béton pouvant étre utilisé dans tous les cas est le
diagramme de calcul dit (parabole- rectangle).

O

DES = g

2 % 3,5 % B

Figure 1-5 : Diagramme des contraintes —déformations (ELU).

Avec:
&€, - Raccourcissement du béton.
oy . Contrainte de calcul du béton en compression.

v’ Etat limite de service (E.L.S):
C’est I’état au-dela du quel ne sont plus satisfaites les conditions normales d’exploitation
et de durabilités, cette limite vise a empécher I’ouverture des fissures.
Le calcul sera effectuer vis-a-vis des charges de service, pendent I’usage de la structure.
Contrainte limite de service a la compression du béton a la compression du béton :
auc=0,6fc28 =(Art. A.4.5-2 B.A.E.L.91_modifié.99)
Pour fc28=25Mpa — g =0,6x25 =15 MPa.




;;;;;;;;;;;;;;

K - = - FFI %ﬂ'

Figure 1.6: Diagramme contraintes- déformations (ELS).

1.6.5 Deformation du béton :

= Deéformation longitudinales du béton :

Sous des contraintes normales d’une durée d’application inférieure a 24 heures, le
module de déformation longitudinale a I’age de « j » jours est donné par la formule suivante :
E,; = 110003/f; » (Art A.2.1-21_BAEL91modifié_99)
Pour j=28 jours fc28 =25Mpa — Ej; = 32164,19 [MPa]
Les déformations finales du béton (instantanées et augmentées de fluage) sont calculées par un
module de deformation longitudinale différé défini comme suit :

1 o . ge s
E, = 37003 fej= 3 E; > (Art A.2.1-22_ BAEL91modifié_99)

Pour j=28 jours fcos =25Mpa — E,; = 10818,865 [Mpa]

»= Module de déformation transversale (de cisaillement) :

Il est utilisé pour les calculs sous des contraintes tangentielles engendrées par I’effort
tranchant. Il est donné par la formule suivante :

_E
G= 20 [MPa]

Avec :
E : module de Young ;
v : Coefficient de poisson ;
= Coefficient de poisson :
C’est le rapport des déformations relatives transversales et longitudinales.

Ad
(v==7%)
/l - 7 Y
Il sera pris égal a:

v = 0.2 a l'état limite de service (ELS)
—> [Art A.2.1,3/BAEL 91modifier 99]

v = 02 létat limite ultime (ELU).

Avec :
Ad/d : Déformation relative transversale ;
Al/l : Déformation relative longitudinale ;
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= Contrainte tangentielle conventionnelle :
Elle est donnée par la formule suivante :

V= > (Art A5.1-1 BAEL91 modifié_99)
0

Avec :

V, : effort tranchant

bo : largeur de la section considerée.
d : hauteur utile

Cette contrainte ne doit pas dépasser les valeurs ci-apres :

7y< min {0.2 % 5MPa} —— fissuration non préjudiciable.
b
7y< min {0.15 % 4MPa } ———— fissuration préjudiciable ou trés-préjudiciable.
b
1.6.6  L’acier:

Le béton est un matériau qui résiste bien a la compression, mais malheureusement résiste tres
mal a la traction, c’est pour cela qu’on fait appel aux aciers qui vont équilibrer les efforts de
traction engendrés par le béton tendu.

Les aciers se distinguent suivant la nuance et leur état de surface (barres lisses ou haute
adhérence).
Le tableau suivant nous donne quelques exemples d’aciers :

Haute H.A 400 480 14 1.6 15
adhérence

Treillis T.S 520 550 8 1.3 1
soudé
TL520

(¢ <6)

Tableau 1.3 : Caractéristiques mécaniques des aciers.

1.6.7 Module d’élasticité longitudinale

Le module de déformation longitudinale Essera pris :
Es =2.10°[Mpa] » (BAEL91/ modifié99, A.2.2 1)

1.6.8  Contrainte limite dans les aciers (BAEL91/ modifié99, Art A.4.3.1) :

* Etat limite ultime (ELU) :

Les armatures sont destinées a équilibrer et a reprendre les efforts de traction, et elles sont
utilisées jusqu'a leurs limites élastiques avec une nuance de sécurité.

La contrainte limite de I’acier est donnée par la formule suivante :

0= Ile/ VS » (BAEL91/modifié99, Art A.2.1.2)




|

Avec :

0. La contrainte d’acier a ’ELU.
£: Contrainte d’élasticité de I’acier.
ys: Coefficient de sécurité.

{ ys =1,15 Situation courante. } (BAEL91modifié99, Art.4.3.2)

vs = 1,00 Situation accidentelle.
e Diagramme contraintes-déformations :
Pour les états limites ultimes les contraintes de calcul (os) dans les armatures
longitudinales sont données en fonction de déformation (es) de I’acier définie par le diagramme
suivant :

A Ost
fe | ________
Os=— \ i
& e e
! Allongement :
-10%o Eos i i
| . : fe -
 Raccourcissement Eo = 10 %o
! ! % x Es
5 A fe
Os=-—
7

FIGURE 1.7 : Diagramme contraintes — déformations

* Etat limite de service(ELS) :
Pour limiter les fissurations et I’importance des ouvertures dans le béton, on doit limiter la
contrainte dans I’acier en fonction de la fissuration :

ost <0

- Fissuration peu préjudiciable : (BAEL91modifie99, Art. A.4.5.3.2)
Aucune verification n’est a effectuer.

- Fissuration préjudiciable :
Lorsque les éléments en cause sont exposes aux intempéries ou a des condensations ils peuvent
étre alternativement noyés et émergés en eau douce, Il faut vérifier que :

0. = min{ fe; 110/nftj } MPa ————> (BAEL91modifié99, Art. A.4.5.3.3)
- nft

Avec :

fe : désigne la limite d’élasticité des aciers utilises.

fiog : résistance caractéristique a la traction du béton (MPA).
n : coefficient de fissuration.

n=1 pour les aciers ronds lisses et treillis soudes.

n= 1,3 pour les aciers de haute adhérence (¢<6mm).

n= 1,6 pour les aciers de moyenne adhérence (¢ >6mm).




- Fissuration trés préjudiciable :
Cas ou les éléments sont exposés aux milieux agressifs (intempéries marines, acides..).ll
faut avoir une contrainte de I’acier :

T = min{= fe; 90/nftj} MPa  ——> (BAEL91modifié99, Art. A.4.5.34)

c) Protection d’armatures : (BAEL91modifie99, Art A. 7.2.4)

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

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

¢ = 3cm : Pour les élements en contact d’un liquide (réservoirs, tuyaux, canalisations).

¢ = 1cm : pour les parois situées dans les locaux non exposés aux condensations.

1.7 Conclusion

A ce niveau de travail, nous avons défini tous les éléments composants notre ouvrage, et
les caractéristiques mécaniques et massiques des matériaux que nous utiliserons lors de la
construction, en respectant les réegles du (BAEL91/modifié99), et le Réglement Parasismique
Algeérien (RPA99).
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1.1 Introduction :

Ce deuxieme chapitre est consacré aux pré-dimensionnement des éléments qui constituent
notre construction d’ou cette éetape est le point de départ et la base de la justification a la
résistance, la stabilité et la durabilité de I’ouvrage. Pour ce faire, nous commencons le pré-
dimensionnement du sommet vers la base :

Planchers
Poutres
Poteaux
Voiles

1.2  Pré-dimensionnement des éléments

11.2.1 Les planchers
a) Plancher en corps creux

Les planchers sont constitués de panneaux a corps creux associés a des poutrelles
disposées suivant le sens perpendiculaire a la plus grande portée, son épaisseur est déterminée par

la formule suivante :
Lmax

ht > ——— - (BAEL91modifie 99/ B.6.8 ,423)

Avec :
Lmax : la plus grande portée entre nus d’appuis dans le sens des poutrelles ;
h : Epaisseur du plancher (hauteur totale du plancher).
D’ou :
Limex =365 €M «——— ht> ~2=16.22 cm
Ainsi, on adoptera :
h{=20cm ; soit un plancher de (16+4) cm
16 cm : la hauteur du corps creux ;
4cm : la hauteur de la dalle de compression.

Dalle de compression

a Corps creux

_

Y

16

T

~— ; Poutrelle

FIGURE I1.1 : Coupe transversale d’un plancher a corps creux
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b) plancher dalle pleine :

Les dalles sont des plagues minces dont I’épaisseur est faible par rapport aux autres
dimensions. La dalle peut reposer sur 2 ,3 ou 4 appuis. L’épaisseur des dalles dépend le plus
souvent des conditions d’utilisation que des verifications de résistance. Dans notre cas la dalle
pleine concerne la salle machine ainsi que les balcons.

Ainsi, I’épaisseur de la dalle est déduite a partir des conditions suivantes :
- Condition de résistance a la flexion :
Pour une dalle reposant sur 03 ou 04 appuis :

i<e<i 365 365

<e< 73 <e <9125
50 40 50 40

<e<

Donc on prend e=8cm
- Condition de résistance au feu :

Cette condition nous permet de fixer I’épaisseur minimale de la dalle afin d’assurer une
protection suffisante vis-a-vis du feu pour une durée moyenne.
e =7cm pour une heure de coupe-feu,

e =11cm pour deux heures de coupe-feu,
e =17,5 cm pour un coupe de feu de quatre heures.

D’apres I’article G.R.8 du réglement de la protection civile, il faut que la résistance au feu
des éléments porteurs de la structure (poteaux, poutres...) soit au moins deux heures, alors on opte
pour un plancher qui devrait largement résister a deux heures donc on a : e=15 cm
- Condition d’isolation phonique : (regles techniques CBA93)

Selon les régles du CBA93 et le BAEL91 modifié 99, la loi de masse exige pour une bonne
isolation acoustique (bruits aériens) que la masse du plancher soit supérieure a 350kg/m?

Mp=Pheton X € > 350 Kg/m? = e > —2 > 3314 m

Pbeton ~ 2500

AVEC : Pporon=2500Kg/m?
Donc:e=20cm

11.2.2 Les poutres:

Les poutres sont en béton armé de section rectangulaire, leur réle est de transmettre les charges
aux poteaux.

Le pré dimensionnement se fera selon le BAEL91 modifié 99 et les vérifications selon
RPA99/V2003

{Lmax < htS Lmax}
15 10
0.3ht < b < 0.7ht

+ (BAEL91 modifié 99, Art 4.14)

Avec :

Lmax : Longueur libre entre nus d’appuis
h: : Hauteur de la poutre.

b : Largeur de la poutre
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FIGURE Il .2: Dimensions d’une poutre.

11.2.2.1 Poutre principale :
L max=560-25=535cm

-La hauteur de la poutre principale est :
°35 <ht< 35 35.67cm < ht < 53.5
—_— —— = 35. :
15 = =10 m = At = oa.oem
donc on prend ht = 40cm
-La largeur de la poutre principale est :
03X40<b<0.7%x40= 12cm < ht < 28cm

Donc on prend b=25cm

Vérifications relatives aux exigences du RPA de I’article :(Art 7.5.1 du RPA99version2003):

b>20cm ............. 25 > 20 cm=condition Vérifiée.
ht>30cm............... 40 > 30cm=condition Veérifiée.
% <A 40/25 = 1,6 < 4=condition Vérifiée.

Donc les dimensions des poutres principales sont :

PP= (40x25) cm?
11.2.2-2Poutres secondaires : disposées parallelement aux poutrelles suivant le sens longitudinal.
L max =390 —25=365 cm

-La hauteur de la poutre est :

% <ht< % = 24.33cm < ht < 36.5cm

Donc on prend : hy = 30cm




{ CHAPITRE II : PRE DIMENSIONNEMENT DES ELEMENTS

-La largeur de la poutre est :

03xXx30<b<07x30=>9cm<b<21lcm
On opte b=25cm pour des raisons de sécurité et facilite de I’ouvrabilité, et cela est vérifier sur le
RPA

Vérifications relatives aux exigences du RPA de I’article :(7.5 .1du RPA99 version2003) :
b>20cm.......... 25>20 cm

ht>30cm........... 30>30cm

% <4 .......... 30/25=12<4......... condition Vérifiée.

Donc les dimensions des poutres secondaires sont :
PS= (30x25) cm?

A
40 30
v
—>
25 25
FIGURE 11 .3. a : Dimensions de la poutre FIGURE 11 .3. b : Dimensions de la
principale poutre secondaire

11.2.3  Les voiles

Pré-dimensionnement des murs en béton armé justifiés par (I’article 7.7.1 du
RPA99/V2003) ils servent d’une part a contreventer le batiment en reprenant les efforts
horizontaux (séisme et vent) et d’autre part de reprendre les efforts verticaux qu’ils transmettent
aux fondations.

/
h. / /

——
—

FIGURE 11.4. : Coupe de voile en élévation.
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D’aprés le RPA99version2003 Article7.7.1=Les éléments satisfaisants la condition (Lmin > 4a)
sont considerés comme des voiles, contrairement aux éléments linéaires.
Avec :
L min : Longueur minimale du voile.
a : épaisseur du voile.
De plus I’épaisseur du voile est déterminée en fonction de la hauteur libre d’étage avec une valeur
minimale exigee par le méme article de 15cm, et de conditions de rigidité aux extrémités selon les
formules suivantes :

. Forme U = a >

-
A

T i >2a

he
25

=

a a az_e
— >33 25
—» a | T e
. Forme T et L= a EE

e
>3a v BT
a Q 22
a [ T
>2a

. Forme rectangulaire= a > Z—z

! ' 4]

' B _e

A a 20

Dans notre cas :
e Voile de sous-sol (commercial) :

he= 444 — 20 = 424 [cm]

a=he /20 =21.2 [cm] » on prend : a=25 [cm]
e Voile pour I’étage courant et service :

he= 306 — 20= 286 [cm]

a=>he /20 =14.3 [cm] » on prend : a=20 [cm]




CHAPITRE II : PRE DIMENSIONNEMENT DES ELEMENTS

« Vérification des exigences du RPA99 modifié 2003(Art 7.7-1) :
Lmin > 4a

11.3 Détermination des charges permanente et charges d’exploitations :
Pour désigner les valeurs des charges permanentes et charges d’exploitations, on se référe au
document technique réglementaire (DTR B .C.2.2).

11.3.1 Les charges permanentes :
A) Plancher terrasse inaccessible :

1. Dalle en corps creux 20 2.80

2. Enduit en platre 2 0.20

3. protection en gravillon 5 0.85

4.étanchéité multicouches / 0.12

5. forme de pente 10 2.20

6. Isolation en liége 4 0.16
G=6.33

Tableau 11-2 : Charges permanentes du plancher de I’étage attique.

L'acrotére B — \\

Isolation thermigue
Béton de pente

Corps creux

Enduit de platre

FIGUREIL.6 : Plancher terrasse (corps creux)
B) Plancher d’étage courant :

1. Revétement en carrelage 2 0.44

2. Mortier de pose 3 0.66

3. Couche de sable 3 0.54

4. Dalle en corps creux 20 2.80

5. Enduit en platre 2 0.20

6. Cloison de séparation interne |10 0.90
G=554

Tableau 11-3 : Charges permanentes d’étage courant.
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N A Ay

Figure 11-7:Coupe du plancher d’étage courant.

C) Dale pleine :

1. Revétement en carrelage 2 0.44

2. Mortier de pose 3 0.66

3. Couche de sable 3 0.54

4. Dalle pleine en béton armé 15 3.75

5. Enduit en platre 2 0.20
G=5.59

Tableau 11-4 : Charges permanentes de la dalle pleine.

Figure 11-8 : Coupe de la dalle pleine.

D) Magonnerie:
Mur extérieur:

1. Mortier de ciment 2 0.36

2. Briques creuses 10 0.90

3. Lame d’aire 5 /

4. Briques creuses 10 0,90

5. Enduit de platre 2 0.2
G=2.36

Tableau I1-5 : Charges permanentes de la magonnerie (mur extérieur).
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Figure 11-9 : Coupe verticale d’un mur extérieur.

Mur intérieur:

1. Enduit de platre 2 0.20

2. Briques creuses 10 0.90

3. Enduit de platre 2 0.20
G=1.30

Tableau 11-6 : Charges permanentes de la maconnerie (mur intérieur).

Figure 11-10 :
11.3.2 Acrotére : 10cm, 10cm
A \ 3cm
_| ]i? cm

70cm

Figure 11.11 : Coupe transversal de I’acrotére.
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» Poids propres de I’acrotere :
Gacr=p XS
p: Masse volumique du béton (p = 25 KN/m®).
S : Section longitudinale de I’acrotere.
S=(0,03x0,1)/2+ (0,07 x0,1)+ (0, 1x0,7)
S=0,0785 m?
D’ou:
Gacr =25 %0, 0785 x 1ml = Gy = 1, 9625 KN/m.

11.3.3 Charges d’exploitation :(DTR B.C.2.2) :

-P1anCher tOITUF. .. ... e e e e, 1KN/m?
-Plancher d’étage courant (habitation)......................... 1.5KN/m?
-plancher du sous-sol (étage de service)..................... 2.5KN/m?
SBaAlCONS. .. ... it e e 3.5KN/m?
ESCAlIETS. .. v, 2.5KN/m?

11.3.4 Les poteaux :

Le pré dimensionnement des poteaux se fait par la descente de charge pour le poteau le
plus sollicité. lls sont pré dimensionnés a L’ELS en compression simple en supposant que seul le
béton reprend I’effort normal Ns tel que : Ns =G+Q

. . ary . N
La section transversale du poteau le plus sollicité est donné par :S > =

Ost

Avec:
N : Effort normal maximal a la base du poteau déterminé par la descente de charge.
o,; . Contrainte limite de service du béton en compression.
Ot = O,6fc23 =15 MPa.

I1.4  Calcul de charge et surcharge revenant au poteau plus sollicité :
Le poteau le plus sollicité est le C-2.
2-a : Calcul du poids propre des poteaux :

1825 25 1775
— >

ﬁ‘ A
267.5
Figure. 11.12 :
955 détermination de
v Y
25 I’aire revenant au
poteau
62.
v
385
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Surface d’influence :

Section nette
Sn = (2.675+2.625) x (1.825+1.775)=(5.3x3.6)
=19.08m?
Section brute:
Sb =5.55x 3.85
=21.37m?

-Poids terrasse inaccessible : P=GXSyette =6.33%19.08=120.78KN
-Poids étage courant : P=GXSyete=5.54x19.08=105.703KN

- Poids des poutres :
Poids des poutres principales Ppp= (0.40x0.25) x (2.625+2.675) x25=13.25 KN
Poids des poutres secondaires Pps= (0.30x0.25) x (1.825+1.775) x25=6.75 KN
D’ou le poids total des poutres Pt=13.25+6.75=20 KN
- Poids des poteaux :
Etage de service et étage de courant : P=3.06x (0.25x0.25) x25=4.781 KN
Etage commercial : P=4.44x (0.25x0.25) x25=6.938 KN
- les charges d’exploitation :
Q=gxs
. Terrasse inaccessible : Q=21.37 x 1=21.37KN

Il.  Etage de service : Q=21.37x2.5=53.425KN

1. Etage courant : Q=11.37x1.5=32.055 KN
) Loi de dégression des charges d’exploitations D.T.R.B.C.22 :

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

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

La loi de dégression des surcharges est comme suit :

Qn = Qo +32L; i=1Q;, Pour n>5
Avec :
Qo: surcharge d’exploitation a la terrasse.
Qi: surcharge d’exploitation de I’étage i.
n: numeéro de I’étage du haut vers le bas.
Qn : surcharge d’exploitation a I’étage « n » en tenant compte de la dégression des surcharges.
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@ 2y =Q
Q 21 =Qp+Q
gz T, = Qy +0.95.(Q +Qy)
3
| Z3=Q,+0.9.(Q; +Q, +Q3)
Qu ' 3+n) -
Zn=Qo+[ o l.(Q1+Q2+ .............. Q,) pour n=5
VA, 7/
Figure 11.14: Charges d’exploitation cumulees
N 0 1 2 3 4 5 6 7
Niveau |9 8 7 6 5 4 3 2
Coeff 1 1 0.95 0.90 0.85 0.80 0.75 0.714

Tableau 11.9. Coefficients de dégression de surcharges.

e Lessurcharges cumulées :

8éme
7e’me
6éme
5e’me
4éme
3e’me

2éme

niveau :
niveau :
niveau :
niveau :
niveau :
niveau :
niveau :

Q0 =21.37 KN
Q0 +Q1 =21.37+32.055=53.425KN

QO + 0,95 (Q1 + Q2) =21.37+0.95 (32.055x2)=82.27 KN

Q0 + 0,9 (Q1 + Q2 +Q3) =21.37+0.90 (3x32.055)=107.92 KN

Q0 + 0,85 (Q1 + Q2 +Q3 +Q4) =21.37+0.85 (4x32.055)=130.3 57KN

Q0 + 0,8 (Q1 + Q2 +Q3 +Q4 +Q5) =21.37+0.80 (5x32.055)=149.597KN

QO + 0,75 (Q1 + Q2 +Q3 +Q4 +Q5 +Q6) =21.37+0.75 (6x32.055)=165.62 KN

1% niveau : Q0 + 0,69 (Q1 + Q2 +Q3 +Q4 +Q5 +Q6+Q7+Q8)= 21.37+0.714(192.33+53.425)

=196.84KN
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Charges Charges Efforts Sections des poteaux
permanentes (KN) d’exploitations (KN) normaux (cm?)
(KN)

Niveaux Poids Poids Poids G, Gam Q Qcum Ng= Smin Sadop

planchers | poteaux | poutres G.+Q.
Terrasse 120.78 / 20 140.78 140.78 21.37 21.37 162.15 108.10 (25x25)
04 105.703 | 4.781 20 130.48 271.26 32.055 53.425 324.685 216.457 (25x25)
03 105.703 | 4.781 20 130.48 401.74 32.055 82.27 484.01 322.67 (25x25)
02 105.703 | 4.781 20 130.48 532.22 32.055 107.92 640.14 426.76 (30x30)
01 105.703 | 4.781 20 130.48 662.7 32.055 130.357 | 793.057 528.70 (30x30)
RDC 105.703 | 4.781 20 130.48 793.18 32.055 149.597 | 942.777 628.518 (35x35)
Etage de | 105.703 | 4.781 20 130.48 923.66 32.055 165.62 1089.28 726.187 (35x35)
service
Etage 105.703 6.938 20 132.64 1056.3 53.425 196.84 1252.78 835.187 (40x40)
commercial

11.5 Vérification :

Tableau 11.10 : Dimensions des poteaux

11.5.1 Vérification relative au coffrage :
Les dimensions de la section transversale des poteaux doivent respecter les conditions

suivantes : le RPA99 /version 2003 (Art7.4.1)

a) Min (b, h) > 25 cm en zone lla;
b) Min (b, h) > he/20;
Cc) 1/4 <b/h < 4;

u Conditions exigées Valeurs calculées Verifications
par RPA
Min (b,h)>25 Min(b,h)=40 Condition vérifiée
40x40 Min (b,h)>he/20 444/20=22.4< 40 Condition verifiée
1/4<b/h<4 1/4<40/40<4 Condition vérifiée
Min (b,h)>25 Min(b,h)=35 Condition vérifiée
35x35 Min (b,h)>he/20 306/20=15.3< 35 Condition vérifiée
1/4<b/h<4 1/4<35/35<4 Condition vérifiée
Min (b,h)>25 Min (b,h)=30 Condition vérifiée
30x30 Min (b,h)>he/20 306/20=15.3< 30 Condition vérifiée
1/4<b/h<4 1/4<30/30<4 Condition vérifiée
Min (b,h)>25 Min (b,h)=25 Condition vérifiée
25x25 Min (b,h)>he/20 306/20=15.3< 25 Condition vérifiée
1/4<b/h<4 1/4<25/25<4 Condition vérifiée

Tableau. 11.11 : Vérification d es conditions du RPA (article 7.4.1).
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11.5.2 Verification de la résistance des poteaux au flambement :
Le risque de flambement d’un élément étant lié aux dimensions de cet élément, on dit que
le flambement est un phénomene d’instabilité de forme, cette instabilité dépend de :
-La longueur de flambement.
-La section (caractéristiques géometriques).
-La nature des appuis.
Le calcul des poteaux au flambement, consiste a veérifier les conditions suivantes :

x=‘—if550

Avec :
A : Elancement du poteau ;
L+ : Longueur de flambement du poteau (L{=0.7XLy)......... (BAEL99/ B.8.3,31)
Lo = he= Longueur libre du poteau.

I : Rayon de giration (i :\E) ceeneeieeineenen. (Larticle B.84.1 CBA.93pages 157) ;

3
I : Moment d’inertie du poteau : lyx = lyy = % , avec : b=h

S : section transversal du poteau (S = bxh) tel que b=h.

Donc :
L 07y o) VIZ
_\_ﬁ_ 7 =0.7L¢ >
S 12
condition Niveau Poteau Lo(m) b(m) A Vérification
étage 40x40 4.44 0.40 26.92 Vérifiée
commercial
Etage de | 35x35 3.06 0.35 21.20 Vérifiee
A service +
Ly | RDC
= 242595 e e 30530 3.06 0.30 24.74 Vérifiée
étage
3me . 25%x25 3.06 0.25 29.68 Vérifiée
4eme;5eme
étage

La condition de 1’¢élancement A < 50 est vérifiée, donc tous les poteaux de la structure sont
prémunis contre le risque de flambement.




111.1 Acrotére
111.1.1 Introduction :

Ce chapitre concerne le dimensionnement et le calcul des éléments de la structure qui

peuvent €tre isolement sous 1’effet des seules charges qu’ils leurs reviennent.
Le calcul se fera conformément aux regles (BAEL 91 modifié 99).

111.1.2 Calcul de ’acrotére :

L’acrotere est assimilée a une console encastrée au niveau du plancher terrasse, elle est
soumise a I’effort « G » du a son poids propre et a un effort horizontale « Q » du a la main
courante provoquant un moment de renversement « M » dans la section d’encastrement

(section dangereuse).

Les calculs se feront pour une bande de 1m de largeur et le ferraillage sera déterminé en

flexion composeée.

10 cm 10 cm

70 cm

¢ 4cm

16cm

<>

Figure 1 : coupe verticale de I’acrotére




CHAPITRE III : CALCUL DES ELEMENTS NON STRUCTURAUX

111.1.2.1 Détermination des sollicitations :

e Poids propre :

G = [(0.7x0.1) + (0.03x=7) + (0.07 x 0.1)] x 25 = 1.9625 KN/ml

G =1.9625 KN/ml

e Surcharge d’exploitation: Q = 1.00KN/ml.

e Effort normal dus au poids propre G :
N=GxH=1373KN

e Effort tranchant: T = Q x 1 = 1.00KN.

e Moment de renversement du a la surcharge Q :
M=QxHx1=0.70 KN.m

111.1.2.2 Diagramme des efforts :

—
A

M=0,70KN.m N=1.373Kn
Diagramme Diagramme
des moments de Ieffort
Fléchissant M normal N

Figure 2: Schema statique de calcul de ’acroteére.

T=1KN

Diagramme des

efforts

tranchants T

25




111.1.2.3 : Combinaisons de Charge :
» ELU: 135G+ 1.5Q

N, = 1.35 G = 1.35 x 1.9625 = 2.649 KN (du a G).

My=15Mgq=15x0.7=1.05 KNm (duaQ).

Tu=15xT=15KN.

» ELS: G+Q
Ns =G =1.9625 KN.
Ms=M =0.70 KN.m

Ts=T=1KN.

111.1.3 Ferraillage de I’acrotére :

111.1.3.1 Calcul des armatures a PELU :

Il consiste en 1’étude d’une section rectangulaire soumise a la flexion composée a

I’ELU sous (Ny) et (Mu), puis passer a une vérification de la section a I’ELS sous (NSs) et

A

b =100 cm

111.1.3.2 Position du centre de pression :

e =Mt _ 1054396 m =39.6cm

Nu  2.649

E—C=E—3=20m
2 2

v

26




h : . .
e”>E_C —Le centre de pression (point d’application de I’effort normal) se trouve a

I’extérieur de la section limitée par les armatures d’ou la section est partiellement comprimée.
Avec : Mu : moment du a la compression ; Nu : effort de compression ;

Cp : centre de pression ; €o . excentricité ;

C : I’enrobage ;

Donc I’acrotére sera calculé en flexion simple sous I’effet du moment fictif « Mg » puis

passer a la flexion composée ou la section d’armature sera déterminée en fonction de celle

Th , T -
déja calculee.
T Y
A’s
o —Y N
As
X

. 3

=

111.1.3.3 Calcul en flexion simple :
111.1.3.3.1 Moment fictif :

Mf = 1.05 + 2.649(7 — 5)

M =1.10 KN.m

_  Mf _ 110x103
Ho bd? fpy, 100X 72X 14.2

=0.016

Up = 0.0158< ;= 0.392. La section est simplement armée (SSA), les armatures comprimées

ne sont pas nécessaires Asc = 0.

B =0.992

v

u, = 0.016




111.1.3.3.2 Armatures fictives (flexion simple) :

_ fe _ 400 _ _
oq =7°=172=348MPa et f=0.992

3
Donc : Ay = —4 LIOXI0" _ — .45 cm?

Bdog 0992 X 7x 348

111.1.3.3.3Armature réelles (flexion composée) :

2.649 x 103
348 x 102

Ag = Ag — (Z_:t) = 045 = 0.373 cm?

A, =0.373 cm?.

111.1.4 Vérifications:
111.1.4.1 1V-1- Vérification a PELU :
111.1.4.1.11V-1- 1- Condition de non fragilité (BAEL 99 Art A.4.2.1) :
Un élément est considérée comme non fragile lorsque la section des armatures tendues
qui travaillent a la limite élastique est capable d’équilibrer le moment de premiére fissuration

de la section droite d’armature.

Le ferraillage de I’acrotére doit satisfaire la CNF : As > Anin

o ft2s €0-0.45d
Anin=0.23bd 2 X 001854

fiog = 0.6 +0.06 X 25 = 2.1 MPa.

Ms  0.70

_ S _ —0.356m = 35.6
€ = Ns  1.9625 m cm

2.1 35.6—0.45X7

Amin = 0.23x 100 X7 X == x —2"=2" = 799¢cm?.
400 35.6—0.185%x7

Anin = 0.799 cm?.

Remarquons que : As < Anin, la CNF n’étant pas vérifiée alors on adoptera la section

minimale As = Amin = 0.799 cm?.

La section d’acier est 4HA 8 /ml =2.01cm? avec un espacement de St =16 cm.




A, === = 0.505cm?
4

Donc : A,= 4 HAB8 = 2.01 cm?. Espacées de 25 cm?.

111.1.4.1.2 Vérification aux cisaillements : (Art A.5.1,211/BAEL 91 modifié 99)

La vérification s’effectue a I’ELU, la fissuration est considérée comme préjudiciable d’ou :
Ty, =— avec: T, :contrainte de cisaillement
On doit vérifier que :
_ W : { fcas }
=< _<°
Ty =5, =min 0.15 ” ,4 t (MPa).

Et {yb = 1.5 - situation courante.
1, =15Q=15x1= 1.5KN.

_ 15x103
Ty=—————
1000 x 700

=0.002 MPa.

Ty = Y = 0,002 < min {2.5; 4 }=2.5 MPa > la condition est
bd '

verifiée, donc pas de risque de cisaillement (armatures transversales ne sont pas nécessaires).

111.1.4.1.3 Vérification de ’adhérence des barres :
Il est important de connaitre le comportement de 1’interface entre le béton et ’acier,

puisque le béton armé est composé de ces deux matériaux, il faut donc vérifier que :
Tse S Tge avec : Tee = ¥ fcag =1.5x 2.1 =3.15 MPa.

Avec :

1% T .
Toe = 55 duz = Y U; . somme des périmetres utiles des barres.
. i

2U; =41 @=4x3.14x0.8 =10.048 cm.

_ 1.5 x 103
Tse =
0.9x 700 x10.048

=0.023 MPa.




Donc il n ya pas risque

Ona 11,=0023 < 7, =315MPa _______,
) d’entrainement des barres.
La longueur de scellement droit

L, = 2Je _ 8400 581 69 mm
S 4ty 4x2.84 ' '

Pour le calcul précis, on adopte L; = 400 = 40 x 0.8 = 32 c¢m.

111.1.4.1.4 Vérification des espacements des barres :

(Art A.45, 33/ BAEL 91 modifiée 99) :
La fissuration est préjudiciable ; donc S;< min {2h, 25 cm} =20cm
h =10 cm. C’est I’épaisseur de la section de I’acrotére.

On a adopté un espacement de 25 cm ; donc la condition est verifiée.

111.1.4.2 Vérification a PELS :
L’acrotére est exposée aux intempéries, donc la fissuration est considérée comme
préjudiciable d’ou on doit vérifier que :

Ot < Og; =min{2/3 f,,110 /1 fizs}-

. @ > 6mm 3
Les aciers { fe E 400 ., n=16

a5 =min{(2/3) 400,110 V1.6 x 2.1} = 201.63 MPa.
Ge= 201.63 MPa.

M
Calculde a5, o4=—— ; avec: A,=2.01cm’
B1d A
Calcul de B4 :
100 x A 100 x 2.01
=2 X4 - X2 - 0.287
bd 100 X7

p=0291 ——» B;=0915 —» K;=4382 —» K=— =0.022
1

_ 0.7x103
Ost=
0.915 X 7X 2.01

o =54.37 MPa < 201.63 MPa; ——» condition est vérifiée.

= 54.37 MPa.

Verifionsque : oy <0p, avec: op. =K og

ope=0.022 x54.37=1.196 MPa; et 0, =0.6 x fc,g =15 MPa — condition vérifiée.




111.1.4.2.1 Vérification de ’acrotére au séisme :
(RPA 99/ Art6.2.3)

D’apres le RPA 99 (version 2003), les forces horizontales de calcul (F,) agissant sur

Les éléments non structuraux et les équipements ancres a la structure sont calcules suivant la
formule: Fp=4xAXCpxW,.

A : coefficient d’accélération de la zone, obtenu a partir du tableau (4-1) du RPA en

Zonell a

fonction de la zone et du groupe d’usage { '
groupr d usage

y —> A=0.15

Cp : facteur de forces horizontales pour un élément secondaire varient entre 0.3 et 0.8

(voir tableau (6-1) du RPA 99 modifié 2003), dans notre cas Cp = 0.8

Wop : poids de I’élément secondaire (acrotére) ; Wp = G = 1.9625 KN/ml.
D’ou:

Fp=4x 0.15 X 0.8 X 1.9625 = 0.942 KN/ml < Q =1 KN/ml __, Condition Vvérifiee
Note :

Dans le cas ou la condition n’est pas vérifiée, on refait les calcules avec la force Fp.
Conclusion :
Apres toute vérification, nous avons adopté le ferraillage suivant :
v' Armatures principales : 4 HA8 = 2.01 cm? /ml avec un espacement de 25 cm.

v' Armatures de répartition : 4 HA 8 = 2.01 cm? /ml avec un espacement de 25 cm




4HA8/mI (St=25cm)

4HA8/ml (St =25cm)

P @

EpingleHA8

70cn]

2x4HA8 (St =25¢m)

\\\

\-/

\

Figure 3 : Schéma de ferraillage de I’ Acrotére.




I11.2  Calcul des plancher
111.2.1 Introduction :

La structure comporte des planchers a corps creux dont les poutrelles sont préfabriquées
sur les chantiers et disposées dans le sens de la petite portée sur lesquelles reposera le corps

Creux.

On fera I’étude pour les deux types de planchers (plancher a usage service, a usage

d’habitation)

111.2.2 Plancher en corps creux

111.2.2.1 Ferraillage de la dalle de compression :

La dalle de compression est calculée sur place, elle aura une épaisseur de 4 cm et sera armée
d’un treillis soudé (TLE 520, ® <6 mm) ; dont les mailles ne doivent pas dépasser les normes
qui sont mentionnées au BAEL 91 (art B.6.8.423).

33 cm pour les barres // aux poutrelles.

20 cm pour les barres _L_ aux poutrelles.
Le ferraillage est donné par les formules suivantes :

I -1- Armatures perpendiculaires aux poutrelles :

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

4 %65
520

=0.5cm?

Dou A =

Soit: A, =6¢6= 1.7cm? ; avec un espacement de 15 cm

I —2- Armatures paralleles aux poutrelles :

A, = AL _L7_ 0.85cm?
2 2
Soit: A, = 6¢6 =1.7 cm? ; avecun espacement de 15 cm.
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15cm

A

15cm

¢ 6 nuance

TLE 520

Figurel : Treillis soudées de 15 x15 cm
Conclusion :

On adopte pour le ferraillage de la nuance TLE 520 de dimensions (6x6x150x150).

111.2.2.2 Calcul de la poutrelle :
Les poutrelles sont sollicitées par une charge uniformément repartie et le calcule se fait en deux
étapes a savoir avant coulage de la dalle de compression et aprés coulage de la dalle de

compression.

111.2.2.2.1 Disposition des poutrelles :
La disposition des poutrelles se fait suivant deux critéres :

111.2.2.2.2 Critéere de la petite portée :
Les poutrelles sont disposées parallélement a la petite portée.

111.2.2.2.3 Critére de la continuité :
Si les deux sens ont les mémes dimensions, alors les poutrelles sont disposées

parallélement aux sens de plus grand nombre d’appuis.

Les poutrelles sont calculées comme des poutres ont Té, les régles BAEL91 préconise
que la largeur bl de la dalle de compression & prendre en compte dans chaque cotés d’une

nervure, est limitée par la plus faible des valeurs suivantes :




Avec :

L : distance entre axe des poutrelles ;
I, : portée de la plus grande travée telle que I, = 3.90 m (la travée la plus sollicitée) ;
b : largeur de la dalle de compression a prendre en considération dans les calcules ;
by : largeur de la nervure (bo =12 cm) ;
ho : épaisseur de la dalle de compression (ho=4cm) ;
I11 - Calcul de la poutrelle :
Le calcule de la poutrelle se fait en deux étapes
1% étape : Avant coulage de la dalle de compression

La poutrelle est considérée comme simplement appuyée a ses deux extrémisées .elle doit
supporter au plus de son poids propre, le poids du corps creux qui est estimé & 0.95 KN / m? et la

surcharge de I’ouvrier.

Poids propre de la poutrelle : G; =0.12 x0.04x 25 =0.12KN /ml
Poids du corps creux : G,=0.95x0.65=0.62KN / ml

Avec : | =65cm ; largeur de I’hourdis
G=G1+G; = 0.12 + 0.62 =0.74KN/ml

Surcharge due a I’ouvrier : Q = 1IKN/ml.




Calcul a L’ELU :

e Combinaison de charges :
qu=1.35G +1.5Q

qu= 1.35 (0.74) + 1.50 (1) = 2.5KN/ml

e Calcul du moment en travée :

g, x1* _2.5x(3.90)°

M:
g 8

=4.75KN.ml

e (Calcul de P’effort tranchant :

g, x| 25x3.90
2

T= =4.875KN

e Calcul de la section d’armature :
Soit I’enrobage ¢ =2cm
La hauteur d=h-c =4-2= 2cm

M . 3 . .
My, L A5x107 6.968 >>0.392=  Section doublement armée (SDA)

Tbd?f, 12x2?x14.2

Conclusion :

Vu les faibles dimensions de la poutrelle (12 x 4) ; il est impossible de réaliser deux
nappes d’armatures, donc il faut prévoir des étais intermédiaires pour 1’aider a supporter les
charges qui lui sont appliquées et de maniere a ce que les armatures comprimées  (Asc = 0) ne

soient pas necessaires.
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2éme

étapes : Apres coulage de la dalle de compression

Le calcul sera conduit en considérant que la poutrelle travaille comme une poutre
continue de section en Té ; avec une inertie constante reposant sur des appuis. Les appuis de rive

sont considérés comme des encastrements partiels et les autres comme appuis simple.

La poutrelle travaille en flexion simple sous la charge «qy» uniformément repartie

(combinaison des charges et surcharges).

A ce stade, la poutrelle doit reprendre son poids propre, le poids du corps creux et celui de

la dalle de compression ainsi que les charges et les surcharges revenant au plancher.

Largeur efficace de la table de compression :(Article A.4.1, / BAEL 91) (Voir cours BAEL
91, E.IL.5.b)

La largeur efficace est une longueur réduite de la table de compression avec une
répartition uniforme des contraintes normales. Les contraintes de compression diminuent
lorsqu’on s’¢loigne de 1’ame ; ce phénomene est plus sensible pour les tables dont la largeur est
plus importante par rapport a I’épaisseur. La largeur des hourdis a prendre en compte de chaque

coté d’une nervure a partir de son parement est limitée par la plus petite des valeurs suivantes :

b, < 65;12 = 26.5cm

, =130cm

On prend : b; =26.5¢cm

v' calcul des chargements :
» charges permanentes :
Poids propre du plancher (étage terrasse): G = 6,33 x 0,65=4.1145 kN/m.
Poids propre du plancher étage courant : G=5,54 x 0,65 = 3,601 kN/m
Poids propre du plancher (étage de service) : G = 5,54 x 0,65= 3,601 kN/m
> charges d’exploitations :

Charge d’exploitation :(plancher terrasse) : Q=1x 0,65 = 0,65kN/ml.




Charge d’exploitation plancher étage courant : Q= 1,5x0,65 = 0,975 kN/ml
Charge d’exploitation (usage de service) : Q =2,5x 0,65 = 1,625 KN/ml

v' Combinaison de charges :

e Plancher terrasse inaccessible :
ELU :qu=1,35G + 1,5Q = 1,35x4.1145 + 1,5x0,65 = 6.529 KN/ml
ELS : gser = G+Q = 4,1145+ 0,65 = 4,7645 KN/ml

e plancher étage courant :
ELU :qu=1,35G + 1,5Q = 1,35x3.601 + 1,5x0.975 = 6,324 KN/ml
ELS : gser = G+Q = 3,601 + 0,975 = 4,576 KN/ml

e plancher étage de commercial :
ELU: qu=1,35G + 1,5Q = 1,35x3,601 + 1,5x1,625 = 7,299 KN/ml
ELS : gser = G+Q = 3,601+ 1,625 = 5,226 KN/ml

Nous considérons pour nos calculs, le plancher qui présente le cas le plus défavorable.

Dans notre cas on fait le calcul pour le plancher étage commercial

La combinaison a ’ELU : qu= 1,35G+1,5Q=7,299 KN/ml
La combinaison a ’ELS : gs = G+Q=5.226 KN/ml.

» Nous avons deux types de poutrelles :

Le premier comporte un plancher sur 8 appuis et le deuxiéme sur 4 appuis.

IV - Choix de la méthode :

Les efforts internes sont déterminés, selon le type de plancher ; a I’aide des méthodes suivants :

v Méthode forfaitaire ;
v" Méthode de Caquot ;

v Méthode des trois moments ;
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v' Méthode forfaitaire :

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

(Article B.6.2, 210 / BAEL 91 modifié 99)

1°/ La méthode s’applique aux planchers a surcharge d’exploitation modéré. La surcharge

d’exploitation au plus égale a 2 fois la charge permanente ou 5 KN/ m?.
Q = 2.5 (service) < max{2G; 5 KN/ml} =11.08KN = la condition est vérifiée

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

= la condition est veérifiee.
3°/ La fissuration est considérée comme non préjudiciable

4°/ Les portées successives des travées sont dans un rapport compris entre 0.8 et 1.25 :

L;

0.8 <
Liiq

<1.25

Poutre 1 (sur huit appuis) :

Y VY VYV VY YV VY YIYIY VY YYY YYYY VY
A A A A A A Al
| .

A
1.70[n 3.90m | 3.80m | 3.20m | 3.80m| 3.90m | 70m|

Schéma statique de la poutre continue reposant sur huit appuis

v

270~ 0.43)
3.90

390 _ 1.02
3.80

2 =1.187
glzg e Condition non vérifiée
320 _ 0.842
3.80

3.80
253=10.974
3% _2.29
1.70

Poutre2 (sur quatre appuis) :

VY VYV VVVY VV VVVVY V VV VUV Y
3.90m % 3.80m

1.70m

Schéma statique de la poutre continue reposant sur quatre appuis 3
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% =0.435< 0.8} —————condition non verifiee

Conclusion :

Les conditions ne sont pas toutes vérifiées, donc la méthode forfaitaire n’est pas applicable. On
applique la méthode de Caquot.

Méthode de Caquot :

C’est une méthode de continuité simplifi¢, elle est basée sur la théorie générale des poutres
continues aux quelles on a modifié légerement certain coefficients numériques pour tenir
compte :

-De la variation du moment d’inertie des sections transversales le long de la fibre moyenne de la
poutre.

-De I’amortissement des effets des chargements des travées produisent sur celle-ci un effet
négligeable

Rappel :

Moments aux appuis :

Les moments aux appuis sont calculés, on tenant compte des charges des travées voisines de
gauche (W) et de droite (e). On détache de chaque coté des appuis des travées fictives de
longueur (l,,) a gauche et (l¢) a droite prise égale a :

1’=0.81 pour une travée intermédiaire.

I’=1 pour une travée de rive.

Le moment aux appuis est égale a :

— QWl’aHQel’z

Pour une charge uniformément repartie.
8.5('w+l')

Moments en travées :
M(x)=0 () +Mi(L-7) M1

AVec:
I My—M,
X=———2—=°
2 ql
Effort tranchant :

T(x)=0(x) + ==




Pour la poutre I :

qu=7.299

\

YV VYV YV YV YV YVIVIYVYY YYVY VY
A A A A A A

L70m  3.90m| 3.80m | 3.20n 3.80m | 3.90m

I1.70m

Figure 2 : Coupe transversale de la poutrelle

Calcul des moments aux appuis et en travées :

1) Travee AB:
Moment aux appuis

_QuwalarGeal>a_7.299%(0)3+7.299%(1,70)3

8-5(l'wA+l'eA) 8.5(0+1,70)
Ma=2,48 KN.m
_ qwslwB+deBl'ap_7.299%(1.70)3+7.299%(3.12)3
B 85w tlen) 8.5(1.70+3.12)

Mg = 6.28KN.m
Avec: I’'ws=1=1.70
’eg= 0.81=0.8x3.90=3.12m

Moment en travée :
_q 2
Mias =, % (xeaB)“+ Ma

_lag  My—-Mg_1.70 —2,4846.28

X ==
tAB™ , qlag 2 (7.299>< 1.70)

xtAB = 0,54 m
_7.299

Muns === X (0.54)2- 2,48

Miag =1,16 KN.m




2) Travée BC

Moment aux appuis

_qwilSpidepl Sy _7.299%(1.70)3+7.299%(3.12)3

8-5(Z/WB+l'eB)

Mgz = 6.28KN.m

Mc

8.5(1.70+3.12)

_ qwelycrdeclsc_7.299%(3.12)3+7.299%(3.04)3

8-5(I'WC+l'eC)

M, = 8.15KN.m

8.5(3.12+3.04)

Avec: 1’,=0.81=0.8x3.90=3.12m
I’ec= 0.81=0.8x3.80=3.04m

Moment en travée :

_a
Migc =5 X (xpc)*+ Mg

_lgc Mp-M¢ _390 ,—628+8.15

qlgc 2
xtAB = 188m

7.299

( 7.299%3.90 )

Migc :T X (188)2 —6.28

Misc =6.6 KN.m
3) TravéeCD:

Moment aux appuis

=qw(;l’a,c+qe(;l’g(;=7.299><(3.12)3+7.299><(3.04)3

8-5(l'wC+l'eC)

M. = 8.15KN.m

8.5(3.12+3.04)

_ qwplyp+denlap_7.299%(3.04)3+7.299%(2.56)3

b 8.5(U'wp+len)

M, = 6.88KN.m

8.5(3.04+2.56)

e




Avec: 1’y,p=0.81=0.8x3.80=3.04m
I’ep= 0.81=0.8x3.20=2.56m

Moment en travée :

_4a
Mico =5 X (xecp)*+ Mc

_lcp  Mc—Mp _380 ,—815+6.88

X - ==
tCb— alcp 2 (7.299x3.80)

xtCD = 195m

_7.299

Micp = X (195)2 —8.15

Micp=5.7 KN.m

4) Travee DE :

Moment aux appuis

M _qwpl® prdecl®p_7.299%(3.04)3+7.299%(2.56)3
D g 5(lwp+len) 8.5(3.04+2.56)

My = 6.88KN.m
Avec: I’,,p=0.81=0.8x3.80=3.04m
I’ep= 0.81=0.8x3.20=2.56m

_ qwEl'yE+derlsE_7.299%(2.56)3+7.299%(3.04)3

M
E 8.5(U'we+er) 8.5(2.56+3.04)

Mg = 6.88KN.m
Avec: I’,g=0.81=0.8x3.20=2.56m
I’ee= 0.81=0.8x3.80=3.04m

Moment en travée :

_q
Mg =7 X (xepE) 2+ Mc

_lpg Mp-Mg _ 3.20 -6.88+6.88

x =
tDE™ 5 alpE 2 (7.299><3.20

)

XtpE = 1.6m

7.299

Mipe :T X (16)2 —6.88

Mipe =2.46 KN.m




5) Travée EF :

Moment aux appuis

_qwElS E+deEl g 7.299%(2.56)3+7.299%(3.04)3
8.5(l'we+l'er) 8.5(2.56+3.04)

My = 6.88KN.m
Avec: I'we=0.81=0.8x3.20=2.56m
I’ee= 0.81=0.8x3.80=3.04m

_ Qwrly e derlsp_7.299%(3.04)347.299%(3.12)3

F e swrtler 8.5(3.04+3.12)
My = 8.15KN.m
Avec: 1’e=0.81=0.8x3.80=3.04m
’ee= 0.81=0.8x3.90=3.12m

Moment en travée :
Migr =2 2+ M
teF =, X (x¢EF) E

_lgr Mg—MFp _ 3.80 —6.88+8.15

x — —
LEF™ qlgr 2 (7.299><3.80)

XtEF = 01854
_7.299

Mier e X (1854)2 —6.88
Mee=5.7 KN.m

6) Travée FG:

Moment aux appuis

_ Qurlsr+derlsp_7.299%(3.04)3+7.299%(3.12)3
— 85UwrtleR) 8.5(3.04+3.12)

Mg

My = 8.15KN.m
Avec: I'w£=0.81=0.8x3.80=3.04m
I’ee= 0.81=0.8x3.90=3.12m

M. = Awcl'oG+declaG_7.299%(3.12)3+7.299%(1.70)3
67 85Uwetles) 8.5(3.12+1.70)

M; = 6.28KN.m




Avec: 1’,c=0.81=0.8x3.90=3.12m
I’ec= 0.81=1=1.70m

Moment en travée :

_q
Mir =5 X (xer6)*+ Me

.. =lrc _ Mp=Mg _390 (—8.15+6.28)
LFG™ alrc 2 7.299%3.90
xtFG =201m

_7.299

Mieg = X (201)2 —8.15
Mg =6.6 KN.m

7) Travée GH:

Moment aux appuis

 Qwelacideclac_7.299%(3.12)3+7.299x(1.70)3

M
G 8.5(U'wg+'eq) 8.5(3.12+1.70)

M, = 6.28KN.m
Avec: 1'46=0.81=0.8x3.90=3.12m
I’e6= 0.81=I=1.70m

_ qwrlyH+denlan_7.299%(1,70)3+7.299%(0)3

M
H 8.5('wetleq) 8.5(1,70+0)

My = 2,48 KN.m
Moment en travée :

_4a
Mieh =5 X (xegr)*+ Mo

_lgH Mg—My _ 1.70 —6.28+2,48

X = 2= -
tGH™ 5 alu 2 (7.299><1.70)

XtGH = 1,52 m
_7.299

MigH = X (152)2 —6.28
Micn =2,15 KN.m

E




Calcul de P’effort tranchant :

1) Travée AB:

lAB M—Mga _ L70 | Z628+248
VA—qu +—==7.299 — T
Va=4,88KN
laB 1. 70 -6.28—2,48
VB— qu —+T =-7.299 — 1—70
Vp=-7,51 KN
2) Travée BC:
lBC Mc-Mp _ 3:90 -8.15+6.28
VE=13.75KN
lAB Mp-Ma _ 3:90 -8.15+6.28
V= =Qu-— ? -7.299 — T
Vc=-14.71 KN
3) TravéeCD:
lCD 3.80 —6.88+8.15
Ve=qu— lC—D =7.299 — + 280
Vc=14.20 KN
lCD _ 3. 80 —6.88+8.15
Vp=-Qy — —lcp -7.299 — —3.80
Vp=-13.53 KN
4) Travée DE :
lep ME=Mp _ 3.20  —6.88+6.88
Vo=t =~ g 1299 ==+ — 1
Vp=11.68 KN
lDE E-Mg _ 3.20 —6.88+6.88
VE—'qu Iom -7.299 — + 320
Ve=-11.68 KN

E




5)

6)

7)

Travée EF
Vema, BN = 7,099 200 4 RS
Ve=13.53 KN
l . .
VF—'qu EF, MiEF _7.299 380 3. 80 -8 ;5;06 88
VE=-14.20 KN
Travée FG
l . .
V=g, Lo+ = 7.009 20 4 SR
Ve=14.71 KN
l . .15
Ve=-gy S+ = 7,209 2 4 R
V=-13.75 KN
Travée GH
V=g, ‘UL = 7 g9 170 4 Z2ARLSE0
V=3,96 KN
VH _qu lG_H+M1.l1 MG =.7.299 170 1. 70 2,4;8;—06.28
GH .

Vu=-8,43 KN

Tableau I11.1. Récapitulatif des efforts tranchants et moments fléchissant aux appuis et aux

travées :

Travée Mw (KN.m) | Me(KN.m) | Mt(KN.m) | Tw(KN) Te(KN)
A-B -2,48 -6.28 2.15 4,88 -7,51
B-C -6.28 -8.15 6.6 13.75 -14.71
C-D -8.15 -6.88 5.7 14.20 -13.53
D-E -6.88 -6.88 2.46 11.68 -11.68
E-F -6.88 -8.15 5.7 13.53 -14.20
F-G -8.15 -6.28 6.6 14.71 -13.75
G-H -6.28 -2,48 2,15 3,93 -8,43

47




» Les diagrammes des moments fléchissant et des efforts tranchants a L’ELU :

8.15 8.15
6.28 6.88 6.28
2.48 A\ 2,48
AN A\] VAN 5\ B > m
2.15 + + 247 + + 2,15
v
M(KN.m) 66 5.7 5.7 6.6
Figure 3 : Diagramme des moments fléchissant.
T(KN) 14.71
A
13.75 420 11.68 3.53
4,88 3,96
1 Iy 7 >
-7,51 -14.71 -13.53 -11.68 -14.20 -13.75 -8,43

Figure 4 : Diagramme de I’effort tranchant.




Pour la poutre 11 :

/ Gu=7.299 KN/ml

YV VY VY VY VVYV VY
A 3.90m | 3.80m

L 1.70m |

Figure 5 : Coupe transversale de la poutrelle (poutre I1).
Calcul des moments aux appuis et en travées :

1) Travée AB:
Moment aux appuis

 qwal asGeal’a_7.299%(0)3+7.299%(1,70)3

8.5(l'watlea) 8.5(0+1,70)
Ma=2,48 KN.m
M. = qwslSB+qesl g _7.299%(1.70)3+7.299%(3.12)3
B 85w tlen 8.5(1.70+3.12)

Mg = 6.28KN.m
Avec: I’g=I=1.70
I’eg= 0.81=0.8x3.90=3.12m

Moment en travée :
_q 2
Miag = X (xeaB)“+ Ma

_lap Mg—Mp_1.70 —2,48+6.28

X = [—c———
tAB™ 5 qlag 2 (7.299>< 1.70)

XtaB = 0.54m

_7.299

Muns === X (0.54)2-2.48

Miag =2.15 KN.m




2) Travée BC

Moment aux appuis

_qwilSpidepl Sy _7.299%(1.70)3+7.299%(3.12)3

8-5(Z/WB+l'eB)

Mgz = 6.28KN.m

Mc

8.5(1.70+3.12)

_ qwelycrdeclsc_7.299%(3.12)3+7.299%(3.04)3

8-5(I'WC+l'eC)

M, = 8.15KN.m

8.5(3.12+3.04)

Avec: 1’,:=0.81=0.8x3.90=3.12m
I’ec= 0.81=0.8x3.80=3.04m

Moment en travée :

_a
Migc =5 X (xc)*+ Mg

_lgc Mp-M¢ _390 ,—628+8.15

qlgc 2
xtAB = 188m

7.299

( 7.299%3.90 )

Migc :T X (188)2 —6.28

Misc =6.6 KN.m
3) TravéeCD:

Moment aux appuis

=qw(;l’a,c+qe(;l’g(;=7.299><(3.12)3+7.299><(3.04)3

8-5(l'wC+l'eC)

M, = 8.15KN.m

8.5(3.12+3.04)

_ qwplyp+denlap_7.299%(3.80)3+7.299%(0)3

b 8.5(U'wp+1en)

My, = 3.26KN.m

8.5(3.80+0)

E




Moment en travée :

_q
Micp = X (xecp)®+ Mc

lcp Mgc~Mp _ 3.80 -8.1543.26

X0~ % T qiep 2 (7.299x3.80)

Xtcp = 2.07m

Mico === X (2.07) —8.15

Micp =7,48 KN.m
Calcul de ’effort tranchant :

1) Travée AB:

VA—qu lAB MB My _ — 7.299 170 1. 70 6.215.374;)2.48
Va=3.96 KN

lAB MB 1.70 = —6.28-0
V=0 5H—2—4=-7.299 == + ——
Vg=-8,43 KN

2) Travée BC:

V=0, ZE+HENE = 7,999 220 4 ZISHO20
V=13.75KN
Ve=-q, 12 lAB ?_ 7 299ﬁ+ 8.1;9—:)6.28
Vc=-14.71 KN
3) TravéeCD:
Vom0, S5 = 7299 552 + 20
Vc=16.01 KN
Vp=-qy ICTD+M‘;CDMC =-7.299 3-2ﬂ n —3-2;;-08.15
Vp=-12,58 KN

E




Tableau 111.2. Récapitulatif des efforts tranchants et moments fléchissant aux

appuis et aux travées :

Travée Mw (KN.m) | Me(KN.m) | Mt(KN.m) | Tw(KN) Te(KN)
A-B 2.48 -6.28 2.15 3.96 -8.43
B-C -6.28 -8.15 6.6 13.75 -14.71
C-D -8.15 2.48 9.35 16.01 -12.58
8.15
6.28
2.48 m A 2.48
x\/ A A A
2.15 + +
6.6

M(KN.m) ¥ 9.35

Figure 6: Diagramme des moments fléchissant
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T(X)(KN) 4 16.01
13.75
2.51
) \ ) X
-9.89
-12.58

-14.71

Figure 111.8 : diagramme des efforts tranchants

V -3- Ferraillage a ’ELU :
V -3-1 — Armatures longitudinales :

Les moments max aux appuis et aux travées sont :
M{™ =9.35 KN.m et M, =8.15 KN. m

La poutrelle sera calculée comme une section en Té dont les caractéristiques géométriques

suivantes :

b = 65cm (largeur de la table de compression)

h = 20cm (hauteur total de plancher)

b0 = 12cm (largeur de la nervure)

h0 = 4cm (épaisseur de la table de compression)

¢ = 2cm (enrobage des armatures inférieurs)

d = 18cm (distance du centre de gravité des armatures inférieurs jusqu'a la fibre la plus

comprimee).
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> Entravées :
M™ =9.35 KN.m

Le moment qui peut étre repris par la table de compression :

M= bhofy. (d-22)

0.04

M=0.65 x 0.04 X 14.2 x 103(0.18 — T)

=59, 07 KN.m
On a: Mtmax= 9.35KN.m< M= 59.07 KN.m.

D’ou la section se calcule comme une section rectangulaire de (65 x 20) cm?.

oM 9.35x10° _
H= bd2fp,  65x182x14.2x102 0.030 65 cm
1= 0.030 < gy = 0.392 = SSA
1 =0.030 > 8 =0.985 20cm

Mmax 9.35 x 10°

- - = 151.5mm? = 1.51cm?
Bdo, _ 0.985 x 180 x 348 mm am

Ag

Soit : 3 HA12 =3.39 cm?
>  Auxappuis :
M, =815 KN.m

La table étant entiérement tendue, et comme elle n’intervient pas dans le calcule de la résistance

a la traction, le calcul se fera pour une section rectangulaire de largeur by=12cm et de hauteur h

=20cm
"= Maz _ 8.15 0148
b,d?f,. 012x(0,18)* x14,2x10°
1=0,148< 11(=0,392 = SSA.
1 =0.148 = 3=0.919
max 4
A = M, 8.15x10 =1.41cm?.

fdos  0,919x0,18x348x10°
A= 1.41cm? Onadopte 1HA10+ 1HA12 =1.91 cm?
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Conclusion :

Entravée: 3HA12=3.39 cm’.
Aux appuis: 1HA 10 + 1HA12 =1.91 cm2

Pour les aciers de continuité, on place 2HA8 = 1.00 cm?

1HAIO 1HA10
1 HA12
2HAS8 2HAS8
3HA12 3HA12
Plan de ferraillage de Ia Plan de ferraillage de la poutrelle au
poutrelle en travée niveau des appuis

V -3-2 — Armatures transversales : (Art. A.7.2.2/BAEL91)

Le diamétre minimal des armatures transversales est donné par BAEL91 (art A.7.2.12).
®, < mi {b" h cp}— in{1.2;0.6,1.2} = 6
+ < min 10°35° ¥1 = miny1.2;0.6,1.2; = 6mm

®,: Diamétre maximale des armatures longitudinales.
h: hauteur du plancher
b0 : largeur de lame

On prend ®=6 mm

On adopte : 2 HA6 = 0.56 cm?
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Les armatures transversales seront réalisées par un étrier de ¢6

V -3-3 — Espacement des armatures : (Art. A.5.1.22.BAEL91)

S, < min(0,9d,40cm)
S, <min(16,2cm,40cm) =16,2cm
= S, =15cm

VI - Vérification a PELU :
VI -1- Condition de non fragilité :

> Entravée:
Anmin=0.23 b d fps/fe = 0,23x65x18x2,1/400 =1,41 cm?

A¢=3.39cm? > Amin =1,41 cm?  —> Condition vérifiée

» Sur appuis :
Anmin= 0.23 bg d fiog/fe = 0,23x12x18x2,1/400 = 0,26 cm?

A,=1.91cm? > Amin = 0,26 cm®> — Condition vérifiée
VI -2- Vérification de la contrainte tangentielle :

T=1m 5 avec Toms 14.71 KN
bod

14.71 x 103
T=—————=0.681

120 x 180

Fissuration non préjudiciable :

— . fcj

T < min {0.2—; 5MPa} = 3.33MPa
Vb

T = 0.681 < T =3.33= condition verifiée




V1 -3- Vérification de la contrainte d’adhérence et d’entrainement :

TSG S G - \Vftzg == 3.15 Mpa AVEC \lf - 1.5
ft28 = 06 + 006fC28:21MPA

Tmax

rsezmavec Zui=n><n><d>=4x3.14x12=150.72mm

14.71 x 103

_ = 0.602 MP
Tse =99 x 180 x 150.72 a

Tse = 0.302MPa < T4, = 3.15MPa = condition verifiée.
= pas de risque d'entrainementdes barres longitudinales
VI -4- L’influence de I’effort tranchant au niveau des appuis : (Art: A.5. 1. 313)

> Sur le béton :

Tax < 0.4f;ﬂ X a X by aveca < 0.9d
b

3

25 x 1
Toax = 14.71 < 0.4

s X 0.9 X 0.18 X 0.12 = 129.6KN = condition verifiée

> Sur lacier :

1.15 mpax
> s S
Aa - fe (Tmax + 0.9d )

a 91 > 00 4.71 + 09 x 18 condition verifiée

VI -5- Pancrage des barres :
7, =06¥*f,, =0,6x(L5)"21=2.83MPa , avec i, =1.5 pour HA

. f
La longueur de scellement droit : L, :¢4 - =12x 400

Ty, 4x2,

=42.40cm

Pour f.E400, acier HA, Ls= 40p —>» Ls=42.40cm
On adopte des crochets a 45° avec Ls= 0.4L

Ls=0.4x<42.4=16.96 cm

Ls=17cm
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VI -6- Vérification de la contrainte de cisaillement : (BAEL 91Art A.5.1.1)

Tmax = 16.74 KN

_Tmax  14.71x10°
"~ bd 650 x180

T =0.125

1y = 0.125 MPa

z :min{%,wpa} (BAEL 91 Art 5.1,2.1.1)
7b

z min{0'2X25,5MPa} = min {3.335MPa}

7, = 3.33MPa

1,=0.125 MPa <7, =3.33MPa  Condition vérifiée.

VIl -CalculaPEL S :
VIl -1 - Moment de flexion a I’E.L.S : (BAEL 91 ; modifié 99)

Lorsque la charge est la méme sur toute les travées de la poutre, comme dans ce cas, pour
obtenir les résultats des moments a I’E.L.S, il suffit de multiplier les résultats de calcul a I’E.L.U
par le coefficient qs/ q,=0.716

Qu=135G+15Q=729KN/ml | qgs/q,=0.716

gs=G +Q=5.226 KN/ ml




Pour la poutre | : 0s=5.226 KN/mi

/

YVY YV VVYVY VY VYV VYV V VYV VY
A A A A A A

]’l..70m| 3.90m | 3.80m |2.90m| 3.80m | 3.90m

v y
A

v
A
L.70m,

Tableau I11.3. Récapitulatif des efforts tranchants et moments fléchissant aux appuis et aux

Travées (apres avoir multiplier par gs/q,) a ’ELS:

Travée Mw (KN.m) | Me(KN.m) | Mt(KN.m) | Tw(KN) Te(KN)
A-B -1,77 -4.496 0.72 1.79 -7.08
B-C -4.496 -5.84 4.73 9.85 -10.53
C-D -5.84 -4.93 4.08 10.17 -9.69
D-E -4.93 -4.93 1.76 8.36 -8.36
E-F -4.93 -5.84 4.08 9.69 -10.17
F-G -5.84 -4.496 4.73 10.53 -9.85
G-H -4.496 -1,77 0.72 7.08 -1.79
5.84

5.84

1A A T
v VY

4.73

N

v
M(KN.m) 4.73

Figure 111.9. Diagramme des moments fléchissant(ELS)




T(x) (KN) 10.17 10.53
9.85 9.69
6,36 7.08
X
/ 7 Z N N 7 \ﬂx >
-1.53
-8.36
08 -969 -9.85
-10.53 10.17
Figure.111.10. diagramme des efforts tranchants
Poutre 11
YVV VYV Vv vV
A A A

[1.70m

3.90

m_|

3.80m

y
A
|

Tableau I11.3. Récapitulatif des efforts tranchants et moments fléchissant aux appuis et aux

Traveées (apres avoir multiplier par gs/qu) a PELS :

Travée Mw (KN.m) | Me(KN.m) | Mt(KN.m) | Tw(KN) Te(KN)
A-B 0 -4.49 0.30 1.8 -7.08
B-C -4.49 -5.84 4.73 9.85 -10.53
C-D -5.84 0 6.69 11.46 -8.33




CHAPITRE III : CALCUL DES ELEMENTS NON STRUCTURAUX

-4.49 5.84
A x
AN N >
.30 + +
v 473
M(KN.m) 6.69

Figure 111.11 : Diagramme des moments fléchissant(ELS)

T(KN)+ 9.6 11.46
1 + + X(m)
AN >
7.08 10.53 8.33

Figure 111.12 : Diagramme des efforts tranchants (ELS)
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VII -3 - Vérification a PE.L.S :

VII -3 -1- Etat limite d’ouverture des fissures :

Les fissurations étant peu préjudiciables,

= Aucune vérification n’est a effectuer.

VII -3 -2- Etat limite de résistance a la compression du béton :

Opc < Opc avec: 6pc = 0.6f.,5 = 0.6 X 25 = 15MPa

Ms
B, xdxAg

opc = Kog  avec: o5 =

> Entravée :
A=4.62cm?, Mts=6.69 KN.m

__ 100XA; _ 100X4.62

P1= pxa 12x18 2.15

— _ _ _ a1 _
p1=2.15= [31 =0819 = a; =0543 =K = TR 0.079

My  6.69x10°
B, X dx A, 0.819 x 180 X 462

s = = 98.23 MPa

ope = Kog = 0.079 X 98.23 = 7.76 MPa
Opc = 7.76MPa < o = 15MPa = condition verifi¢e
» Sur appuis :

A,=1.91cm? M,*=5.84 KN.m

_100xA; _ 100x1.91

p1= boxd 12x18 0.883
— _ _ _ a1 —
p1=0.883= B1 =0.867 = a; =0399 = K = Saan = 0.044
Mg 6.69 x 10°
Cs = 126.45 MPa

T B, XdxA; 0867 x 180 x 339




6y = Kog = 0.044 X 126.45 = 5.56 MPa

Opc = 5.56MPa < o, = 15MPa = condition verifi¢e
Conclusion : les armatures calculées a I’ELU sont suffisantes.

VII -3 -3- Etat limite de déformation : (Art B.6.5.1/BAEL91)

Les régles du BAEL.91, précisent qu’on peut se dispenser de vérifier la fleche dans le cas des
poutres associées aux hourdis si les conditions suivantes sont satisfaites :

L =420cm (longueur entre nus d’appuis)

h = 20cm (hauteur totale de la poutrelle)

v 251520 _005<L=0.0625= condition non verifice.
L= 16 39 16

v h, 1 M
| 10 M,

v A _42
bo-d

Vu que la premiére condition n’est pas vérifiée on doit procéder au calcul de la fleche :
(Art. B6.5.2/ BAEL91).

Calcul de la fleche :

On doit vérifier que :

M3 x12
f t

= = 3900
= < =9 =
IO.EVfoV - f f

l
— =—="7.8mm
500 500

Avec :
f : La fleche admissible

E, : Module de déformation différé
E, =3700-3/f_,, =3700-%/25=10819 MPa

I, : Inertie fictive pour les charges de longue durée

11
1+p-A

Iy
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|, : Moment d’inertie de la section homogénéisée (n=15) par rapport au centre de gravitée de la

section.

Aire de la section homogénéisée :

Bo=B+nA=hyx h+(b-hg) ho+ 15As

Bo=12x20 + (65 — 12)X 4 + 15 x4.62

Bo = 521.3 cm? Vs
Calcul de Viet Vs, :

Moment statique de section homogénéisée par rapport a Xx :

2 2
S/, = by +(b—b0)hi+15A[.d
2 2
2 2
s/, =220 +(65—12)43+15><4.62><18 — 4071.4cm?
V, _ STy 40714 7.81cm
B, 5213

V, =h-V, =20-7.81=12.19cm

b, h¢ h
Iy :EO(Vf +V,) +(b—b0)h0|:é+(\/1 _?0)2]"15'6‘5 (V, —c)?

2

'y

4
l, = %(7.433 +12.57%) + (65—-12) x 4[E+ (7.81—%)2} +15x4.62(12.19 - 2)2

lo = 23644.53 cm?

Calcul des ceefficients :

o A 482 oo
b,-d 12x18

=
S
q|
g}
»l
1

la
€
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CHAPITRE III : CALCUL DES ELEMENTS NON STRUCTURAUX

= 0,032-b fios g,olzzx 21 445
24270 | 5 (2+X)><0.021
b 65
= max{l—&;o}max {1.03;0}=0.99
4-p-os+ i

11-1, 11x23644.53

Iy = = =14676.09Cm*
1+A4,-44 1+0.78x0.99

D’ou la fleche
M? 12

T10-E, -1,

B 6.6x10° x 39002
10x10819x11635.61x10*

= 6.32mm< f =7.8mm = Condition vérifi¢e




CHAPITRE III : CALCUL DES ELEMENTS NON STRUCTURAUX

1HA10

2HA6

T\ .

Plan de ferraillage de Ia
poutrelle en travée

TS @ 4 (e=15cm)

HA10
1HA12

2HAG

T\ .

Plan de ferraillage de la poutrelle au
niveau des appuis

1HA10 + 1HA12

TS @ 4 (e=15cm)

3HA12

Figure. 111.13 : Plan de ferraillage du plancher




CHAPITRE III : CALCUL DES ELEMENTS NON STRUCTURAUX

111.3 Les balcons
111.3.1 Introduction :

Le balcon est considéré comme une console et constitu¢ d’une dalle pleine faisant suit a

la dalle du plancher, on fait son calcul comme une poutre encastrée au niveau de la poutre de

rive. Le calcul se fera pour une bande de 1 m.
111.3.2 Pré dimensionnement de la dalle pleine :
Largeur : 1.70m

L
ep>— =% =17cm Avec L : largeur du balcon.

10

Donc e=20cm

M

Figure 1 : Schéma statique du balcon.
111.3.2.1 Détermination des charges et surcharges
» Charges permanentes :

o Ladalle pleine :

o]

u

AN

A

v

1. Revétement en carrelage 2 0.44

2. Mortier de pose 3 0.66

3. Couche de sable 3 0.54

4. Dalle pleine en béton armé 15 3.75

5. Enduit en platre 2 0.20
G=5.59
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CHAPITRE III : CALCUL DES ELEMENTS NON STRUCTURAUX
e Garde corps:

2x0.02 0.72

1. Enduit en mortier de ciment
0.10 0.90

G=1.62

2. Briques creuses

> charge d’exploitation : Q = 3.5KN/m?

111.3.2.2 Calcul a PELU
Combinaison des charges :

AL’ELU :
Dalle : qu = (1.35G + 1.5Q) x1= [(1.35x5.59) + 1.5 (3.5)] x1= 12.79KN/ml

Garde de corps : gqu2=1.35x 1,62= 2,19KN
AL’ELS:

Dalle : g = G +Q=[5.59+3.5]x1=9.09KN/ml

Garde de corps : s, = 1.62x1=1.62KN

Le ferraillage a L’ELU :
Le calcul se fait en flexion simple pour une bonde de 1m de largeur, la distance dangereuse est

située au niveau d’encastrement.
e Calcul du moment sollicité:
La section dangereuse étant au niveau de I’encastrement.

2 —
M=BUE gl e Mo 22T 919X 170  mmb M,=22.20 KN.m

M, =-22.20 KN.m, b =100cm , d=17cm

Le signe (-) veut dire que les fibres supérieurs sont tendues.




a) Armatures principales 3em
IZOcm

La section dangereuse se trouve au niveau de I’encastrement 7€M
« 100cm R
H= bgg?bc - 1002()2>;21()7>(;;?<614.2: 0.054
4=0.054< 1,=0.392 = SSA
U =0.054= p =0.972
A=t = 222040 _ 386.06mm? = 3.86cm?
As = 3.86cm?
Armatures principale 4HA12/ml = 4.52cmz?/ml avec un espacement S, =25cm
b) Armatures de répartition
Ar=2t =22 = 1.13cm?
Armatures de répartition 4HA8/ml =2.01cm®  avec un espacement S, =25cm
Vérification a PELU :

a) Condition de non fragilité (Art. 4.2.1 /BAEL 91modifier 99)
La section des armatures longitudinale doit vérifier la condition suivante :
Aadopte’ > Amin

firg 2.1 ,
Anin =0.23 Xbd X — =0.23 X 100 X 17 X —— = 2.05cm

f, 400

As=4.52cm?2 > Anin= 2.05cm2 = condition vérifiée
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b) Contrainte tangentiel (Art \A.5.1.2/ BAEL 91modifier 99) :

Aucune armatures d’effort tranchant n’est nécessaire si : 7, <7

T

V, - (0.15><fc28

y = < tuy=min ; 4AMPa
bxd Yo

Avec :
Vy = quiXL + quz = 12.79x1.70+ 2.19 = 23.93KN

23.93 x 103

= 1000 x 170 O 14MPa

Ty

— ) [0.15><25
Tu=MN| ——

. 4M Pa) = min (2.5 MPa; 4MPa) = 2.5 MPa

7, = 0.14MPa < ;u: 25MPa =mmp Condition Vérifiée (les armatures transversale ne sont

pas nécessaire)

c) Vérification de I’adhérence (Art .A.6.1.3/BAEL91 modifier99)

On doit vérifier que 17, <7

1, =W ft,; = 1.5x2.1 = 3.15MPa (¥, =15 - HA)
Vu H —_ _—
Tg = D Ui=nzd =4x3.14x12= 150.72mm
0.9d» Ui
3
Teo = —22X19 _ _ 1 03MPa

0.9x170X150.72

T, < 7, =mmmp 103MPa<3.15MPa ===mp Condition verifiée (pas de risque d’entrainement

des barres).




{ CHAPITRE III : CALCUL DES ELEMENTS NON STRUCTURAUX

d) espacement des barres :(Art. A.8.2.42/BAEL91 modifier 99)

Armature principale : St< min (3h, 33cm)=33cm>St=25cm— Vérifiée.
Armature de répartition:  St< min (4h, 45cm)=45¢cm>St=25cm — Vérifiée.

e) langueur de scellement : (Art. A.6.1.22 BAEL91)

| =0T Avec: T, = 0.6y, f 5 = 2.84MPa

4z,
Y, =15 ftzg =2.1 MPa
1.2x400
S = aoer = 42.55cm. —— 5 lg =45cm

Les regles de BAEL (Art A.6.1.253/BAEL 91 modifi¢ 99) admettent que I’ancrage d’une barre
rectiligne terminée par un crochet normal est assuré lorsque la longueur de la portée mesurée
hors crochet est au moins égale 0.4ls pour les aciers HA

L, =0.4Ls = 0.4x45= 18cm

Soit L,=18cm

f) Influence de I’effort tranchant aux voisinages des appuis (Art.4.2.1/BAEL91)

170x1000
1.15

V,=0.4 f.25.0.9 4> =0.4 x25x0.9 =1330.43KN

S

V,;=23.93 KN <1330.43KN

g) Influence de I’effort tranchant aux appuis (armature principal)

A, > ~2avec V,=23.93KN
f /y

Vv 23.93%X10
A = 4.52cm? > f—u =00 —
e /
Jy 1.15

S

= 0.68cm?




Vérification a ’ELS :

e Calcul du moment sollicité:

La section dangereuse étant au niveau de 1’encastrement.

2

1.1
Ms= qsz + qSZ.I
M. M —1.62 x 1.70 =15.88KN.m =——=> M.=15.88 KN.m

e Les contraintes dans le béton et ’acier:

> La contrainte dans P’acier:

On doit vérifier que 05 < 05

Oy < Txr=min{>f.; 110,/fz6}={>400;110v1 6 X 2.1} = 201.63MPa

M S
Ost = ———
ﬂl X d X As
100xA 100x4.52
= = =0.268
bxd 100x17

p1=0.268 = B;=0.918 = k= 45.98

15.88x103
0.918X17x4.52

st = = 225.15MP2 gm0t = 225. 15MPa > 65;=201.63MPa

Condition non veérifiée mmmd le calcul des armatures a ’ELS est obligatoire.

Détermination d’armature a ’E.L.S :

H= bdl.\;lcss_st - 10001><5;'37?)>2<>1<2T)1.63= 0.002
4=0.002< 2,=0.392 = SSA

4 =0.002= p =0.999

Ag = = 18800 _ 6302

T Bdost  0.999x170%201.63%x102
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As = 4.63cm?2

On adopte : 5HA12=5.65cm? =m==d> Si=20cm

Donc Ar:% - % = 1.42cm?

On adopte : 4HA8=2.01cm? =m=mp S=25cm

> Contrainte dans le béton : On doit vérifier que : o,, < G

o,. <o, =06f,,, =15MPa.

max

Gbc:i_slt avec oq = —=__ =225 15MPa

B, .d.Ast

_ost _22515 _, agning

Tk, 4598

Ghc

onr.=4.89MPa < o =15MPa ====p condition vérifiée

> Etat limite de déformation (Art.6.8.424/BAEL91)
Vérification de la fleche  (BAEL91/B.6.5.1) :

» Calcul de la fleche :

Mgl? _
S f:

On va vérifier la formule suivante : f ,= < —
10 Ey Igy 250

Avec : | : inertie fictive de la section pour des charges de longue durée.

E, : module de déformation déféré. E, =10818.865MPa

hZ2 202
S bX7+15At d 100XT+15X5.65X17

Yi= BL;( T bh+15A;  100x20+15x5.65 =10.28cm
Y;=10.28cm
Y,=h-Y; —— Y,=20-10.28 =9.72cm

b
lo= S X (v3 +y3) +15 X A (y2-C)°
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lo= % x (10.283 +9.723) +15 x 5.65 (9.72-2)% = 71874.43cm*
lo= 71874.43cm’
E, = 370003/f.,s =10818.86 Mpa f.,g=25Mpa

A _ 565

P=Pxd — Toox17 =0.0033

Calcul des coefficients A et p

_0.02X fizg 0.02x 2.1

A= - =254
3 by 3 X100 .
p(2+322) 00033 (2+557)
g 175fs _ 1.75x2.1 026

AXPXOgtifiyg  4X0.0033x222.15+2.1

1.1x1 1.1x71874.43
If,=—2 = =47616.16cm*
1+p A 1+0.26x2.54
Mgl? 15.88x1702x103 =_ 170
= = =0.22cm < f=—=0.68 cm
4E,1 4(10818.86) xX(47616.16) 250

m==P | a fleche est vérifiée

Conclusion : le balcon sera ferraillé comme suite :
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5HA12/ml (S= 20c71) 4HA8/ml (Si= 25cm)
7 !
[u ) ‘( a
h o o o —
1.70m

5HA12/ml (St = 20cm)

4HA8/mI (St=25cm)

Coupe A-A

Figure 2 : Ferraillage du balcon.




I11.4 Etude de la salle machine
111.4.1 Introduction :

Notre immeuble est constitué d’une cage d’ascenseur munie d’une dalle pleine de dimension

(3.20x5.60) m? repose sur quatre cotés, pouvant charger 8 personnes de 6,3KN, la charge totale
que transmet le systeme de levage avec la cabine chargé est de 9 tonnes, et de vitesse
d’entrainement V=1m/s.

111.4.2 Dimensionnement :

e Epaisseur de la dalle :

hy > i —320—1066

t=30" 30 0
L’épaisseur minimale pour une dalle pleine est de 12cm selon le RPA ;
Soith; = 20cm.

La dalle repose sur quatre appuis, elle est soumise a une charge localisée. Le calcul se fait a I’aide
des abaques de PIGEAUD qui permettent d’évaluer les moments dans les deux sens en plagant la

charge concentrée au milieu du panneau.

e Calcul du panneau a PELU
= Calcul des efforts
Le calcul des efforts se fera avec la méthode exposée au BAEL 91.
- Principe de la méthode :
Soit (Lx) et (Ly) les distances mesurées entre nceuds d’appuis et (q) la charge uniformément

répartie par unité de longueur. On suppose que le panneau est simplement appuyé.

0,8m
| Uo
; —l ~———————
£ | V,
e I 0
S U I G L
e)]
3 T le
! . .
1Uo o ,545 150"
3.20m

Fig. 111.5.1 : Diffusion de charges dans le feuillet moyen




—x 320 gs71
P=L, 7560

0.4 < p < 1 = le paneau de dalle travaille dans les deux sens

U=U0+2(ee+E
Ona: z
V=Vo+2(ee+-)

Avec :

h,=20cm (Epaisseur de la dalle)

e=5cm (revétement de la dalle)

¢ = 1 (revetement du beton)

UO = Vo = 80

U=80+2(1x5+2)=110cm

D’ou: 20
v =80+2(1x5+2) =110cm

Les cotés UO et VO sont supposés paralléles respectivement a Ix et ly

= Détermination des sollicitations :

A
v

Lx
al’ELU :
Pu=1,35P =1,35x90 =121, 5 KN (charge concentrée du systeme de levage)
qu =1,35G + 1,5Q =1,35(25 x0,20) + 1,5 x 1= 8.25 KN/ ml (charge uniformément repartie)
aL’ELS :
Ps=P =90 KN
gs=G+Q=5+1=6KN
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» Calcul des moments
Les moments Mx et MY dus au systéme de levage :
Mx1=(M1+vM2)PuetMyl=(M2+vM1)Pu

p=0.571
U

L | — {M2=0.090
Y _0.2

\ L

Mx1 = (M1 + vM2) Pu = 0.172x121.5 = 20,89 KN.m
Myl = (M2 + vM1) Pu = 0,042x121.5 = 10.935 KN.m
Coefficient de Poisson:

{ v=0alELU
v=0.2alELS

Moments dus au poids propre de la dalle pleine M, et My, :
Uy etpy,: Coefficients donnés en fonction de p et du coefficient de Poisson v

1y = 0.0852
u, = 0.266

p=0.57,v=0—>{
On aura les valeurs suivantes :

My, = p,qy L% = 0.0852 x 8.25 X (3.20)2 = 7.19 KN.m

My, = pyMy, = 0.266 X 7.19 = 1.92 KN.m

Superposition des moments agissant au centre du panneau :

M,; = M,y + M,, = 20.89 + 7.19 = 28.08 KN.m

My, = My, + My, = 10.935 + 1.92 = 12.855 KN.m

Correction des moments :

A fin de tenir compte de semi encastrement de la dalle au niveau des voiles, les moments calculés

seront munies en leur effectuant le coefficient 0,85 en travée et 0,3 aux appuis.




111.4.3 Ferraillage :

Il se fera a L’ELU pour une bande de 1m de largeur :

0,5Mx

Ly ilm 0.75My

N > 0,5Mx
0,5Mx Lx 0,5Mx
0,75Mx
Sens x-x :
» Aux appuis :
M,, = 0.5M,, = 0.5 x 28.08 = 14,04 KN.m
Mgy 14,04x10°

= 0.0305 < 0.392 = La section est simplement armée.

B = oxaxrp, ~ 1000x1802x14.2

u = 0.0305 - B = 0.984
M,, 14,04 x 103

Asa = oo = D9BA x 18 x 348~ 227 M
Soit : 4HA10=3,14 cm?
» Entravée:
M., = 0.75M,, = 0.75 x 28.08 = 21,06 KN.m
Mpy _ 21,06x10°

U= = = 0.046 < 0.392 = La section est simplement armée.
bxd?xfp,  1000x1802x14.2

1= 0.046 > f = 0.976

A My 21,06 x10°
St Bxdxo, 0976 x 18 x 348

Soit : 4HA12=4.52 cm?

= 3.44 cm?
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Sensy-y :
» Aux appuis :
Mgy, = 0.5M,, = 0.5 X 28.08 = 14,04 KN.m

_ Mgy  14,04x10°
B = oxa®xfp,  1000x1802x14.2

1 =0018 > g = 0.984

Mg, 14,04 x10°
 Bxdxog 0984 x 18 x 348

Soit : 4HA10=3,14 cm?
> En travée :
M, = 0.85M,, = 0.75 X 12.885 = 9,66 KN.m

= 0.0305 < 0.392 = La section est simplement armée.

Asq = 2,27 cm?

Mgy 9,66x10°
H bxd?xfp,  1000x1802x14.2

1 =0.020 > 8 =0.990

My 9,66 x10°
" Bxdxog 0990 x 18 x 348

= 0.02 < 0.392= La section est simplement armée.

Ag = 1.55 cm?

Soit : 4HA10=3,14 cm?

v Résumé des résultats

y
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111.4.4 Vérification a PELU :
a) Condition de non fragilité : (Art : B.7.4/BAEL91) :

(3-p)
2

Avin = Po XD xhy x

Avec p, : taux d’armatures dans chaque direction ( p, =0,0008).

L, 3.20
p= L =560" 0.571
a- Sens x-x :
» En appuis :
Apin = 0.0008 x 100 x 20 X (3_2—571) = 1.94 cm?
A=3,14cm*> A,y = 1.94cm? = condition verifiée
> Entravée:
Apmin = 0.0008 X 100 x 20 X (3_2—571) = 1.94 cm?
A,=3,14cm*> A,;, = 1.94cm? = condition verifiée
bbSens y-y :
» En appuis :
Apin = 0.0008 X 100 X 20 X (3_2—'571) = 1.94 cm?
A=3,14cm*> Ay = 1.95cm? = condition verifiée
» Entravée :
Apin = 0.0008 X 100 x 20 X (3_2—'571) = 1.94 cm?

A=4.52cm*> A, = 1.94cm? = condition verifiée
lz)} Diameétre minimal des barres : (art A-8.2.42 BAEL91) :
L’écartement des armatures d’'une méme nappe soumise a un chargement concentré doit étre
égal ala:
Direction la plus sollicitée : St < min(2h;25cm)

Direction perpendiculaire : St < min(3h;33cm)
Armatures supérieures : St = 25cm < min(2h;25¢m) = 25cm.

Armatures inférieures : St = (20 ; 25)cm < min(3h;33cm) = 33cm.




c¢) Vérification au poingonnement :

La condition de non poingconnement est vérifiée si :
0.045 X p. X h X fo2g
Vb
Avec : qu: charge de calcul a ’ELU

qQu =

U, - Périmétre du contour

h : Epaisseur de la dalle
g, =2 +V)=2(110 + 1.10) = 4.4m

0.045 X g X h X f.8

14

0.045%4.4X0.20x25%103
1.5

d) Vérification de la contrainte tangentielle :

qu =

gy = 121.5KN < = 660 KN — Condition vérifiée

Les efforts tranchants sont maximums au voisinage de la charge ; etona U =V
Donc :
Au milieude Uona:

P
VU=
- (2U +V)
90

Vu=———— =2727KN Aumilieude Vona:
2x110+110

Vu :i

3U
u= 90 =27,27KN

3x110
Vu

Tu =
bxd

_27,27x10°

7, =2020%22 _015Mpa
1000x180

7, = min{% ;5Mpa} = 7, =min{0,13f_,,;5Mpa} = 3,25Mpa

7, =0,15Mpa < 7, = 3,25Mpa = (condition verifiée)
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111.4.5 Vérification a L’ELS :
(v=0,2)
v" Evaluation des moments My et My dus au systéeme de levage :

M, =P(M,+v-M,)

M, =P(M,+v-M,)
D’ou M;=0.172 et M»=0.090 (Table de PIGEAUD)
P=90 KN
M,1=90(0.172+0.2x0.090) =17.1KN.m
My1=90(0.090+0.2x0.172) =11.196KN.m

v’ Calcul des moments dus au poids propre de la dalle M,,et M , :
szznu'quSXIJzC
Myz = Uy X My,
Uy etpy,: Coefficients donnés en fonction de p et du coefficient de Poisson v

w, = 0.0897
u, = 0.442

p=0.57,v=0.2 —>{
On aura les valeurs suivantes :
M., = pueqsl% = 0.0897 X 5 x (3.20)2 = 4.59 KN.m
My, = uyMy, = 0.442 X 4.59 = 2.02 KN.m
v’ Superposition des moments agissant au centre du panneau :
My = My, + My, = 17.1 4 4.59 = 21.69 KN.m
My = My, + My, = 11.196 + 2.02 = 13.216 KN.m
» Sens x-X:
e Aux appuis :
M;=0.5 M,;=0.5x21.69=10,845KN.m
e Entravée:
M=0.75 M4=0.75x21.69=16,26 KN.m
> Sensy-y:
e Auxappuis:
M, =0.5 My=0.5x13.216=6,608KN.m
e Entravée:

M, =0.5 My=0.75x13,216=9,912 KN.m




v" Vérification des contraintes dans le béton :

Il faut vérifier :
Ope < Ope ; AVEC: 0pc = 15 Mpa
Il est admis de ne pas proceder a la vérification des contraintes de compression lorsque :
1- La section est rectangulaire (condition vérifiée)

2- Lanuance d’acier est de FeE400 (condition vérifiée)

-1 My
3- a<lpfom. gy y =

2 100 Mg
» Sens X-X:
e Aux Appuis :
M, 14,04
V=W, T Togas - Y

» = 0.0305 - a = 0.01489

fe2s 1 29-1

— = + — = 0.395 > 0.01489 = Condition vérifiée
2 100 2

e Entravée:

p, = 0.046 > a = 0.1689

1Ly Jes 05971 4 25 _ ) 045 > 0.01689 = Condition vérifiée
2 100 100

> SensY-Y:
e Aux Appuis :
M, 14,04
YT M, ~ 10,845
ty, = 0.018 » a = 0.0227

'Y—l fC28 _ 129 1

=1,29

. =t E = 0.395 > 0.0227 = Condition vérifiée
e Entravée :
M, 9,66
V=W, T 901z~ 07

Uy = 0.018 » a = 0.0227

11y Jes 09771 25 _ (935 50,0227 = Condition vérifiée
2 100 100




Conclusion :

Les trois conditions précédentes sont toutes satisfaites, donc on peut se dispenser a la
veérification de la contrainte de compression de béton.

eEtat limite d’ouverture des fissures (BAEL99 Artc4-5-32) :
La fissuration est peu préjudiciable, donc aucune vérification n’est nécessaire.

e\érification de la fleche :

On peut se dispenser de verifier la fleche si les conditions suivantes sont Vérifiées :

h M
1) -~ 2 tx
Ly — 20M,

.2
2) —de—e

A
b
Avec :

H : hauteur de la dalle

M., : Moment en travée de la dalle continue dans la direction L,

M, : Moment isostatique dans la direction de x-x pour une bande de largeur égale a 1m

A, : Section d’armature par une bande de largeur égale a Im

d : La hauteur utile de la bande

b : La largeur de la bande égale a 1m

h _ 20 _ My 075Myy 21,06 - L s
1) L =30 0,0625 > oM, — 20, — 20x28.08 0.0375 Condition vérifié
A_ 31" 90017 <X =0005 > Condition vérifié
bd ~ 100x18 ' ~fe

111.4.6 Plan de ferraillage de la dalle pleine salle machine :

- AHAL2/mI (.= 25¢m) | AHAL0/mI(S, 25cm) |

5 ¥ ) 3 D e : 8 |

o T T 4 5 ¥ ¥ ¥ 3
4HA10/ml (S;= 25cm) 4HA10/ml (S;= 25cm)

Sens X-X Sens y-y
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111.5 Etude de la poutre de chainage
111.5.1 Introduction :

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

cloisons extérieures et pour le ferraillage on prend le cas le plus défavorable dans les deux

sens (transversale, longitudinal).
111.5.2 Prédimensionnement :
Les dimensions de la poutre sont données par les formules suivantes :

e La hauteur h;:

L<htsi

Avec : L :la portée libre maximal entre nus d’appuis dans le sens considéré.
e Lalargeurb:

0,4 ht<b <0,7ht

Sachant que L =390cm

L _390 L 39 _
15 15 “°MeI9 T 10 7M™

Ce qui donne 26<hi<39 ———> On prend hi=30cm
La largeur b sera:

0, 4 h=12cm

0, 7 hy=21cm on prend b =20cm.

e Vérification aux exigences du RPA (Art 7.4.1).

30
b =20cm>20cm v
ht=30cm >30cm ; Conditions vérifies 20
h, 30
—L="—"=15<4 Fig. 111.4.1 Dimensions de la poutre
b 20 chainage
Remarque :

On remarque bien que les conditions imposees par le RPA99 (modifie2003) sont toutes

vérifiées, donc la section adoptee est :

Poutre chainage : (20x 30) cm?
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111.5.3 Evaluation des charges et surcharges :

% Les charges permanentes :

0,2x03x25=15

5,54 x (0, 65/2) =1,8005
2.36 X (3.06-0.30)=6.5136
G=9.81KN/ml

®,

% Lasurcharge d’exploitation :

Q=1,5x (0,65/2) =0,487KN/ml.
v' Combinaisons de charges :
e ELU:q=13G+1,50=1,35x9.81+1,5x0, 487=13.96KN/ml.
e ELS:gs= G+ Q=9.81+0,487=10.29KN/ml.
111.5.4 Etude de la poutre a P’ELU :
On considere la poutre comme étant simplement appuyée.
a) Calcul des efforts :

e Calcul des moments :

2 2
M= 5 = 222222 =26 54KN.m

afin de tenir compte des semi-encastrements aux appuis, on affectera les moments par des
coefficients tel que :
En travée :
M; =0, 85 x26.54 - 22.56 KN.m
Aux appuis :
M, = -0, 30 x26.54 --7.96KN.m

e Calcul des réactions d’appuis:

Ra=Rs =g, 7 = 13.96 X == = 27.22KN

T=27.22KN

E




M(KN.m)

7.96

3.90

v

A/

N

'}
>

22.56

Fig. 111.4.2 : Diagramme des efforts internes a L’ELU.




b) Calcul des armatures longitudinales :

e Entravée:
M,
=T 7
b xd? X fp.
22.56 x 103

U =0.102

T 20 x 282 x 14.2
111.5.4.1 £2=0.102< ,=0.392 =>section simplement armée (SSA)

A partir des abaques, on tire la valeur de B correspondante
111.5.4.2 pn=0.102=p = 0,946
M,
A =——7——
T BxdXog

4 22.56 x 103
£ 7 0.946 x 28 x 348

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

= 2.45cm?

e Aux appuis:

__ M.
b X d? X fp.

796 x10°

20 x 282 x 14.2

11.543  1£=0.036< u; =0,392 =>section simplement armée (SSA)

U

u = 0.036

111.5.4.4 1= 0,024 B =0,982
——>
M,
Ap=—"2—
B XdXog

4, = 7.96 x 103
0.982 x 28 x 348
Choix des armatures : on prendra 3HA10 = 2,36cm?
111.5.5 Vérification a PELU: (BAEL 91 modifiées 99)
v/ Condition de non fragilité :(Art A.4.2.1, BAEL91) :

Ay = 0,23 128 g = 023x 20 x 27.5x 2% = 0,66cm?
f 400

e

= 0.84cm?

ft28
fe

2.1
- =0.23x20%x 28 x — = 0. 2
Amin = 0.23 X 20 X 28 X 7 = 0.676cm

Apin = 023728 pd

Apin = 0.676cm?




Apin = 0.676cm? < (4, = 3.39cm?; A, = 2.36cm?) ==mmp (Condition vérifiée)

v Vérification aux cisaillements (Art A.5.1, 1) :
Il faut verifier que T, <E

T, 27.20

_ _ _ 2
~bd_ 020x28 185 7ZKN/m

Ty

7, = min{% ft28,4MPa} =min{2,5;4MPA} = 2, 5MPA (Pour la fissuration préjudiciable)

b
7, = 0.485MPa < T,, = 2. 5MPa—=>Pas de risque de cisaillement.
v" Influence de I’effort tranchant au voisinage des appuis (Art A.5.1, 313):
1) dans le béton : (BAEL modifié 99 Art A.5.1.313) :

TuS0.4><b><0.9><df;£
b

T, =27.20KN < 0.4 x20 % 0.9 X zsi—'g = 336KN === (Condition vérifiée)

2) Sur les aciers :( BAEL91 modifié 99 Art A.5.1, 321) :

Aq = 2.360m* 2 == (T + 5 0)=750 (2720 + 50

)=-0.003m?=-26.87cm?

A, = 2.36cm? > —26.87cm? ==mp  (condition vérifiée)

On constate que I’effort tranchant T;, n’a pas d’influence sur les armatures inférieures.

v' Vérification a I’entrainement des barres (BAEL modifié 99 Art A.6.1, 3) :
On doit Vérifiée : Ty, < Tge
— Tu
Tse = W
Too =W, .fg =1.5%2.1=3.15MPa

Z Uy=nmn@®=3x%x314x12=11304cm

27.20%x103

Tge = 9%280x113.02 = 0.95MPa < Tee = 3. 15MPa ====p condition vérifiée

v Calcul des ancrages des barres (BAEL 91modifié 99 Art A.6.1, 21)
7, =06W2f, =06x152x21=2835MPa

—fe'(b—400><12—42328 =42.33
ST 4T, 4x283  ooecmmEasssan
Soit ;: L&=45cm




Les armatures doivent comporter des crochets, vu que la longueur de scellement est

importante, la longueur d’ancrage mesurée hors crochets :
L.=0.4x42.33=16.93cm
Soit: L.=15cm
v Calcul des armatures transversales (BAEL 91 modifié 99 Art A.7.2, 2) :

(h, b
b, Smln{£,ﬁ,¢l}

@, < min {% = 08572 =2 1.2} = 0.857cm

Soit - 4, =8mm < 8,57mm.
On prend un cadre et un étrier en HA8 ; 4HA8=2.01cm?
Selon le (BAEL91 modifié 99Art A.5.1, 21) L’espacement des plans successifs des armatures
transversales doit satisfaire la condition suivante :
St< min(0.9d; 40cm) = min(0.9x28; 40cm) = min(25.2cm; 40cm) = 25.2cm
Soit : Si=20cm

La section d’armatures transversales doit vérifier la condition suivante :

Apxfe _ 2.01x400
bxS; 20%20

v Exigence du RPA version 2003 (Art7.5.2.2) :

= 2.01MPa > 0.40MPad&——> condition Vérifiée.

e En zone nodale (appuis) :
4

S, < min(%,12¢t) =min(7,5 ;12) Si< min (h; 12(2)1) = min(7.5cm; 14.4cm)

Soit Si=7cm en zone nodale

e En zone courante (travée) :
st< h =15cm
2
Soit Si=15cm en zone courante.
+* Quantité d’armatures transversales minimales (Art-7.5.2.2) :
A>Anin=0.003xSixb

Amin= 0,003 x 20 x 20=1.2cm?
A=2,01cm?>Anin=1.2cm?* — (condition verifiee)




CHAPITRE III : CALCUL DES ELEMENTS NON STRUCTURAUX

111.5.6 Vérification a PELS :
0s=10.29KN/m
a) Calcul des efforts :

e Réaction aux appuis :

Ra=Re= g X 2 =10.29 X 2= = 20.06KN

Ts=20.06KN

e Les moments:

12 902
Mo = qs X = 1029 X

= 19.56KN.m

En tenant compte de semi encastrement :
- Auxappuis:
M, =-0,3x19.56=-5.86KN.m

- En travée:

M; =0,85x19.56= 16.63KN.m
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Schéma statique du diagramme des efforts a ’ELS :

10.29KN

< 3.90 R
T(KN)
A
20.06
20.06
M(KN,m)
5.86 5.86

\:\‘ P

'}
»

16.63

Fig. 111.4.2 : Diagramme des efforts internes a L’ELS

b) vérification de la résistance du béton a la compression :(BAEL 91 modifiées 99 Art

A45 2)

On doit avoir o, < oy,

c,. =Ko, ; 0y, =0,6 f_,, =0,6x 25 = 15 MPa.




- Aux appuis :

Ma =-5.86KN.m et Aa=2,36 cm?2

_ 100xA, _ 100x2.36

PL="%a ~ zoxzs =0.429

p1=0429 = B;=0,900 = k;=35.00

Msq 5.86x103

Ost = B xdxA, _ 0.900x28x2.36 98.53MPa
_ost _ 9853 _
Opc = o a5 =2.81MPa

ope =2.81MPa < o =15MPa = coNdition vérifiée.

- Entravée :

M; = 16.63KN.m

_ 100xAg; _ 100x3.39
bxd 20x28

=0.606

P1

p1=0.606 = B;=0.885 = k;=28.48

Mg  16.63x103

Ost = B XdxA;  0.885x28x339 197.96MPa
t _197.93
Obe = — = =6.95MPa
k,  28.48

GOpe =6.95MPa < ope =156MPa =mmd> condition vérifiée.

o, = 0,6 fzs =0,6x 25 = 15 MPa.

L’état limite de compression du béton aux appuis et en travées est vérifié donc les

armatures adoptées a I’ELU sont suffisantes.
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c) Etat limite d’ouverture des fissurations [BAEL91 modifiée 99/Art A.4.5, 3] :

La fissuration est préjudiciable
— . 2
= min{ 3 f.;110./1f ,; }=201,63MPa

Avec 7 c’est le coefficient de fissuration qui vaut 1,6 pour les aciers en HA

0,,=197.96MPa< 7,; = 201.63MPa ====p- Condition verifiée.

b) Vérification de la fleche : [BAEL.99/Art B.6.5, 2] :
On peut dispenser de calcul de la fleche si les conditions suivantes sont

vérifiées
h_ 1
—_>
| 16
h_ M,
—>
| 10M,
A 42
bxd  f,
h 1 h 30 1 .- Y
1) —>—avec:-=-—=0.076 2 —= 0,062 ———> condition Vvérifiee
L 16 L 390 16
2) B avec: 22 =0.076<x —=%_ = 0.085 —> condition non Vérifiée
L 10M, 390 10%X19.56

A 4,2 . 336 _ 42 _ -
3) od < - avec: -—— = 0.006 < 200 = 0.0105 ——> condition vérifiée

Vu que la deuxiéme condition n’est pas vérifiée on doit procéder au calcul de la fleche :

Calcul de la fleche

On va vérifier la formule suivante :f< f

~ L _3% _ -
fsf—%—SOO—OJSCm ——> f=0.78cm

5 maxl4- —
f=2xt —<f
384 Eyl

Y1

Avec : [= moment d’inertie totale de la section homogene. Y

1= 2x (¥} +y3) +15 X A, (y,-0)’ ) b=20cm

4
v

d=2

c=2
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2 2
S, bxh?+15At d 20x2-+15x3.39x28
Y, =2= = =16.01cm
By  bh+154, 20x30+15x3.39

Y,=30-16.01 =13.99cm——> Y, =13.99cm

E ? X (16.013 +13.993) +15 x 3.39x (13.99-2)* = 52922.26 cm*
52922.26cm*

E, = 37000 3/f.,s =10818.86 MPa _ f.26=25MPa

5 10.29x(3.90)*x10°
f= =2 x (3.90) =0.054cm
384~ 10818.86x52922.26

f=0.054cm< f=0.78 cm ) La fléche est vérifiée.
|
/iHAlQ 1 cadres et dtriers g8
X ___/
i
| . ||
\_3_ i
HA12 ' A
% < 3.55m N
5| 7X6 | 15x8 15x8 7x6 | 5
3HA10
_ ] |
#8 (1 Cadre + 1 étrier)
5
o
o
1 3HA12

20 cm

Fig.111.4.3 ferraillage de poutre de chainage




111.6 Calcul des escaliers

111.6.1

Introduction :

Un escalier est un ouvrage constitu¢ d’un ensemble de marches échelonné, permet le passage

d’un niveau a un autre.
Notre batiment comporte un seul type d’escalier (a deux volées avec un palier intermédiaire) en

BA, co

ulé sur place.

Palier intermédiaire

A
A

Marche

Contre_marche >

Emmarchemevn\A

hx

L

A A
v

Figure 1 : Coupe verticale de I’escalier
La marche est la surface piane sur 1aquelie se pose Ie piea.

La contre marche est la partie verticale entre deux marches consecutives. Sa hauteur h est
la différence de niveau entre deux marches successives. Elle varie généralement entre 14
et 18 cm.

Le giron g est la distance en plan séparant deux contre marches successives.

La volée est la partie de 1’escalier comprise entre deux paliers, sa longueur projetée est
L1.

La paillasse d’épaisseur ep, est la dalle en béton armé incorporant les marches et contre
marches.

L’emmarchement E représente la largeur de la marche.

Le palier de langueur L2, est I’élément intermédiaire entre deux volées.

La montée H représente la différence de niveau entre deux paliers consécutifs.

111.6.2 Pré dimensionnement de I’escalier :
Les escaliers seront pré dimensionnés a 1’aide de la formule de BLONDEL en tenant compte des

dimensions données sur le plan.

Avec :

0.59m <2h +g <0,66m

h : hauteur de la contre marche, avec : 14cm <h < 18cm.
g : largeur de la marche, avec : 28 cm < g < 30cm.

On adopte : h=17cm.

111.6.2.1 Le nombre de contremarches (n) est donné par :

Alo

n=H/h.

e Pour I’étage courant H = 3.06m.
rs: n=H/Mh=3.06/0.17 = 18.




Comme 1’étage courant comporte deux paillasses identiques,
Onaura:

n = 9 contres marches pour la premiere volée

n =9 contres marches pour la deuxieme volée

Le nombre de marches est pris égaleam =n-1=9 -1 = 8 marches.

e Calcul du giron:

> Le giron « g » est donné par la formule suivante
Ona: L1=24m, —» ¢=24/8=03m ___ g=30cm.

» Veérification de la relation de BLONDEL

= L1/m

2h+g=(2x17) + 30 = 64cm _, 59 <64 <66 cm—, Condition Vérifiee.

Le schéma statique d’escalier :
e Etage courant:

=150

La paillasse:

o : . . L
L’épaisseur de la paillasse est donnée par la formule suivante 30 6 =
L : longueur réelle du palier et de la paillasse L=L +L,

20

on: L=
i 153 cosa .
tana—L—l—ﬁ—O,566 -OL—3O
Donc: L =—=22 =310.34cm
cos 30

D’ou L = 1.50+310.34+120=580.34cm
L’épaisseur de la paillasse est :582'34 <ep < 58034
On prend : ep=25cm

A

111.6.3 Détermination des charges et des surcharges :

H=153

=) 19.34cm < e, <29.017cm

Le dimensionnement des marches étant tres faible par rapport a la porté de la paillasse, on
pourrait admettre que leur poids est uniformément répartie sur la palliasse. Le calcul s’effectuera
pour une bande de Im d’emmarchement et une bande de Im de projection horizontale de la

volée.
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» Charges permanentes :

1. Lavolée:

25xe, 25x025
cosa  cos31.26

25x0.17

7.31

= 2.125

(20x0.02+22x0.02+18x0.02+18x0.02)=
1.56

0,2
G =11.195

Tableau 1 : Charge totale du la volée.
2. Lepalier:
25x0, 25=6.25

1,56
G=7.81

Tableau 2 : Charge totale du palier.

3. Les charges concentrées (mur extérieur).Une charge concentrée (verticale) sur I’extrémité
du palier due a la charge du mur extérieur (P).

P =(3.06-0,25) x 2.36 X Im = 6.63KN/ml.
» Surcharge d’exploitation :
La surcharge d’exploitation des escaliers donnée par le DTR B.C.2.2 est : Q = 2.5 KN/m
4. Combinaisons de charge et surcharge:
ELU :1,35G+1,5Q

e Lapaillasse: O =(1.35x11.195 + 1.5 x 2.5)=18.86 KN/ml

E




e e palier: Oou=(1.35x 7.81 +1.5 x 2.5)=14.29KN/ml
e lacharge concentré : g3, =1,35%6.82=9.21Kml

ELS: G+Q

e Lapaillasse: O1s= (11.195+2.5) x 1=13.69KN/ml
e e palier: Qos= (7.81+2.5) x 1=10.31KN/ml
e le murintérieur: Qzs= 6.82KN/ml

5. Calcul des efforts internes a PELU :

Pour déterminer les efforts tranchants et les moments fléchissant on calcul d’abord les réactions
d’appuis avec les formules de la R.D.M

14.29KN/ml 18.86KN/ml 14.29KN/ml 9.21KN/ml
|

ﬁ/ / f/

150 240 155

<& » & » & »
> < > <

Rs

Figure 2 : diagramme des efforts a ’ELU.

» Les réactions d’appuis :
YFly=0 c——>RA +RB =(18.86x2.4) + (14.29x1.55)+(14.29x1.50)+ 9.21 =98.05KN

YM/B =0 —> Ra X 5.45 (14.29x15) x4.7] - [(18.86x2.4) x2.75]-
[(14.29x1.55) x 0.775] =0

——> Ra =44.47KN

YM/A=0 —=> -Rgx 5.45+9.21 x 5.45+[ (14.29x1.55) x4.675] + [(18.86x2.4) x2.70]+
[(14.29x1.50) x 0.75] =0

——> Rg =53.58KN

Calcul des efforts tranchants et moments fléchissant:

> 1%trongon: 0 < X <1.50 14.29KN/ml M
] |
Efforts tranchants : [
SFly=0 —=T=-14.29x+44.47
\ 4 JV v VL v v Y >
X=0m —> T(0)=44.47 KN N
X T
444TKN [«

X=15m ==>T (1.5)=23.03KN | lv
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Moments fléchissant :
> M/i=0=>M = -7.145x% +44.47 x

X=0m —> M(0)=0KN
X=1.5m —>M(1.5)=50.62KN.m

Momentsmax :T(x):dn;(x)

Mmax =>T=0=>x=3.11m

Mmax =M (3.17) =69.19 KN.m
e Calcul des efforts tranchants et moments fléchissant:

> 2°™ trongon 1.5< X <3.9m 14.29KN/ml

Efforts tranchants : ]

18.86 KN/ml

X Fly=0=>T =44.47- (14.29x1.5)-[18.86(X-1.5)] (
=51.32-18.86X \ 4 v

A

X=15m=—> T (1.5)=23.03KN 4
1.5

v

X=39m —=T (3.9)=-22.23KN Ra =| 44.47KN

» Moments fléchissant :
SM/i=0=>M= [-14.29x1.5(X-1.5/2)]-[18.86(X-1.5)2/2] +44 47X

X=15me—>  M(L.5)=50.62 KN.m
X=39m =—=> M (3.9)=51.60KN.m

dM(x)

Moments max : T(X)= y

Mmax =>T=0=>x=272 m
Mmax = M (2.72) = 64.69 KNm

e Calcul des efforts tranchants et moments fléchissant:
>  3*™trongon 0< X <1.55m T

Efforts tranchants : /

14.2}9KN/m

9.21KN

Fly=0=>T=14.29x — 44.37 M /,,

X=0m —— T(0)=-44.37KN N
X=155m —= T (1.55)=-22.23 KN

A

Moments fléchissant :
T M/i=0=>M = -7.145x>+44.37 X

X=0m —=> M(0)=0KN

X

Rg=53.58KN
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X=155m ==> M (1.55) =51.60KN

Mmax =>T=0=>x=3.10 m

Mmax = M (3.14) = 68.88 KN.m

Remarque

Pour tenir en compte de I’encastrement partiel aux extrémités, on porte une correction a 1’aide
des coefficients réducteur pour le moment My max aux appuis et en travée 0.3et 0.85
respectivement.

« Moment en appuis:

Mu ap = (-0,3) Mu max = (-0,3) x (69.19) = -20.57 KN.m

» Moment en travée:

Mu travée = (0,85) Mu max = (0,85) x (69.19) = 58.80 KN.m

6. Diagramme des efforts tranchants et des moments fléchissant a ’ELU
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14.29KN /ml 18.86KN/mi 14.29KN/ml 9.21KN

58.80

Figure 3 : Diagramme des efforts tranchants et des moments fléchissant a I’ELU
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111.6.3.1 Calcul des armatures a ELU :

Le ferraillage se fera pour une bonde de 1m en flexion simple. Pour cela on utilise les
résultats des efforts tranchants et moments fléchissant définis dans la figure précédente.

> Aux appuis : Mug, =20.57 KN.m

A 4

23 cm
e Armatures principales 2cm
fo, = 0.85f,,, _0.85x25 _14.9MPa
O, 1x1.5
_ Muygpp _ 20.57x103

= 0.028

Ha = bd2fp,  100Xx23214.2

£,-0.054. —  B=0.986

M 20.57x103 2
=P = =2.6cm
B.d.osy  0.986x23x348

On opte pour 4HA12 = 4.52cm? avec S; = 25cm.

e Armatures de répartition

A 4.52
A, =2 = 222 — 1.13cm?.
4 4

On opte pour : 4HA10=3.14cm? avec S; = 25cm.
En travée : Mui, = 58.80 KN.m

e Armatures principales :

_ Myer 58.80x103
H bd?fp.  100%x232Xx14.2

= 0.078

1=0.154 < p, =0.392 —~, SSA

u=0.078—  $=0.959

A = Muer _ 58.80x10°
tr

= = = 7.66cm?
Bdog;  0.959x23x348

On opte pour : 6HA14=9.23cm? avec S; = 16cm

e Armatures de répartition

100cm

h=25cm
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On opte pour : 4HA10= 3.14 cm*avec S; = 25cm.

111.6.3.2 LES Vérifications a PELU
a) Réparation des barres :
e Armatures principales :
St < Min (3h; 33cm) avec h=25cm
St < Min (3h; 33 cm)
Stapp = 25 < 33C =)  condition verifier
Sitr =16 < 33cm

e Armatures de réparation :
St < Min (4h; 45cm) = 45¢cm, avec h = 25cm.
Si=25 < 45cm mmmd>  condition vérifiée.
b) Condition de non fragilité (BAEL 91/ Art A.4.2.1)

En travées :

0.23bdf; 0.23X100X23X%2.1
AZ Amin = f28

= = = 2.78cm2
fo 400

Ay =9.23cm2 > 2.78cm2 m==) condition vérifier

Aux appuis :

0.23bd 0.23X100%x23x%x2.1
A=A, = fizs = 2.78cm?
fe 400

Ay =3.14cm 2 > 2.78cm? m==p condition vérifiée.

C) Vérification a Peffort tranchant (contrainte de cisaillement) (BAEL 91/ Art

A5.22)
7, U omind®2 fc,,;5MPa (BAEL 91/ Art. A5.2.1, 211
bd Vb
4447 x 103 0193MP
w03 %230 ¢

Pour les fissurations non préjudiciables :

Ty = min{E f028;5MPa} = min {3.33 MPa, 5 MPa} = 3.33 MPa
Vb

0.193MPa < 3.33MPa T, < 1, === Condition vérifiée

d) Influence de I’effort tranchant aux appuis

= Influence sur le béton (BAEL 91/ Art5.1.313)

On doit vérifierque: Ty < 0.4b afcﬁ Avec: a=0.9d=20.89cm

Yo
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Ty=44.47 < 0.4><1OO><20.89><12—2><1O'1

u=44.47 KN <1392.9 KN mm==p Condition verifiée
= Influence sur I’acier (BAEL 91/ Art5.1.313)

M
A, > (Tus—wy1S
On doit vérifier que : 0.9d" fe
4.52 > (44.47+2237y 115 10321 30

20.897 400102
As =3.14cm? > 1.3cm? ====p Condition vérifiée
e) Vérification de I’adhérence d’entrainement des barres (Art A6.1.3, BAEL 91).

Il faut vérifier que : 1T, < Ty =y, fi3=1.5x2.1=3.15MPa.

se —

-I-max

y ] - .
Tgy = ——e— avec .Zui .somme des périmetres utiles des barres.
0.9d> u; :

> ui=nn®=6x3.14x14=263.76mm

3
oo = —2X29° 0 814MPa
0.9%230%X263.76
Tse= 0.814MPa < T, =3.15MPa — Condition Vérifiée

Pas de risque d’entrainement des barres longitudinal

f) Ancrage des barres aux appuis

| =8t avec: %, =06y, = 284MPa

P 4T,
Y, =15 ftzg =2.1 MPa
1, = 14x400 _ 49 50em.
4x2.84

Les regles de BAEL91 modifier99 admettant que 1’ancrage d’une barre rectiligne terminé par un
crocher normal est assuré lorsque la longueur de la porté mesuré hors crochet est au moins égale
0.4 Is pour les ACIERS HA.

l.=0.4ls = 0.4x49.29 =19.71cm. soit  L,=20cm
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111.6.4 Calcul des efforts interne a PELS :
Le calcul des réactions se fait avec les lois de RDM.

10.31KN/ml 13.69KN/ml 10.31KN/ml 6.82KN/ml
y \ 4 y y y / y y y y y A y
150 - 240 vl 155
Ra
Rgs

Les réactions d’appuis :

> Flyy'=0 Ra + Re = (10.31x 1.50) + (13.69x 2.4) + (10.31x1.55) + 6.82
Ra+ Rg = 71.12KN

>M/B=0— Rax5.45- (10.31x1.5x4.7)-(13.69x2.4x2.75)-(10.31x1.55x0.775)=0
Ra=32.18 KN
>M/A=0 —»
- R X5.45+6.82X5.45+(10.31x1.55x4.675)+(13.69x2.4x2.7)+(10.31x1.5%0.75)=0
Re = 38.94KN

Calcul des efforts internes (effort tranchant et moment fléchissant) :

» Trongon1:0<x<1.50m

Effort tranchant T : 10.31KN.m M
Z F/y=0 —=>T +10.31x -Ra=0 //
»
T =-10.31x+ 32.18 { N
Yy Vv \4 A\ 4 A\ 4 \ 4 _ »

X=0m —> T(O):32.18KN
{ X=150m ——=> T(1.5) =16.71KN Ra=32.18KN T

Moment fléchissant :

10.31

D F/i=0 —u M+=—=x"-Rax=0
M= - 5.15x2 +32.18x
x=0m ——> M (0) =0KN.m
{le.SOm ——> M (1.5) =36.67KN.m

MUmax :a T=0 ——=> T=-10.31x + 32.18 ——=> X=3.12m
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Ona: M=-515x2+32.18x c——> M(3.12) =50.26KN.m

> 2°™ trongon 1.5< X <3.9m 10.31KN/ml 13.69 KN/mi
Efforts tranchants :
Y Fly=0=>T =32.18- (10.31x1.5)-[13.69(X-1.5)] ‘

T =-13.69X+37.25 — 3y v 7 ¥ >
‘ b 15 R
X=15sme—> T(15)=16.71KN "
< X >

X=3.9m =—=T(3.9)=-16.14 KN Ra ¥ 32.18KN T

» Moments fléchissant :
¥ M/i =0 =>M = [-10.31x1.5(X-1.5/2)]-[13.69(X-1.5)*/2] +32.18X
X=15mM—> M(1.5) =36.67 KN.m
X=39m —> M(3.9) =37.36KN.m
Moments max : T(x):dn;(x)
Mmax =>T=0=>x=272 m
Mmax = M (2.72) = 46.87 KNm

e Calcul des efforts tranchants et moments fléchissant:
> 3*™ trongon 0< X <1.55m
T 10.31KN/m | 6.82KN
Efforts tranchants : . /
Fly=0=>T=10.31x-32.12 M
X=0m —— T(0)=-32.12KN Nepr—Yy—Y v v
X=155m — T (1.55) =- 16.14KN ‘ 5
< X ' g
Rg= 38.94KN

Moments fléchissant :
T M/i=0=>M =-515x’+32.12 x

X=0m => M(0)=0KN
X=155m —=> M (L.55)=37.36KN

Mmax =>T=0=>x=3.11 m
Mmax = M (3.11) = 50.08 KN.m

Remarque
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Afin de tenir compte de semi encastrement aux extrémités, on porte une correction a 1’aide des
coefficients réducteurs pour le moment Mumax au niveau des appuis et en travée.

Aux appuis:
MUgp = (-0.3) MUmax =(-0,3) (50.26)=-15.07KN.m
En travée :

Muga = (0.85) Mumax =0, 85 (50.26) =42.72KN.m

Diagramme des efforts tranchants et des moments fléchissant a ’ELS :
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10.31KN /ryl 13.69KN/ml 10.31KN/ml 6.82KN
] ]

/ |
LWLl ,,'/ AVITTITTT

Y 2.40
RA : '| RB

4 i
T(KN) |
32.18
32.12 16.71
| :

32.12

0 | >
Jd1
36.67 | | ?
M (KN.rg) | @ |

15.07 \ | | r‘15.07
| — >

42.72

Figure 4 : Diagramme des efforts tranchants et des moments fléchissant a I’ELS
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111.6.4.1 Vérificationsa ELS :

a) Vérification des contraintes dans le béton :
Il faut vérifier que : o,, <G,

o,. <o, =0,6f_,, =15MPa.

max

Gbe = =X avec oy = —
7 kg U7 pLdAg
En travée
100XA 100X%9.23
p1= St = =0.408

bxd 100%x23

p1=0.408 = B;=0,901 = k;= 36.02

42.72%x103

ost = ———— = 493.22MPa
0.408x23x9.23
_ost _ 49322 _
Sbe =7~ = J6.02 =13.69MPa

obc=13.69MPa < 6,c =15MP2 e condition vérifiée

Aux appuis :
_ 100xAgt _ 100x4.52 _
PL= "oxa  ~ 1ooxzz 0198

p1=0.198 = B;=0,928= k= 54.44

15.07x103
o= ————— = 156.20MPa
0.928x23x4.52
_ost _ 156.20 _
Obc = ' = aar =2.86MPa

Gpe =2.86MPa < ope =156MPa = condition vérifiée.

Conclusion

Les conditions sont vérifiées, donc les armatures adoptées a I’ELU sont suffisantes.
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{ CHAPITRE III : CALCUL DES ELEMENTS NON STRUCTURAUX

1) Etat limite de déformation (BAEL 91 modifié 99/Art B.6.5,2) :
e Vérification de la fleche :

M3 x I?

- L
-t F-—— 405
10XEVXva_f +

f

On peut admettre qu’il n’est pas nécessaire de procéder au calcul de la fléche si les trois
conditions suivantes sont satisfaites :

( h 1
— 2 —_—
L 16
S
§ izt
L — 10M,
A 42
I\ bod e
Avec :
h : Hauteur totale (25 cm) . L : Portée entre nus d’appuis
M, : Moment max entravée . M, : Moment max de la travée isostatique
A : Section des armatures . b, : Largeur de la nervure

d : Hauteur utile de la section droite

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

h 1 Jh 25 1 - gz
1) T2 avec:-=—-=10045<—-=10,062 ___ condition non verifice

Vu que la premiere condition n’est pas vérifiée on doit procéder au calcul de la fleche :
Calcul de la fleche

On va vérifier la formule suivante

f<f =22405=1045cm ——F =1.045cm

1000
_ MixI? =
f= 10><E,,><If,,S f
M$ = 42.72KN.m
E, = 37000 }/f.,s =10818.86 MPa . f26=25MPa

Avec : [= moment d’inertie totale de la section homogene.

b
1= =x (7 +y3) +15X A; (o)’
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S bxﬁ+15Atd 100x£+15x9.23x23 Y1
Y, =2 =2 = z =11.23cm d=23
Bo bh+15A¢ 100x25+15x9.23 JE. O .
Y
Yo=25-11.23 =13.77cm ——> Y, =13.77cm 2 c=2
100 2 4 a b=100c R
I= = X (11.23% +13.773) +15 x 9.23x (13.77-2)" = 153420.46 cm < >
I= 153420.46 cm*
_0.02Xfpg _0.02X2.1 _
Ay = (2+3b70)p = —voa0 = 0.021 avec p = 0.40
u — 1 _ 1'75ft28 — 1 _ 1.75%2.1 — 0.995
4p0si+fing 4x0.40%x493.22+2.1

1.11 _1.1X153420.46

= = 4
fP T 14A,u 140.021x0.995 165308.38cm

42.72x(545)%x103

f= =0.709cm

10x10818.86x165308.38
f=0.709cm < T=1.045cm —) La fléche est vérifiée.
Remarque :

Le RDC (étage de commerce) comporte une petite volée qui sera ferraillés comme
précédemment, vu que la premiére calculée est plus défavorable.

=—> L’escalier sera ferraillé comme suite :

Aux appuis :  -Armature principale : A, = 4HA12 e=25cm
-Armature secondaire : Ar=4HA10 e=25cm

En travées: -Armature principale : A, =6HA14 e=16cm
-Armature secondaire : Ar=4HA10 e=25cm

111.6.5 Pour le sous-sol (étage commercial)

La hauteur de 1’étage commercial est égale a 4.44 m

Pour la premiére volée : n=255 /17=15

Pour la deuxiéme volée :n=189/17=11.11

On aura :

n = 15 contres marches pour la premiére volée —» le nombre de marches m=n-1=14
n =11 contres marches pour la deuxiéme volée —le nombre de marches m=n-1=10

L1=g x m=30x14=420 cm
L,=155cm
H=h x n=17 x 15=255 cm
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CHAPITRE III : CALCUL DES ELEMENTS NON STRUCTURAUX

La paillasse:
o : . . L L
L’épaisseur de la paillasse est donnée par la formule suivante 30 =6 = 55
L : longueur réelle du palier et de la paillasse L=L +L,

On: L'= &
u Jss cosa .
tana = L_1 =0 - 0,607 -(1—3126
Donc: L = —22_ =491.35¢m
cos 31.26

D’ou L = 491.35+155=646.35cm

L’épaisseur de la paillasse est :64::5 <ep < 6426(')35 mmmdp 21.54cm < e, < 32.31cm

On prend : ep=25cm

111.6.5.1 Détermination des charges et des surcharges :

Le dimensionnement des marches étant tres faible par rapport a la porté de la paillasse, on
pourrait admettre que leur poids est uniformément répartie sur la palliasse. Le calcul s’effectuera
pour une bande de Im d’emmarchement et une bande de 1m de projection horizontale de la
volée.

> Charges permanentes :

3. Lavolée:

25X e, 25x025
cosa  cos31.26
25 x0.17

7.31

= 2.125

(20x0.02+22x0.02+18x0.02+18x0.02)=
1.56

0,2
G =11.195

Tableau 3 : Charge totale du la volée.
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CHAPITRE III : CALCUL DES ELEMENTS NON STRUCTURAUX

4. Le palier:

25%0, 25=6.25
1,56
G=7.81

Tableau 4 : Charge totale du palier.

3. Les charges concentrées (mur extérieur).Une charge concentrée (verticale) sur I’extrémité
du palier due a la charge du mur extérieur (P).

P =(3.06-0,25) x 2.36 X Im = 6.63KN/ml.
» Surcharge d’exploitation :
La surcharge d’exploitation des escaliers donnée par le DTR B.C.2.2 est: Q = 2.5 KN/m
4. Combinaisons de charge et surcharge:
ELU :1,35G+1,5Q

e Lapaillasse: 0w =(1.35x11.195 + 1.5 x 2.5)=18.86KN/ml
e le palier: Oou=(1.35x 7.81 + 1.5 x 2.5)=14.29KN/ml
e lacharge concentré : g su =1,35%6.63= 8.95KN/ml

ELS : G+Q

e Lapaillasse:  Qps=(11.195 + 2.5)=13.69KN/ml
e e palier: Oz2s= (7.81 + 2.5)=10.31KN/ml
e le mur extérieur : (s3s= 6.63KN/ml

5. Calcul des efforts internes a PELU :

Pour déterminer les efforts tranchants et les moments fléchissant on calcul d’abord les réactions
d’appuis avec les formules de la R.D.M

18.86 I'(N/ml 14.29KN/ml 8.95 KN/mi

/

- A 4 \ 4 {V VL A\ 4 A\ 4 \ 4 A\ 4 A 4 \ 4 A4 \ A A 4

Ra 420 155 Rs

»d
Ll |

Figure 5 : diagramme des efforts a ’ELU.

A
A 4
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e Les réactions d’appuis :

YFly=0 c——>RA +RB =18.86x4.2+14.29x1.55 +8.95 =76.36KN
RA + RB =110.31 KN

YMJ/A=0 —=> RgX5.75 - (14.29x1.55) x4.975] - [(18.86x4.2) x2.1]-8.95x5.75 =0
——> Rg =57.04KN

YM/B =0 ——>-Rax3.95 +[ (18.86x2.4) x2.75] + [(14.29x1.55) X0.775] =0
——> Ra =53.27KN

e Calcul des efforts tranchants et moments fléchissant:

> 1%trongon: 0< X <4.2 18.86KN/ml M
Efforts tranchants : [ 1
YFly=0 ——=T =-18.86 x+53.27 v /
—
X=0m =—> T(0)=53.27 KN N
X=420m =—> T (4.2) =-25.94KN 53.27Kl{|‘ X 7"T

Moments fléchissant :

Y M/i =0 =>M =-9.43x*> +53.27 x
X=0m —=> M(0)=0KN

X=42 —> M(4.2) =57.37KN.m
Moments max : T(x):dn;—(x)

Mmax =>T=0=>x=282m

Mmax = M (2.82) = 75.23 KN.m

e Calcul des efforts tranchants et moments fléchissant:

> 2™ trongon 0< X <1.55m T,
4.29KN/m 8.95KN
Efforts tranchants : / /1
Fly=0=>T=14.29x — 48.09 M Z [
X=0m —— T(0)=-48.09KN NeYYy v v ¥

X=155m —— T (1.55)=-25.94 KN
X >

VI

Rg=57.04KN

A
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CHAPITRE III : CALCUL DES ELEMENTS NON STRUCTURAUX

Moments fléchissant :
¥ M/i=0=>M = -7.145x*+48.09 x

X=0m = M(0)=0KN
X=155m —> M (1.55) =57.37KN

Mmax =>T=0=>x=3.36 m
Mmax = M (3.36) = 80.91 KN.m

-18.86 x+53.27 -9.43x°+53.27 X 0 53.27
2.40 -25.94 | 57.37
14.29 x-48.09 -7.145. x°+48.09 x 0 -48.09 |0
1.55 -25.94 | 57.37

Tableau 5 : Résumé des efforts internes a L’ELU.

Remarque

Pour tenir en compte de I’encastrement partiel aux extrémités, on porte une correction a 1’aide
des coefficients réducteur pour le moment My, max aux appuis et en travée 0.3et 0.85
respectivement.

« Moment en appuis:

Mu ap = (-0,3) Mu max = (-0,3) x (80.91) = -24.27 KN.m

» Moment en travée:

Mu travée = (0,85) Mu max = (0,85) x (80.91) = 68.77 KN.m

5. Diagramme des efforts tranchants et des moments fléchissant a ’ELU :
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18.86'KN/m| 14.29KN/ml 8.95 KIN/ml

It /i

A 4
Ra 420 9 155 |Re
T(KN)y
53.27
+
I E X:
t 2.30m > 25, -

i
i

i 48.09
!

0 | .

' |
|
M (KN.m) |
i
v

24.27 24.27
!

- | -
| |

+]
|
|
M (KN.my |
|
|
68.77 |
!

Figure 6 : Diagramme des efforts tranchants et des moments fléchissant a ’ELU
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{ CHAPITRE III : CALCUL DES ELEMENTS NON STRUCTURAUX

111.6.5.2 Calcul des armatures a ELU :

Le ferraillage se fera pour une bonde de 1m en flexion simple. Pour cela on utilise les
résultats des efforts tranchants et moments fléchissant définis dans la figure précédente.

> Aux appuis : Mug, =24.27 KN.m

23cm
e Armatures principales 2cm
o= 0850 08525 4o\, 100cm
oy, 1x1.5
_ Mygpp 24.27x103

= 0.032

Ha = bd2f,,  100%x23214.2

Ug = 0.032 — p=0.984

M, 24.27x103
A, =Lepr — =3.08cm?.

B.d.ogs  0.984x23x348

On opte pour 4HA10 = 3.14cm? avec S; = 25cm.

e Armatures de répartition

A 3.14
A, =22 — 2~ — (0,78cm?.
4 4

On opte pour : 4HA10=3.14cm? avec S; = 25cm.
En travée : Muira = 68.77KN.m

e Armatures principales :
Myira 6877 x 10°

_ - = 0.092
H = bd?f,, ~ 100 x 232 x 14.2

1=0.092< u; =0.392 . SSA

1=0.092— B=0.952

M 68.77%x103 2
Ay =22 = =9.02cm”.
B.d.ogs  0.952x23x348

On opte pour : 7HA14=10.77cm? avec S; = 14cm

e Armatures de répartition

_Ag 1077

Ar = —2L = 2.69cm?
4 4

On opte pour : 4HA10= 3.14cm? avec S; = 25cm.

h=25cm
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{ CHAPITRE III : CALCUL DES ELEMENTS NON STRUCTURAUX

LES Vérifications a PELU

g) Réparation des barres :
e Armatures principales :
St < Min (3h; 33¢cm) avec h=25cm
St < Min (3h; 33 cm)

St=25 < 33cm
St=14 < 33cm mmm) condition verifier
e Armatures de réparation :
St < Min (4h; 45cm) = 45¢cm, avec h = 25cm.
Si=25 < 45cm mmmd  condition vérifier

h) Condition de non fragilité (BAEL 91/ Art A.4.2.1)

En travées :

0.23bd 0.23X100%x23x%x2.1
A> A, = fizs = 2.78cm?
fe 400

Ay =10.77cm?2 >2.78cm2 === condition vérifier

Aux appuis :

0.23bd 0.23X100x23x%x2.1
A= Amin = Jizs = = 2.78cm?
e 400

Ay =3.14cm 2 > 2.78cm? mmm condition vérifier

i) Vérification a D’effort tranchant (contrainte de cisaillement) (BAEL 91/ Art

A5.22) -
Tu - . [o2.
7, = < 7, =mind~Z fc,,:5MPa (BAEL 91/ Art. A5.2.1, 211)
bd Vb
_5327x10°
W= 03230 a

Pour les fissurations non préjudiciables :

Tu= min{% f028;5MPa} = min {3.33 MPa, 5 MPa} = 3.33 MPa
Vb

0.231MPa < 3.33MPa 1, < . === Condition vérifice

La condition est vérifiée, d’ou aucune armature transversale n’est nécessaire.
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j) Influence de I’effort tranchant aux appuis

= Influence sur le béton (BAEL 91/ Art 5.1.313)

On doit vérifierque: T, < 0.4b afcﬁ Avec: a=0.9d=20.7cm

Yo

T,=53.27 < 0.4><100><20.7><%><10'1:1380KN

T, =53.27 KN <1380 KN === Condition vérifiée
» Influence sur l’acier (BAEL 91/ Art 5.1.313)

M
Az (Tus 21>
On doit vérifier que : 9d” f

9.23>[(53.27%x10).(24.27%x10%0.9x23)]1.15/400=4.9cm?
As=10.77cm? > 4.9cm2 =mm=p Condition Vérifié
k) Vérification de I’adhérence d’entrainement des barres (Art A6.1.3, BAEL 91).

Il faut vérifier que : 1t < Ty, =y, fi3=1.5x2.1=3.15MPa.

se —

Tmax

T = ——e— avec: Y u; . somme des périmétres utiles des barres.

S WiEn.m.=7x3.14x14=307.72mm

__ 53.27x103
‘Tse = 5 ox230x307.72

=0.836MPa
Tse = 0.836< T, =3.15MPa o Condition Vérifiée

Pas de risque d’entrainement des barres longitudinal

I) Ancrage des barres aux appuis

I bfe avec : T, = 0.6y, f,, = 2.84MPa

* T A
Y, =15 ftzg =2.1 Mpa
=299 _ 49.29¢m=50cm
4X%X2.84

Les regles de BAEL91 modifier99 admettant que 1’ancrage d’une barre rectiligne terminé par un
crocher normal est assuré lorsque la longueur de la porté mesuré hors crochet est au moins égale
0.4 Is pour les ACIERS HA.

l;= 0.4l = 0.4x49.29=19.71cm  gpjt |, =20cm
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111.6.5.3 Calcul des efforts interne a ’ELS
Le calcul des réactions se fait avec les lois de RDM.

13.69 KN/ml 10.6 LKN/ml 6.63|[KN/ml
( NN
Ra 420 155 Re

Les réactions d’appuis :

S Flyy'=0 Ra + Rg = (13.69 x 4.20) + (10.61x 1.55) + 6.63
Ra+ Rg = 80.57KN

>M/B=0 Rax5.75 -13.69x4.20 (4.20/2+1.55)-10.61x1.55 (1.55/2)=0
Ra = 38.71 KN
>M/A=0 -Rgx5.75+6.63x5.75 +10.61x1.55 (1.55/2+4.20)+13.69 X 4.20x(4.20/2)= 0

Rg = 41.86KN
Ra+ Rg =38.71+41.86 =80.57TKN === Vérifier

e Calcul des efforts tranchants et moments fléchissant:

> 1%trongon: 0 < X <4.20 13.69KN/ml M
Efforts tranchants : [}
SFly=0 ——T=-13.69x+38.71 | A A A o
X=0m —> T(0)=38.71KN “l N
38.71KN X T

A

X=42m =>T (4.2)=-18.78KN

Moments fléchissant :
¥ M/i =0 =>M = -6.845x> +38.71 X

X=0m ==> M(0)=0KN

X =4.2'm —= M(4.2) =41.83KN.
Momentsmax :T(x)=dIZ(x)

Mmax =>T=0=>x=282m

Mmax = M (2.82) =54.72 KN.m
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> 2°™trongon 0< X <1.55m T
10.61KN/m |6.63KN
Efforts tranchants :

Fly=0=>T =10.61x — 35.23 M l l v l l
X=0m —— T(0)=-35.23KN N X
X=1.55m —— T (1.55)=-18.78 KN
p X R
Moments fléchissant : IR — 41.86KN
B— .

¥ M/i = 0=>M = -5.305x°+35.23 X
X=0m —> M(0)=0KN
X=155m —=> M (1.55) =41.86KN

Mmax =>T=0=>x=3.32m
Mmax = M (3.32) = 58.48 KN.m

-13.69 x+38.71 | -6.845x°+38.71 X 0 38.71
420 | -18.78 |41.86
10.61 x-35.23 -5.305 x*+35.23 X 0 3523 |0
155 |-18.78 | 4186

Tableau 6 : Résumé des efforts internes a L’ELU.

Remarque

Pour tenir en compte de I’encastrement partiel aux extrémités, on porte une correction a 1’aide
des coefficients réducteur pour le moment My max aux appuis et en travée 0.3et 0.85
respectivement.

* Moment en appuis:
Mu ap = (-0,3) Mu max = (-0,3) x (58.48) = -17.54 KN.m
« Moment en travée:

Mu travée = (0,85) Mu max = (0,85) x (58.48) = 49.70 KN.m .
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6. Diagramme des efforts tranchants et des moments fléchissant a ’ELS

13.69 KN/ml 10.61KN/m 6.63 KN/m
' J
/ v
y \ 4 y A \ 4 A \ 4 \ 4 v Y
Ra 420 v 155 R
T(KN),
38.71
+
XL
. ! >
1 2.43m > 18] :
I
@
|
35.23
|
0 - i >
] | -
e
M (KN.m) |
i
! | | 4186
17.54 ' 17.54

Figure 7 : Diagramme des efforts tranchants et des moments fléchissant a I’ELS.

v
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111.6.5.4 Veérifications a ELS :
b) Vérification des contraintes dans le béton :
Il faut vérifier que : o,, <G,

G,. = 0.6f,, =15 MPa

max
S

ost
Opc =— avec Ost =

k1 L1XdXAgt
En travée

100%xA 100X10.77
p1= - =0.472

bxd 100%x23

p1=0.475 = B1=0,896 = k;=33.08

49.70%x103

o= ———— = 223.92Mpa
0.896%x23x%x10.77
_ost _223.92 _
Cpe = o = 3308 =6.76Mpa

6.76MPa<15MPa  ====p  condition vérifiée

Aux appuis :
_ 100XAg _ 100x3.14 _
PL="70%d ~ Tooxz3 =0.137

p1=0.137 = B1=0,939 = k;=66.97

17.54x103
O¢ = ———— = 258.65Mpa
0.939x23%3.14
__ost _ 258.65 _
Obe =% = eg07 =3.86Mpa

ob: =3.86 MPa < &5 =15MPa  ====p condition vérifiée.
Conclusion

Les conditions sont vérifiées, donc les armatures adoptées a ’ELU sont suffisantes.

2) Etat limite de déformation (BAEL 91 modifie 99/Art B.6.5.2) :
e Vérification de la fléche :

MEx1? 575
=—~-— < f =—+0.5
10XEyXxI gy 1000

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

conditions suivantes sont satisfaites :
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AvVec :

h : Hauteur totale (25 cm) ; L : Portée entre nus d’appuis (3.95m)

M, : Moment max en travée (21.56KN.m);M,: Moment max de la travée isostatique
(25.36KN.m)

A : Section des armatures (4.52cm? b, : Largeur de la nervure (100cm)
d : Hauteur utile de la section droite (23cm)
Pour que la fleche soit vérifiée les conditions suivantes doivent étre satisfaites :
h 1

-2
L~ 16

Lho_25 1 i g
avec: - =——= 0,043 < == 0,062 ———condition non vérifiee

Vu que la premiére condition n’est pas vérifiée on doit procéder au calcul de la fléche :
Calcul de la fleche

On va vérifier la formule suivante

e 575
f =

<f =—=+05=1075cm =—=> f=1.075cm

MS 2 —
ixl < f
10><E,,><If,,

f=
M; = 49.70KN.m
E, = 37000 3/f.,s =10818.86 MPa . f.25=25MPa
Avec : [= moment d’inertie totale de la section homogene.

1= 2X (] +y)) +15X A, (1,0’

2 2
bX+15Ac d =

S, 100X=—+15X10.77X23
Y, =2XX= = - =13.14cm
By bh+15A; 100X25+15X10.77 Y
d=23
Y,=25-13.14 =11.86cm ——> Y, =11.86cm B0 Wl I -
Y
100 3 3 9 2 c=2
I= =X (13.14° +11.86%) +15 x 10.77X (11.86-2)? = 146938.16 cm
3 b=100cm
I= 146938.16 cm*
_0.02%fry5 _0.02X2.0 _
y = (2+3%)p = ixos5 = 0.017 avec p =046
_ o, L75feos o, 1.75%2.1 _
w=1 4poge+fig I IX0.46X238.92+2.1 0.991
LI _1.IX146938.16 4
7 1 A,n 140.017%0.991 138954.07 cm
2 3
PI0XCTXI0 ) ge

10X10818.86X158954.07
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f=0.95cm<  f=1.09 cm —) La fléche est vérifiée.

=—> L’escalier sera ferraillé comme suite :

En travées : -Armature principale : A, = 7HA14 e=14cm
-Armature secondaire : Ar=4HA10 e=25cm

Aux appuis:  -Armature principale : A, =4HA10 e=25cm

-Armature secondaire : Ar=4HA10 e=25cm
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111.6.6 Calcul de la poutre paliére :

111.6.6.1 Introduction :

Les paliers intermédiaires de 1’escalier reposent sur une poutre paliére destinée a supporter son
poids propre, le poids du mur en magonnerie, et la réaction de la paillasse, semi encastré a ces
extrémités dans les poteaux sa portée max est de 2.95m (entre nu d’appuis).

111.6.6.2 Pré dimensionnement :
a) Hauteur :
La hauteur de la poutre est donnée par la formule suivante

L L

—maX < ht < —maX

15 10
Avec: Lmax: longueur libre de la poutre entre nu d’appuis.
hi¢:  hauteur de la poutre.

Lmax :2,95m

Lmax 295 295

Compte tenu des exigences du RPA (Art 7.5.1), On opte pour h; =30 cm

b) Largeur:
La largeur de la poutre est donnée par :

04h; <b<07hy ——> [2cm<b<2lcm
D’apreés les exigences du RPA, on prend b = 20cm

c) Vérification aux exigences de RPA (Art7.5.1.RPA 99) :

b>20cm............. 20 > 20 mmm) condition vérifier
ht>30cm............ 30> 30cm ===p condition vérifier h=30cm
ht 30 . e
TS G, oS 4cm mmgPndition veérifier
v
Donc la poutre paliére a pour dimensions : =20cm

(bxh)=(20x30) cm?

111.6.6.2.1Détermination des charges revenant a la poutre :
Poids propre de la poutre : G = 25x0,20x 0,30 =1,5 KN/ml

Poids propre du mur : P = 6.82KN/ml } Gt =8,32 kN/mi

» Effort tranchant a I'appui :
- AL’ELU :T, = Ry = 45.73KN
AL’ELS: Ts = Rg = 31.69KN

» Combinaison de charges :
ALELU : Qy = 1.35G + 2 x TTu =1,35X832+2x 425—9753 = 4223 KN/ml
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31.69

A L’ELS : QS=G+2><%=8.32+2XE=29.80KN/ml
111.6.6.2.2 Calcul des efforts a PELU :
//42.23KN/m|
14
R 2.95m " Re

Figure 2.1 : Schéma statique de la poutre paliére I.” ELU.

a) Les réactions d’appuis :

Ra=Rg= QuZXL _ 42.23;2.95 — 62.20KN
b) Moment isostatique
_ 4223%2.95°

_n g max_quxl?
IVlOu—Mu - 3

=45.94KN.m

c) Effort tranchant
T=T max_ quXl _ 42.23%2.95
u—ltu -

= = 62.29KN

En considérant I’effet du semi encastrement, les moments corrigés sont :
Aux appuis : M;=-0.3 M_"=-0.3x45.94=-13.78KN.m
En travée : : M,=0.85 M,"=0.85%45.94=39.05KN.m

Les résultats ainsi trouves sont mentionnés dans le diagramme suivant :
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T(KN)t
62.29

I ke

13.78

AN

62.29

13.78

M(KN.m

v

39.05

Figure2.2 : Diagramme des efforts tranchants et les moments fléchissant.

111.6.6.2.3 Calcul des armatures

» Armature principale

e entravée :
oo = 0.85f,,4 _ 0.85x25 _14.2MPa
6, 1x1.5
3
uy Me  _ 3905X10° _ o 1os

T bd?’fp  20x28°14.2

Up = 0.176 < u,, = 0.392 — Section simplement armée

pp = 0.176 — p=0.9

A= M _ 39.05x10°
T Bxdxas | 0.902x28x348

02

= 4.44cm?

d=28

— T c=2

20
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{ CHAPITRE III : CALCUL DES ELEMENTS NON STRUCTURAUX

On opte pour : 3HA14 = 4,62cm?

Aux appuis
My,  1378x10°

_ = = 0.062
Bxdxos 20x2814.2

a

Uy = 0.062 < u; = 0.392 ——» Section simplement armeée

w,= 0.062 —B =0.968

Mg 1378x10°

= = = .46cm?
T Bxdxag  0.968x28%348

On opte pour : 3 HA10= 2.35cm?.

111.6.6.2.4Vérifications a PELU
a) Condition de non fragilité : (BAEL91.Art. A.4.2.1)

A =023bd.12 Z0.23x 20x 28x 2L = 0,676cm?.
f 400

e

A,=2.35cm?>Anin=0.676cm? condition vérifiée
—(
A=4.62cm?>Anin=0.676cm?

b) Vérification de la contrainte tangentiel :(BAEL91.Art. A.5.2.2)
Tu"®=62.29KN

_ TeX_62.29%10
T bxd 2028

T, =min{0,13f ,, ; 5MPaj=325MPa

T, = 1.1IMPa

T,=1.11MPa< 7, = 3.25Mpa === Condition vérifiée

b) Vérification de la contrainte d’adhérence et d’entrainement : (BAEL91.Art .A.6.1.3)
[Ifautverifierque : t, <7, =vy, .f,; =1,5x2,1=3,15MPa
L

P — avec . u. =nN.m.
"= 00dyu, 2U; =né

~ 62.29 % 10
Tse = 00X 28X 3% 3.14% 1.4

= [.87Mpa

Tge = 1.87Mpa < Ty, =3.15MP2  eommmmd> Conditio vérifiée.
=P  Pas de risque d’entrainement des barres longitudinal.

d) Ancrage des barres (BAEL91/Art.6.1,23)
1,=0.6y% .f, =0.6x1.52x 2.1=2.835MPa
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{ CHAPITRE III : CALCUL DES ELEMENTS NON STRUCTURAUX

dxfe 1.4%x400
L. = = =49.38CM mmmp Ls=50cm
*" 4xr, 4x2835 >

La longueur d’ancrage mesuré hors crochets : Lc=0.4Lg
Lc=0.4 x49.38 =19.75CM pmpp  Lc=20CcmM

e) L’influence de I’effort tranchant aux niveaux des appuis :
. Sur le béton .
On doit vérifier que :

T <0.4bx 0.9d f°28-0 4% 200 X 0.9 X 280 >< 2 =336 x 10° = 336KN

T = 62.29NK < 336KN  commmp- condition vérifiée

e Sur P’acier :
On doit vérifier que :

Vs max Ma
A, > (pmex. Mo
a=r (T, 0.9><d)

A =22 (62.29x10°-

13.78 x10°

=220y =23.02mmP= 0.23cm?
0.9 X280

A, =2.35cm2> 0.29cm? —> condition vérifier

> Les armatures transversales :
Les diamétres des armatures transversales doivent étre

. h b .
<min<{e™ ;: — ; —l=minil.4; 0.857;0.2{=0.857cm
(O {(Pl 35 10} { }

On choisit un diametre : ¢ =8mm

Donc on adopte  4HA8= 2.01cm?—, (1 cadre +1 étrier) ¢ 8

Ecartement des barres :

Selon (RPA 99 version 2003/Art ; 7.5.2.2) ; ’espacement est donné selon deux zones

e En Zone nodale :

A=0.003x S, x b—> S, < Ac 201

0.003xb  0.003%20

= 33.2cm
S, <min {2 X 12<DL} =min {% 12x1.4} =7.5cm
Soit St =7cm
e Enzone courante :

h 30
< = =— =
Si< p 2 15cm
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Soit S; =15cm

111.6.6.2.5 Calcul a L’ELS :
e Combinaison de charges :

AL’LES : QS=G+2x%=8.32+2x32%9=29.80KN/ml
y 29.80KN/ml
4
v v v v v v v v v v v v v
Ral 2.95m g

Fig. 111.7.3 : Schéma statique de la poutre paliére I.” ELS.

a) Les réactions d’appuis :
29.80x2.95

Ra=Rg= "f‘: 22 = 43.95KN

b) Moment isostatique

_qsx1? _ 29.80x2.95°

I\/IOS:MsmaX— 3 3 =32.42KN.m

c) Effort tranchant

X1
TS:TSmax: qu

— 29.80x2.95 = 43.95KN

En considérant I’effet du semi encastrement, les moments corrigés sont :
Aux appuis : M,;=-0.3 M"*=-0.3x32.42=-7.72KN.m
En travée : : M=0.85 M,"*=0.85%32.42=25.56KN.m

Les résultats ainsi trouvés sont mentionnés dans le diagramme suivant :
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/29.80KN/mI
v
) V V V V VvV V VY VYV VY'Y
R Re
T(KN)t
43.95
+
43.95
7.72 7.72
+
M(KN.m 25.56

v

Figure 2.3: Diagramme des efforts tranchants et les moments fléchissant
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{ CHAPITRE III : CALCUL DES ELEMENTS NON STRUCTURAUX

111.6.6.2.6 Vérifications a ’ELS :
a) Etat limite d’ouverture des fissures : (BAEL91/Art A.4.5, 3)
Les fissurations étant peu nuisibles, aucune vérification n’est a effectuer.

b) Etat limite de résistance a la compression du béton : (BAEL91/Art A.4.5, 2)
Il faut vérifier que : opc < : Gpc

“ope =0.6 fo3 = 0,6 x 25 = 15MPa.

O =2 __pop = —
bc K bc BLdA;

En travée : Ast = 4.62 cm?

pr= St == 02 =0831 T B=0870 T Ki=2346
3
o= —t_ = 20 _ 557 11MPa
B dAr  0.870x28%4.62
_os _ 227.11
Opc — k_] - Gbc 23 16 9 68 Mpa
Obe = 9.68 MPa < op =15 MPa — Condition vérifiée.

Sur appuis : Aa = 3.14 cm?

pr=-t == o =0567 —> f;=0.888 —> K, =20.64
3
o= Mg _ _ 772¢X10°  _ 99 229MPa
BrdA:r  0.885x28%3.14
S 99.22
Gbe = :—[ = opc =, =3.35 MPa
be = 3.35 MPa < oy, =15 MPa m=mmp> CONdition veérifiée.

-Vérification de la fleche  (BAEL91/B.6.5.1) :

b % = 75 avec :% 295 = 0,102 =z 7-= 0,062 ——— condition verifiée

2) %2 12450 avec : E =0.102> % = 0.065 ——=> condition vérifiée

3) ﬁ <+ avec: 1:{;?(228 =0.0016 < %} = 0.0105 =———> condition vérifiée
Conclusion :

On se dispose du calcul de la fleche car les 3 conditions sont vérifiées.
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1oX14

3HA10
|

#8 (1 Cadre + 1 étrier)

30 cm

3HA14

Coupe A-A

Figure 2.4 : Ferraillage de la poutre paliére
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{ CHAPITRE IV : MODELISATION ET VERIFICATIONS

IV.1 Introduction :

La complexité de I’é¢tude dynamique d’une structure vis-a-vis des différentes sollicitations qui
la mobilisent, en particulier I’effort sismique, demande des méthodes de calcul trés rigoureuses.
Pour cela, I'utilisation des méthodes numérique telle que la MEF est devenue indispensable.

En s’appuyant sur I’outil informatique et des logiciels de calcul (ETABS, SAP2000,Robot...
etc), nous évitons un calcul laborieux et nous augmentons la précision des résultats, c’est ainsi
que dans ce chapitre nous nous intéressons a la présentation des étapes de la modélisation de
notre structure sur ETABS, en utilisant la méthode des éléments finis. Les résultats obtenus

seront commentés.

IV.2 Choix de la méthode de calcul :
Selon le RPA 99, le calcul des forces sismiques peut étre mené suivant deux méthodes :
> la méthode statique équivalente.
» la Méthode dynamique qui regroupe :
e la méthode d’analyse modale spectrale.

e la méthode d’analyse dynamique par accélérogrammes.
IV.2.1 Vérification des conditions d’application de 1a méthode statique équivalente :

1V.2.1.1 Principe de la méthode :

Le principe de cette méthode est de remplacer les forces réelles dynamiques qui se développent
dans la construction par un systéme de forces statiques fictives dont les effets sont considérés
équivalents a ceux de I’action sismique.

La méthode statique équivalente peut étre utilisée dans les conditions suivantes :

1V.2.1.2 Condition sur la hauteur :
Les batiments qui peuvent étre calculés par la MSE sont limités en hauteur tels que :
HT < 65men zone I et la=————— CV

1V.2.1.3 condition sur la régularité :
Les batiments calculés par la MSE doivent étre classés régulier en plan et en élévation.

|:>CV

1V.2.1.4 Condition complémentaires :
Les batiments irréguliers peuvent étre calculés par la méthode statique dans le respect des

conditions suivant :
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{ CHAPITRE IV : MODELISATION ET VERIFICATIONS

Les batiments concernés ne doivent pas dépasser (07) niveaux ou 23meétres en zone (11a)
pour les groupes d’usages 2———— CNV
En conclusion la méthode statique équivalente n’est pas applicable, donc on applique la méthode

modale spectrale.

1V.2.2 Méthode Dynamique Modale Spectrale :
C’est I’analyse dynamique d’une structure sous I’effet d’un séisme représenté par un spectre

de réponse.

1V.2.2.1 Principe de la méthode :
Par cette méthode, il est recherché pour chaque mode de vibration, le maximum des
effets engendrés dans la structure par les forces sismiques représentées par un spectre de

réponse de calcul. Ces effets sont par la suite combinés pour obtenir la réponse de la structure.

1VV.3 Modélisation

IV.3.1.1 Définition de I’ETABS

L’ETABS est un logiciel de calcul et de conception des structures d’ingénierie, particulicrement
adaptée aux batiments et ouvrages de génie civil. Il permet en un méme environnement la saisie
graphique des ouvrages avec une bibliotheque d’éléments autorisant  1’approche du
comportement de ces structures. L’ETABS offre de nombreuses possibilités d’analyse des effets
statiques et dynamiques avec des compléments de conception et de vérification des structures en
béton armé et charpente métallique. Le post- processeur graphique facilite 1’interprétation des
résultats, en offrant la possibilité de visualiser la déformée du systeme, les diagrammes des

efforts, les champs de contraintes, les modes propres de vibration, etc.

1V.3.1.2 Rappel (terminologie):
e Grid line : ligne de grille
e Joints : noeuds
e Frame : portique (cadre)
e wall : voile
e Elément : élément
e Restreints : degrés de liberté(D.D.L)
e Loads: charge

e UniformedLoads : point d’application de la charge
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e Define : définir

e Materials : matériaux

e Concrete : béton

e Steel : acier

e Frame section : coffrage
e Column : poteau

e Beam : poutre

IV.3.1.3 Etapes de la modélisation :

Les étapes de modélisation peuvent étre résumées comme suit :

a) Introduction de la géométrie de 1’ouvrage.

b) Spécification des propriétés mécaniques des matériaux.
c) Spécification des propriétés géométriques des éléments (poteaux, poutres, voiles...).
d) Définition des charges statiques (G, Q).

e) Introduction du spectre de réponse (E) selon le RPA99/version 2003.

f) Définition de la charge sismique E.

g) Chargement des éléments.

h) Introduction des combinaisons d’actions.

i) Déroulement de I’analyse et visualisation des résultats.
111.3. Modélisation des structures:
L’ETABS se trouve sur plusieurs versions, dans notre travail on va utiliser la version 9.6.0

a) Premiere étape :
Cette premiére étape consiste a spécifier la géométrie des structures a modéliser.
» Choix de I’unité :
On doit choisir un systéme d’unités pour la saisie des données dans ’ETABS— KN-
m.

» Définir les propriétés mécaniques et géométriques des éléments :

v/ Définition des caractéristiques géométriques des structures (Builiding plan
Grid and Story Data Definition) :
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Cette option nous permit d’introduire les caractéristiques des structures, dans la boite de

dialogue qui apparait on aura a spécifier :

Le nombre de lignes dans la direction X — Number lines in X direction ;
Le nombre de lignes dans la direction Y — Number lines in Y direction ;
Nombre de travées dans le sens de Y — Number of bays along Y ;
Longueur de travée dans le sens de X entre axes — spacing in X direction ;
Hauteur d’étage— story height ;

Le nombre d’étage—Numder of stories ;

La hauteur d’étage courant— typical story hight ;

La hauteur d’étage en bas —bottom
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v Propriétés mécanique du matériau utilise :

define — materials properties

Cette instruction permet d’introduire les propriétés mécaniques du matériau des structures

(béton « B25 ») :
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Cancel

_Cancel |

Platenl Y e fz Color —

’%ype:ih',aiaa Tope of Design-

[ r Desim |
- frakysi Property Dtz — Design Praperty Difa Fusccode 2.2004]

Mass pet unid Yokme s Craat CoocCl Stergth ik |50,

\Wieight p=t it Ve = BendrgRerf YiedSkess Bk 4000,

Madkius of Elasticey Stex Berd VisdSvess fwk  |4000.

Pozzon's Raie r

Coef of Tremal Eension TSN

Shear Hoddss

> Définition des caractéristiques géométriques des éléments :
On va spécifiées ou définir pour chaque groupe d’éléments des structures leurs
propriétés géométrique (les poutres principales et secondaire, les poteaux, les poutrelles, les
dalles pleines et les voiles), qui sont en béton armé « B25 ».

Les démarches a suivre sont:

v’ pour les poutres et les poteaux :

b
. I
Define — frame sections ou ( = )

Icone properties — on sélection tout —delete property
Icone click to — «add rectangular » pour la section de poutre et des poteaux, et pour les
poutrelles « add Tee ».
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Remarque : dans I’introduction des propriétés des poutres et des poteaux il faut spécifie : pour

les poteaux — column, et pour les poutres — Beam,

- Properties - =
Type in property to find:
|PCH3mX20

PCH30x20

POT1/235435
POT3/4/530<30
POTCOMMERCE 4545
POTETSERVICE/RDC40<4C
PP40<25

PPAL30K20

PS 30425

W

-~ Click to: -

Ilrnport |Awfide Flange

[4dd 1Awide Flange

Modify/Show Property... I

Delete Froperty I

Cancel

-

Section Name |PParti2s
‘ i~ Properties - i~ Property Modifiers - i~ Material
Section Properties... I ‘ ‘ Set Modifiers... I |E=25 ']
- Dimensions
4
Depth (13) [0.4 5
Width (12 0.25 :
- Concrete |
Reinf &3
einforcemen J Display Color
I Cancel I

v pour les voiles et les dalles pleines :

Define — wall/ slab/ deck sections, ou( = )

On distingue plusieurs types des éléments plaques qui sont :

Element shells : il est utilisé pour la modélisation des voiles, dalles. Les sections de cet élément

sont définies par I’épaisseur.
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Element membran : il est utilisé pour les éléments minces.
Element plate : c’est la superposition de 1’élément plaque et membrane.

e Affectation des éléments dans les modeéles:

En va se mettre sur la vue en plan et en va introduire :
% Les poutres :Draw — Draw line objects — create lines in region i
% Les poteaux:
Draw — Draw line objects — create columns in region or at clicks ( -E--i)
¢ Les dalles pleines :

Draw — Draw area objects — Draw Rectangular Areas [, ou create areas at clicks & |

¢ Les voiles:
Pour introduire les voiles on utilise les mémes instructions que les dalles pleine  ( II') mais

on va se mettre en élévation.

e

Vue en 2D
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Vue en 3D

b) Troisieme étape :
Dans cette étape consiste a spécifier les conditions aux limites pour les structures a modéliser.

e Appuis:
- ) Assign Restraini
Les supports peuvent étre spécifiés comme articulés, encastrés, ou

Restraints in Global Directions -

comme encastrés avec certaines relaxations. La liaison entre les

[V Translation X [ Rotation about X

deux éléments (fondation et poteau) dans le nceud et un FTamihon M floan Son ¢
[V Translation 2 [ Rotation about Z

encastrement, pour définir ¢ca dans le modele de 1’etabs on :

Fast Restraints -

- sélectionne les nceuds a la base. ok | Concel |

- Ramenant ’instruction suivante :

™™
. .. . . o
Assing— joint/ point— restraints.
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e Définition de I’action sismique :

La masse sismique c¢’est une masse vibrante qui est excite par le séisme dont cette masse égale :

Wplancher = Gplancher + .BQplancher
B : Coefficient de pondération, d’apres le tableau 5

(Chapitre 1)g = 0.2.

L’instruction : Define— masse source

Nous permet I’introduction cette masse pour 1’é¢tude dynamique d’une maniére automatique
1

Dafine Mace Source

b ags Drafinition
7 From Sell and 5 pecified Mass
& From Loads

7 Fram Sell and 5 pacified Mars and Loads

Diafite Mags Muliplien for Loads
|aad hAviltiplior

[a Bk
— r— A0 |
Madify

Delete |

I+ Inslude Latsrsl Mazz Only
I+ Lump Lateral Mags al Stoiy Levels

ok | Cancal

e | esdiaphragmes :
Les planchers sont supposés infiniment rigide pour cela on

définie le diaphragme pour chaque plancher :

Diaphragmsz Click to:
:':.:.:: Add Mew Diaphragm |
g a D3 ’ =
. .. . . E—-— Modife/Show Diaphragm |
— — D4
Assing— joint/ point— Diaphragme . D
DE Delete Diaphragm |
D7
D3
o
Cancel

[ Dizconnect from All Diaphragms
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c) Quatriéme étape :

Dans cette étape on va introduire les charges des structures.

e Définitions des charges :

Define— static load cases

Cette instruction nous permit de definir les cas de charges et leurs types, telle que, on distingue
les charges permanentes (G ou DEAD), d’exploitations (Q ouLIVE), sismiques QUAKE , du
vent (WIND), de la neige (SNOW) et d’autre.

Le poids propre de la structure et prise en compte par le coefficient 1, par cotre le poids propre

des charges d’exploitation annulé donc on remplace ce coefficient par 0

[~ Loads i~ Click Te:

Self Weight Auto .
Load Type Multiplier Lateral Load Ak Wovetoad

& [oEaD |l .~ Modify Load
0 LIVE 0 Modify Lateral Load
Delete Load
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Introduction du spectre de réponse (E) selon le RPA/99 version 2003 :

1 Paramétres RPA9S =]
Fichier A propos U]
Graph du spectre | Text |
0.3
0,25
0,2 ™
e
018 \ I
A t
0 \*‘.
0,085 ] | Ll
o 1 2 3 - 5
[c04323-0.165)
Zone : Groupe dusage © .
1 G A C OB Cm ‘ @ 1A C 1B 2 £ .
Coeff. comportement - E- Amortissement : l‘." %%
Facteur de qualite Q - | 1.20 'I
Site
€7 51 Site Rocheux (+ S3: Site Meuble
¢ S2: Site Ferme (7 S4: Site Trés Neuble
|

Pour le calcul dynamique de la structure on introduira un spectre de réponse. Il s’agit

d’une courbe de réponse maximale d’accélération pour un systéme a un degré de liberté soumis

une excitation donnée pour des valeurs successives de périodes propre T.

On trouve le RPA apres avoir introduit les données dans leurs cases respectives, on

clique sur Text = Enregistrer

Pour injecter le spectre dans le logiciel ETABS on clique sur

spectrum = function spectre from file.

: define = response

Fumotion Nane
Funchion Fim
e Mo N
- e \gobdl wéo lepatdeshacp e
Wmermons de fin J studes
Maader Lirws o Shp v

Furcoon Graphy

Funchion Dangerg PN

[TVEs T 00es)

= |
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f. Définition de la charge sismique E
Une fois que le spectre est défini, on va définir la charge sismique E suivant les deux

directions X et Y, on clique sur : Define = Response Spectrum Cases = Add New Spectrum

— ——— — —_

Rosponse Spectrun Case Dats

l Boeotium Cose Noame It |
Bhuothural and Funchorn D amoirmg
] 3 mening | EREER ’

Maodal Cambinstion
o o « ) < \ <

n l’i B S=TT=er) e '7 B 2 7. 7

Drivesctioral Coarabsivisation
o
- § Ciythsgermal 5§ |

«

Input Rosponye Soootras

Direction Function Scale Factor
(NE] frrass | e
= I T wl Y
(NS I 1 I

Exoitation anole | [E)

Ecoantioity

E oo Frato 1A Dok ) o os ]
Cverride Diaph, Koosn. | Cvernde . |
| _ Cancel |

Rezponaie Spectrum Caze Data

Speactrum Cags Mams [E+

Structural snd Funcotion Damping

D ampirig I”"/
td odal Combination
= L = SAS55 = ABS £ GkAL

i1 iz

Directional Combinaticon
fF SRSS

= ARG Orthogonal S |

T pModified SASS [Chiness]

Input Fesponzses Soectrs

Crirection Function Soale Factor
ur | =1 T
Lz APy -] | ER=R]
L= | =l I

E seitation argls [o

E cosntricity
Ece, Ratia (Al Diaph, ) [oos
Owarricde Diapkh. Ecos, Ol wemrricles, I
o | Cancel |

g. Chargement des éléments
On sélectionne chaque élément surfacique et on lui affecte le chargement surfacique qui
lui revient en cliquant sur : assign = areas load = uniform.

h. Introduction des combinaisons d’actions
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% Combinaisons aux états limites

- ELU135G+150Q.

- ELS G+Q.

% Combinaisons accidentelle du RPA
- GQE:G+Q=E.

- 08GE:08G*E

i~ Combinations i Click to:

E AddNew Combo... |
ELS

GOEX Modify/Show Combo... |
GOEXM

GOEY
GE}EYM Delete Combo I
08GEX

08GEXM

08GEY
POIDS
Cancel |

i. Déroulement de I’analyse et visualisation des résultats

e Lancement de ’analyse

Pour lancer 1’analyse de la structure : on se positionne sur : Analyze = Run Analysis

e Visualisation des résultats
Déformée de la structure : on clique sur I’icone Show Deformed Shape et on sélectionne 1’une
des combinaisons de charge introduites.
Diagramme des efforts internes : on se positionne sur un plancher, on clique sur Display et on
sélectionne Show Member Forces/Stresses Diagrame
Déplacement : pour extraire les déplacements on sélectionne tout le plancher du niveau
considéré on appuis sur Show Tables puis on coche Displacement.
Effort tranchant et moment dues aux charges sismiques a la base

Show Tables = Base Reactions = Select Cases/Comb = EX.
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Figure I: Disposition des voiles
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{ CHAPITRE IV : MODELISATION ET VERIFICATIONS

IV.4 VERIFICATIONS RPA

IV.4.1 Introduction
Le seisme peut étre défini comme des mouvements transitoires et passagers qui

provoquent une libération brutale d’énergies accumulées dans la région ou il se manifeste.

Ces mouvements s’effectuent généralement le long d’une faille préexistante affectant des
roches de 1’écorce terrestre et en fonction de leur intensité, peuvent provoquer des dommages
importants et méme la ruine des constructions, d’ou la nécessité de protéger les vies humaines et
leurs biens matériels en tenant compte de ce phénomeéne naturel dans la conception des

Constructions.

Pour cela, le Réglement Parasismique Algérien prévoit des mesures nécessaires a la
conception et a la réalisation de la construction de maniere a assurer un degré de protection

acceptable.
Nous devons Vérifier les conditions suivantes :
v’ Spécifications pour les poteaux (effort réduit Ng)
v" Justification du contreventement
v’ Vérification de la période
v’ Vérification de ’effet de la torsion d’axe (excentricité)
v’ Vérification de la participation de la masse modale
v Vérification des déplacements relatifs
v Vérifications du déplacement maximal de la structure
v’ Vérification de I’effort tranchant a la base de la structure
v’ Vérification de I’effet du 2éme ordre (I’effet P-A)
IV.4.2 Spécifications pour les poteaux

Pour le cas de [I’effort normal réduit dans les poteaux on doit vérifier la condition

suivante :
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v=—34 <03 (art:7.1.3.3 RPA)

" BeX feos
Avec :

{Nd : Effort normal dans les poteaux

B, : Section du poteau

Pour déterminer I’effort normal dans les poteaux pour chaque section (zone) par le logiciel,

on suit les étapes suivantes :
% Exemple pour les étapes :

On sélectionne les poteaux qui ont la méme section :

v’ poteau 40 x 40 (étage commerce)

Display — 5 Show Table —

Un tableau s’affichera, et on coche les cases suivantes :

Frame Output —— Frame Force——» Table: Colum force

Puis on définit les combinaisons G+Q=E et 0.8x G + E en cliquant sur :

Select cases/combos
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Puis on clique :

Chaose Tables far Display -~

CHAPITRE IV : MODELISATION ET VERIFICATIONS

Fahi

] MODEL DEFINITION (0 of 65 tables selooted)

W1 Building Data
u- 21 Property Defintionx
| W] Load Dulinitionsx
W Point Assignments
L[] Frame Assianments
h ) Area Assianmeonts
D Input Devign Data
W) Dexign Ove
W) Uptionx /1l
W] Miscellansous Data
O ANALYSIS RESULTS (1 of 24 4
W[ Displacements
1 Reactions
W) Modal Information
W) Buillding Dutput
W B Frame Output
W C Area Dutput
[ Objoots and Elomonts

Select Output

L)UL Lombc
il -ombe

OK ——»

QK l
Canoel I

OK

Les résultats s’afficheront comme suit :

Load Caxes (Model Dl )

Swlect Load Cases ‘

2 ol 2 Loads Selected

Load Caxex/Combox (Mesults)

Select Casne/Combos I

0 oaf 15 Loads Selected

M ndl'zljiw_o_v_v  Optians

Cptions
¥ Selection Only

MNamed Sete
Save Named Set,

Edit  View

[Eaicn Foras ~|
Column Load Loc P V2 T M2 -

€ 0,000 3445 XS 01850 | 0.8
c1 2,020 47,” 3@_ 0,180 1
c1 4,040 -21,53 326 0,150 4,510
c1 10,000 -129.87 -4 89 -0,150 410!
c1 2,020 -12341 -489. -0,150 01
Gl 4,040 =116,04 -4.89 0,150 412
€ 0,000 3448 328 0,150 0,881
c1 2,020 -21.88 3,28 0,180 17
o 4,040 -21,63 326 0,150 0,5"
c1 0,000 -129.87 -4,89 -0,150 410
() 2,020 -123.41 -4.89 -0,150 0,104
o1 4,040 1894 | 489 0180 | 402
c 0,000 w870 | 088 oore | 73m
c 2,020 -58,23 -0,89 0,078 5,240
o 4,040 -52,717 -0,59 0,078 5,587
c1 0,000 -88,82 -1,04 -0,079 -12,08
e 2,020 02,16 1,04 0,079 a1 |
" . nan ou WA " oasa - ﬁj

ok |

Puis on releve les valeurs de I’effort normal max tel que :

9=

N4 = 1612.28 KN

1612,.28

Befopg  40X40X2,5

=0,4>03 —— Condition non vérifiée
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CHAPITRE IV : MODELISATION ET VERIFICATIONS

Donc il faut redimensionner les poteaux.

On opte pour une section de (45 x45)cm? qui donne 1’effort Ny qui vaux :
N¢=1508,06 KN.

Bt = 2010,74 cm?ce qui donne Be= (44,84 x44,84)em? < (45 X

45)cm?

Les sections des poteaux sont résumées dans le tableau suivant:

E (45x45) cm!

T de commerce
Et de service+ RDC (40x40) cm?
Et1+Et2 (35x35) cm”
Et3+Et4+Et5 (30x30) cm”

Tableau 1 : sections des poteaux adoptées.

IV.4.3 Type de contreventement (justification du type de contreventement):
a) Les charges horizontales suivant X :

e Select — by pier ID — touts les VL

e Display — show tables

e Combinaison Poids

e Wall output — wall force — Pier force

Etage \2 Vi Vol Vy
Et de commerce 1454,31 1711,33 0,84
ET de service 1254,35 1658,01 0,75
RDC 1123,73 1561,93 0,71
ET1 1059,76 1421,17 0,74
ET2 855,33 1245,96 0,68
ET3 796,14 1036,15 0,76
ET4 566,17 781,56 0,72
Terrasse 314,79 470,07 0,66

Tableau 2 : charges horizontales.
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X =

b) Les charges horizontales suivant Y :

g 5,86
X 100 = == x 100 = 73,25%

Etage V, Vy V,/Vy
Et de commerce 1523,59 1928,6 0,79
ET de service 1457,71 1870,89 0,78
RDC 1360,39 1766,75 0,77
ET1 1203,12 1625,84 0,74
ET2 1030,07 1440,62 0,71
ET3 929,17 1206,72 0,76
ET4 695,59 927,46 0,75
Terrasse 371,63 560,79 0,66
Tableau 3 : charges verticales.
V2

v, 5,96
y =—5 % 100 = === x 100 = 74,5%

8

c) Les charges verticales :

Sélectionner les nceuds des voiles a la base

Display — show tables
Combinaison — poids
Support réactions
Copier vers Excel

F, — la somme

Les charges reprises par les voiles

E, = 7261,47 kN

Les charges totales de la structure

F, = 31571,63 kN
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Le pourcentage des efforts verticales repris par les voiles est donne par :

%4 i 100
=—X
W
F, : rections des voiles a la base
W :le poids totale du batiment
v 7261,47 100
=———X
31571,63
V =23%

Conclusion :
v Charges horizontales repris par les voiles suivant X : 73,25%
v Charges horizontales repris par les voiles suivant Y : 74,5%
v Charges verticales repris par les voiles : 23%(légerement supérieur a 20%)
Les voiles reprennent 20% des sollicitations dues aux charges verticales.
On considere que la sollicitation horizontale est reprise par les voiles et les portiques
Type de contreventement mixte, d'ou le coefficient de comportement R est pris égal a 5.

Notre systéme de contreventement est assuré par les voiles et les portiques.

IV.4.4 Vérification de la période empirique

»  Calcul de la période empirique

T= Cr x (hy)3/*
- hyn: 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 donné en
fonction du systeme de contreventement par le tableau 4.6 (Art 4.2.4 RPA99/ VV2003)

T,=0,05 x (27,86)3/*=0,60s
> Calcul de la période empirique majorée

Tmaj=T +30%T =0,78s
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CHAPITRE IV : MODELISATION ET VERIFICATIONS

»  Détermination de la période par le logiciel ETABS :

Apres avoir effectué 1’analyse sur ETABS, on détermine la période en suivant le

cheminement ci-apres : Display —— show tables
Un tableau s’affichera, et on coche les cases suivantes :

Analyse results —— modal information —— Building Modal Information
Modal Participating Mass Ratios

Puis on définit toutes les combinaisons en cliquant sur :  Select cases/combos

[ 00 MODEL DEFMNITION 10 64 lagut Tabins-Cieh B UK Bation SaetCatde Dlonyi Dal{
* L) Dudding Data Sebect Loyd Casms |
% [0 Propanty Detwstions
* [0 Leod Defirvtions
= 3 Powrt Assigrnments Load Caes/Cansce ety
* L0 Toneme Assgresents
% [0 Mes Axsgeeent: -
. lr: Ingest Dubion Dals Sebait Output oot hied
* 3 Devign Deermitos
* L2 Dphens/Misterances Data
& [0 Mizcullanesus Daela

B ANALYSIS RESULTS (1 24 Ingut Tabdes~Chek the ©
* 2 Dmplscenens

3 o 3 Loods Sected

5 inet Camat/C crbot

—ox ]

Coreel |

Puis on clique : OK OK

WIS VR 25 i

Les résultats s’afficheront comme suit :
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Edit  View

tadal Participating Mazs B atioz

Mode Period UX uy vz SumUX SumUY
> 76,2001 0,0000 0,0000 76,2001 0,0000
2 0,645921 0,0000 71,0537 0,0000 76,2001 71,0537
3 0,465327 0,0875 0,0000 0,0000 76,2875 71,0538
4 0,238703 14,3917 0,0000 0,0000 90,6793 71,0538
5 0,149768 0,0000 19,4022 0,0000 90,6793 90,4550
8 0,116812 21936 0,0000 0,0000 92,8728 90,4550
7 0,111185 0,0049 0,0000 0,0000 92,8778 90,4560
8 0,104775 2,6463 0,0000 0,0000 95,5241 90,4560
9 0,104355 0,0002 0,5006 0,0000 95 5243 90,9555
10 0,104194 0,3355 0,0000 0,0000 95,8599 90,9555
11 0,065290 0,0007 54619 0,0000 95,8605 95,4185
12 0,063172 2,2151 0,0021 0,0000 98,0755 96,4207
13 0,053584 0,1352 0,0018 0,0000 98,2108 96,4225
14 0,053225 0,0051 0,0004 0,0000 98,2159 96,4229
15 0,049032 0,0010 0,0001 0,0000 93 2169 95,4229
16 0,047307 0,0249 0,0003 0,0000 98,2419 95,4232
17 0,044745 0,2113 0,0002 0,0000 98 4531 95,4235
40 NnNAd4ng N nnoo N onnnd N nnnn o ACOT M 4790

| KI

¢+ Comparaison des résultats
Ona:

e Lapériode calculée T =0,60s
o Lapériode majorée T =0,78s

e Lapériode ETABS Tetans = 0,835

On remarque que : T maj <Tetaps

IV.4.5 Vérification de I’effet de la torsion d’axe (excentricité).

D’aprés (Art 4.3.7RPA99V2003), dans le cas ou il est procédé a une analyse
tridimensionnelle, en plus de I’excentricité théorique calculée, une excentricité additionnelle
égale a + 5%L (L : étant la dimension du plancher perpendiculaire a la direction de I’action

sismique) doit étre appliquée au niveau du plancher considéré et suivant chaque direction.
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CHAPITRE IV : MODELISATION ET VERIFICATIONS

On doit vérifierque:  |Cm - Cgr|< 5% L
Telque:  CM : centre de masse.
CR : centre de rigidité.

» [Excentricité calculé :

v" Sens longitudinale (x-x) :
ex <5% Lx=0,05 % 22.00=1,1m
v’ Sens transversal (y-y) :
ey<5% Ly=0,05 x 17.05 = 0.8525m
> Détermination de ’excentricité a partir du logiciel ETABS :

Pour cela on suit cheminement ci-aprés: Display — show tables
Un tableau s’affichera et on coche les cases suivantes :

Analyse results —— building output ~——— Table: center mass rigidity

Puis on définit toutes les combinaisons en cliquant sur : Select cases/combos

Choave Tadbes for Dapley ~ -

| warm e —————————————

S0 MODEL DEFIMETION (8 65 lngnt T abdostink the DK batton
+ 0 Duifing Data

4 L Preporty Dehnstsony -
* 0 Lot Dotivntimns
* O] Polst Assignmants Lot Catmi/Conbios Meiuls)
“ L1 Prame Axvigrement s Sotoct € L‘m-_j
+ ) Area Avsiumseonts > i 18 Losd Satetied
# ) togust Davvagn Dt
# U1 Dusign Oversibing Meap 5 hawe O plions I
1+ L DptonsMimtoronces Uete ————
# ) Misoobanees Dats Optaon
B ANALYSIS NESULTS (T 29 lnput Tables-Chck the DX huttun
4 O Degptacements
* O Rosotons
) Madal bedassabiaon
- 3 Duiding Outpul
M Boddrg Oisged
12 Tabhe Cavans Mnis Figatty
I3 Tadda Stoey Shean Marvad Setr
O Tetde Trbnsoy Area andMLLF
D) Tobds Specad Sevime S0 P
* ) Foame Outpat '
* CJ Ares Dutpat
+ O Wall Onngent
* O] Digacte and Finments

5 ekecoe

S ayen Plawamd S |

e I

Coancel |

Puisonclique: OK——— OK
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{ CHAPITRE IV : MODELISATION ET VERIFICATIONS

Les résultats s’afficheront comme suit :

Edit View

|Center fMazs Rigidity -

Story Diaphragm HCM

» ET COMMERCE DA 11,001

ET SERWVICE DAz 11,000

RDC DAS3 11,000

ET1 DAas 11,000

ET2 DAS 11,000

ET3 DAS 11,000

ET4 DAT 11,006

TERRASSE DAS 11,000

TERRASSE-1 DAS 11,000
ZIKaC]

Apres on copiera ses résultats dans I’Excel on suivant le chemin :
Edit —— copy — collé dans I’Excel

On reléve les valeurs des coordonnés des deux centres (gravité et torsion)

puis on calcule leur écartement tel qu’il est montré sur le tableau suivant :
Avec: ex= |XCCM — XCR|

e,= |[YCCM — YCR|

Tableau 4 : Vérification de ’excentricité

YCM-

Story Diaphragme | XCM | XCR XCM—CR] | 5%Ix | Observation | YCM YCR |\(CR| 5%ly obs
ET

COMMERCE | DA1 11,001 (11 0,001 1,1 Cv 7,259 8,569 0,82 0,8525 | cv
ET SERVICE |DA2 11 11 0 1,1 Cv 8,645 8,252 (0,393 |0,8525 |cv
RDC DA3 11 11 0 1,1 Cv 8,345 |7,977 {0,368 |0,8525 |cv
ET1 DA4 11 11 0 1,1 Cv 8,346 |7,809 0,537 |0,8525 |cv
ET2 DA5 11 10,999 | 0,001 1,1 Cv 8,346 |7,714 (0,632 |0,8525 |cv
ET3 DA6 11 10,999 | 0,001 1,1 Cv 8,346 |7,67 |0,676 |0,8525 |cv
ET4 DA7 11,006 | 10,999 | 0,007 1,1 Cv 8,401 |7,667 |0,734 |0,8525 |cv
TERRASSE | DAS8 11 10,999 | 0,001 1,1 Cv 8,353 |7,731 (0,622 |0,8525 |cv
TERRASSE-1 | DA9 11 11 0 1,1 Cv 8,3 8,273 10,027 |0,8525 |cv

On voit que les conditions sont vérifiées pour chaque étage et dans les deux sens

—— 1 ’excentricité est Vvérifiée
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IV.4.6 Vérification de la participation de la masse modale (Art 4.3.4 RPA99V2003)

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.

moins de la masse totale de la structure.

- Le minimum de modes a retenir est de trois (03) dans chaque direction considérée.

> Détermination de la participation de la masse modale

On I’a détermine en suivant le cheminement ci-apres :

Display ——»

show tables

Un tableau s’affichera, et on coche les cases suivantes :

Analyse results —— modal information —— Building Modal Information

— Modal Participating Mass Ratios

Puis on définit toutes les combinaisons en cliquant sur :

Select cases/combos

¥ [ Ovease Tabdes tim Bruin

—

pPrappR N T s 0 WB %,

= D NODELDEFMNITION 10 64 bapad Tabdos-CReb e UK hatton
* L Duddng Data
& [0 Propanty Detrstions
* [0 Leod Defirtions
* [ Powdt Assigrments
* L0 Nosme Acugresents

bt ¥

Lot Caves Moo Ded |
Sebect Loyd Cemm
10 3 Loats Seicted
Load Cases/Tansce ek

Svinct CamaiCimbat_|

% [0 Aee Axugoeents

* [0 Ingut Devign Data

* 3 Devign Duermitos

+ L Dphens/Misderances Data

4 [ Miccullacecus Dala

8 ANALYSIS RESULTS (1 24 Ingut Tabes=Chek the ©

* 2 Dmplsceoents

* 12 Neactions

B Modd Inlwaton

# 11 Bubdng Wodes
= I Bukden Woss Lok roles

£ Tadde: Modl Pabcpeson Facken
& Tetle Nodd Patcopeng Mas Ratxe
0] Tatde Nodd Load Patexssion H abon
O Tabie Reponie Speciuns Aoceeistion
[ Tatde Flarponie §paciars Mace Axgludes
0 Vet Ramporme Spectars flae Aractors

4 [0 Buddng Detput

+ 0 Frame Oungant

+ 1 Aroa Duspat

& [ Ugects and Elements

Sebeis Outpst

- 3 Load: Selected

Wit Dppers |
O
Carcal_|

"

» Weowed Set

o |

Coreed |

RAAVEW T T |
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Puisonclique: OK ——» OK

Les résultats s’afficheront comme suit :

Edit  View
IModaI Participating k asz Ratiozs LI
Mode Period X uy Uz SumUXx Sumuy SumUZ RX

» 1 0,836874 76,1923 10,0000 10,0000 76,1923 10,0000 10,0000 10,0000
z 0,545835 0,0000 71,0534 0,0000 76,1923 71,0534 0,0000 97,9102

3 0,4645882 10,0989 0,0000 0,0000 76,2913 71,0534 0,0000 0,0001

4 0,238272 14,4168 0,0000 0,0000 90,7081 71,0534 0,0000 0,0000

5 0,208307 0,170 0,177 0,0000 90,7251 71,071 0,0000 0,0010

& 0,149765 0,0000 19,3914 0,0000 90,7251 90,4625 0,0000 1,7325

T 0,116582 2,107 0,0000 0,0000 92,8358 90,4625 0,0000 0,0000

] 0,111135 0,0048 0,0000 0,0000 92,8406 90,4625 0,0000 0,0000

] 0,1045802 2,4204 0,0000 0,0000 95,2610 90,4625 0,0000 0,0000

10 0,104357 0,0001 10,5008 0,0000 95,2610 90,9632 0,0000 0,0603

1 0,104165 10,5944 0,0000 0,0000 95,8555 90,9632 0,0000 0,0000

12 0,065287 0,0000 5,4514 0,0000 95,8555 06,4245 0,0000 0,2215
« | »
[« » [¥]

Le tableau suivant résume toutes les données relatives aux périodes et participations massiques

de tous les modes

Mode Period SumUX SumUY SumUZ
1 0,838874 76,1923 0,0000 0,0000
2 0,645935 76,1923 71,0534 0,0000
3 0 464582 76,2013 71,0534 0,0000
4 0238272 90,7081 71,0534 00,0000
&> 0208307 90,7251 71,0711 0,0000
T 0, 116682 92 3358 90,4625 0,0000
& 0111135 42,3406 00,4625 0,0000
9 0104602 95,2610 00,4625 0,0000
10 0104357 85,2610 50,9632 0,0000
1 0,104165 95,3555 90,9632 00,0000
12 0,065287 95,3555 95,4246 0,0000

Tableau .V.2 Vérification du pourcentage de participation de la masse modale

La somme des masses modales dépasse 90% de la masse totale du batiment dans les deux

directions dans le 6™ mode (modélisation), —— Lacondition est vérifiée.
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Iv.4.7 Vérification des déplacements relatifs

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

aux €tages qui lui sont adjacents ne doivent pas dépasser 1% de la hauteur d’étage.
Le déplacement horizontal a chaque niveau "k™ de la structure est calculé comme suit :

6k= R aek

v’ ek : déplacement di aux forces sismiques

v" R : coefficient de comportement R =5
Le déplacement relatif au niveau "k par rapport au niveau "k-1" est égal a
A= 0k~ Skt

Pour déterminer les valeurs des déplacements relatifs dans le sens longitudinal par le
logiciel, on suit les étapes suivantes :

e Dans le sens longitudinal

Display —— show tables
Un tableau s’affichera, et on coche les cases suivantes :

ANALYSIS RESULTS , Displacement Data | table : Diaphragm CM
displacement

Puis on définit la combinaison Ex spectra en cliquant sur :  Select cases/combos

Choose Tables for Display

Eclit

/B8 MODEL DEFINITION (1 of 65 tablox velocted) Labd Gasas (Medal Dol
W1 Ruilding D ata Salwct Load Cases |
W Mroparty Delinitionx 2 ol 2 Loads Selected
(U ) Dolinit
N Rty G4 Lond Carms/Cambos (Mesulte)
WL Fromoe Assignmonty [ Solmot Casms/Camboy |
W) Aren Assignments 3 ol 18 Loads Belwoted
WD Input Dexign Data
WD Desian Overwiites Gelect Output Modilyss Stion
451 Optionss _Modily/3how Optione.,.
o M Options

1 ANAL LTS (1 of 27 ¢ I
M Dwplavomonty
W) Reactions
WD Modal Information 0k |
W) Ruaildiog Outpur l—BX
W Frame Output =
i ) Avea Output Cancel’ |
WO Woall Dutput Mamed Sats
W] Ubjecty and Elomonty Save.Named Sst |

Clear Al | L[l e |
ok__|
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Puisonclique: OK — OK

e Dans le sens transversal

De méme, pour le sens transversal, on remplace juste la combinaison Ex spectra par Ey spectra

« Tableau récapitulatif des résultats trouvés suivant les deux directions :

sens longitudinal (X-X) sens transversal (Y-Y)

Story oek (m) ox(W) k(m) oek (m) ok (m) k(m) 1% H etage | obs
TERRASSE-1 0,0176 0,088 0,0035 0,0128 0,064 0,002 0,002 | CV
TERRASSE 0,0169 0,0845 0,0095 0,0124 0,062 0,0095 0,0306 | CV
ET4 0,015 0,075 0,0105 0,0105 0,0525 0,0095 0,0306 | CV
ET3 0,0129 0,0645 0,0115 0,0086 0,043 0,01 0,0306 | CV
ET2 0,0106 0,053 0,012 0,0066 0,033 0,009 0,0306 | CV
ET1 0,0082 0,041 0,0125 0,0048 0,024 0,008 0,0306 | CV
RDC 0,0057 0,0285 0,012 0,0032 0,016 0,007 0,0306 | CV
ET SERVICE 0,0033 0,0165 0,0095 0,0018 0,009 0,0055 0,0306 | CV
ET

COMMERCE 0,0014 0,007 0,007 0,0007 0,0035 0,0035 0,0444 | CV

Tableau 5 : Déplacements relatifs sous 1’action Ex et Ey

D’apres les résultats trouve dans le tableau ci-dessus, On conclut que la condition de |

RPA vis-a-vis des déformations est vérifier — > La condition est Vvérifiée.

1VV.4.8 Vérifications du déplacement maximal de la structure
On doit vérifier si le déplacement maximal de la structure donnée par le logiciel ETABS

dans les deux sens est inférieur a la fleche admissible:

H 27;86
Omax< faam= ﬁ = o0 - 0,0557m (Art B.6.5,3/BAEL91)
dmax . déplacement maximal
f : Lafléche admissible
H; : Hauteur total.

» Détermination de déplacement maximal avec ETABS

e dans le sens longitudinal x-x
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{ CHAPITRE IV : MODELISATION ET VERIFICATIONS

Pour déterminer les valeurs des déplacements relatifs dans le sens longitudinal par le

logiciel, on suit les étapes suivantes :
Display — Show Story Response Plots

Une fenétre s’affichera et elle doit etre remplit comme indiqué sur I’image

A Story Forces/Response for Letaral Loesds

St Srak Ranas

SGtory Number
Tap Stary [Tennass -]

Sran 4

Stary O Holtom Sloy  |BAGE =]

_Bhow Al |
Stay 7

Srato Lands/Flmeponss Speotia
Stomy G Coaxs JE> o |
Srany B Select Diaphragm

Storw 4 Mame [oAn ~1

Staiy A

Colar |

Stoy 2
Cilobal v-Direction Color M-
Stary |

Ahow

Base

CLOOE +00 4.0AF 03 QA6E-03 1 AZE 02 1 .Q3E -0z
M axi Sitary Dikpl x Disphragm CM Displacement
| Sy £ | 00z « Crimphvsgm Dirirts
& Manim ary Displacemants

Additional Motes tor Frinted L utpul :

I ‘ Gy Cirifts

Stary Ovetuming Maments

| Cisplay | __Done O Sitany SUMAess

Puis, on clique sur display

Et on relévera la valeur du déplacement maximale

Maximum Story Displacements

| Stomy 8 | 0,02

e dans le sens transversal y-y

On le détermine de méme maniére, on remplacant la direction Ex par Ey, et on releve la
valeur du déplacement

«» Reésultats trouvés :

-Déplacement maximal dans le sens x-x

dmax = 0,02 < f = 0,0557m
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-Déplacement maximal dans le sens y-y

omax =0,01 < f= 0,0557m

Les déplacements relatifs de tous les niveaux et dans les deux sens sont inférieure au

déplacement admissible. =~ ——— Condition vérifiée.

IV.4.9 Vérification de ’effort tranchant a la base de la structure (RPA V.2003 /Art 4.3.6)

Avant de passer au ferraillage de la structure, le RPA nous exige de vérifier que la
résultante des forces sismiques a la base V obtenue par combinaison des valeurs modales ne doit
pas étre inférieure a 80% de la résultante des forces sismiques déterminée par la méthode
statique équivalente V pour une valeur de la période fondamentale donnée par la formule
empirique appropriee

> Calcul de ’effort tranchant avec la méthode statique équivalente
AxDxq
V=—®"W  (RPA99_formule4-1)

v/ Détermination des paramétres :
Pour faire le calcul faut déterminer ces coefficients :
A : coefficient d’accélération de zone, donné par le (tableau 4.1 du RPA)

Suivant la zone sismique et le groupe d’usage du batiment :

— Zone sismique : 11
A=0,15

— Groupe d’usage : 2

R : coefficient de comportement global de la structure, sa valeur est donnée par le tableau 4.3

en fonction du systeme de contreventement tel que défini en 3.4 du RPA
Systeme de contreventement mixte R =5

Q : Facteur de qualité
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La valeurs de Q est déterminer par la formule :Q=1+YF,
Q=120

D : Facteur d’amplification dynamique moyen, fonction de la catégorie du site, du facteur de

correction d’amortissement (1) et la période fondamentale de la structure (T).

Il est donné par la formule :

2.5 SIOLST<T,
p=]2.57 ()73 SiT,<T<3s
2.51 (%)2/3(%)5/3 siT=3s

T, : période caractéristique, associée a la catégorie du site et donnée par le (Tableau 4.7 du
RPA99 VV2003) .

T, (S3) = 0,5sec.

¢ : Facteur de correction d’amortissement donné par la formule:

n=|7207  (Formule 4.3 RPA99v2003).

€ (%) est le pourcentage d’amortissement critique fonction du matériau constitutif, du type

de structure et de I’importance remplissages donnée par (Tableau 4.2 RPA99V2003).
Onprend :&=10%
D’ou:n=0,76>0,7 —, Condition vérifiée.

T: La période fondamentale : T = 0,78
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Donc :
T,=0,5sec < T=0,78 < 3,0sec
D’ou:

Dx = Dy =2,5 X 0,76 (72) ** = 1.41

W, : Poids total de la structure, donné par ETABS
Pour déterminer le poids de la structure par le logiciel, on suit les étapes suivantes :
Display —— Show Table — 3 Building Output—— Building Output
—— Table: Story Shears

Puis on definit la combinaison Poids combo en cliquant sur :  Select cases/combos

Choose Tables far Display - g -
Edit

1 MODEL DEFINITION (0 69 Input Tables-Click the OK button Laad Cazex [Meds! Dall ——1
Select Load Cases. J ‘

W] Building Data | GelectLoad Cases...
H-[Z] Property Delinitions 3 of 3 Loads Selected

Load finiti
#- [ Load Definitionx Load Cazes/Comboz (Rezultz)

[T Point Assignments
W] Frame Assignmonts Geleot Cases/Combos... I
WO Area Axzignmentx 1 of 16 Loads Selscted
L] Input Design Data s e ——————————— —— .
L] Dexign Overwritex Select Qutput Madity/Show Options... |
w7 Options/Preferences Data
#[C]1 Miscollansous Data Saléct Oplions
© M ANALYSIS RESULTS (1 25 Inp| [ = Heleotion O
W[ Displacements ELS Combo -
# [ Reactionx EbLfsCon?bo
it Modal Information ryopeota K
H E Building Output EY Specta L—!"\_J
[ & m Building Dutput SHEsLmbol P
1] Table: Center Mase Rigidity Egt_\f1tgmbg = __a_n_c_c__] N P
B Table: Story Shears AQEYT Combo amed Sete

[ Table: Tributaiy Area and AL LI® SteltioLosd B ey |

(21 Table: Special Seismic Fho | 5 - A —
W] Frame Dutput Llaar All __'______‘__I
[0 Area Dutput | |
W Wall Dutput \. ’

W Objectz and Elements

8] |
Cancel I

Puisonclique: OK ——» OK
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Les résultats s’afficheront comme suit :

Edit  Wiew

IStol_l,l Shears LI
Story Load Loc P WK VY T MK MY;I

TERRASSE-1 POIDS Bottom 188,50 0,00 0,00 0,000 1565,357 _2074,5

TERRASSE POIDS Top 3726,16 0,00 0,00 0,000 30827,105 _40987,"

TERRASSE POIDS Bottom 4319,80 0,00 0,00 0,000 35630,511 47517,

ET4 POIDS Top 744159 0,00 0,00 0,000 62270,256 81858,

ET4 POIDS Bottom 8173,02 0,00 0,00 0,000 6TS60,261 _89904,.

POIDS Top 11254,81 0,00 0,00 0,000 S3600,006 _124245,

ET3 POIDS Bottom 12026,24 0,00 0,00 0,000 S5180,011 132281,

ET2 POIDS Top 15148,03 0,00 0,00 0,000 125528,756 | -166532,

ET2 POIDS Bottom 15849,07 0,00 0,00 0,000 131387,565 | -175443,

ETH POIDS Top 18070,87 0,00 0,00 0,000 157737,311 _206784,

ET1 POIDS Bottom 19871,91 0,00 0,00 0,000 163605,120 | -218585,

RDC POIDS Top 22593,70 0,00 0,00 0,000 1895944 855 | -252937,

RDC POIDS Bottom 2387507 0,00 0,00 0,000 196479,372 | -262632,

ET SERVICE POIDS Top 2ETEZ, 18 0,00 0,00 0,000 222064,160 | -284380,

ET SERVICE POIDS Bottom 2767283 0,00 0,00 0,000 228620,860 | -304403,

ET COMMERCE POIDS Top 25593,21 0,00 0,00 0,000 244784, 711 _325927,
—Jercommeres|  ops | mowom | wsrisz | 00 000 0000 | 2soesaoee | erzeo-
| RN ;l_l

TIEa

Alors le poids total de la structure : W; = 31571.62KN

Tableau récapitulatif des résultats

Coefficient d’accélération de zone A 0,15
Facteur d’amplification dynamique D 141
Facteur de qualité Q 1,2
Coefficient de comportement R 5

Le poids total de la structure W; [KN] 31571,62

Tableau 6 : récapitulatif des résultats

On remplace les valeurs des facteurs dans la formule :

_AxDxQW_0.15x1.41x1.2

X 31571,62
R 5

V =1602,57KN
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> Détermination de ’effort tranchant par ETABS
Pour déterminer la valeur de I’effort tranchant par le logiciel, on suit les étapes suivantes :
Display ———» show tables
Un tableau s’affichera, et on coche les cases suivantes :

ANALYSIS RESULTS —— building output —— story shears
Puis on définit les combinaisons Ex specter et Ey specter en cliquant sur :

Select cases/combos

Choose Tables for Display

Edit

5 0 MODEL DEFINITION (1 of 69 tables selected) Lodd EAsmaMode| Dek)
#-[7] Building Data Salect Load Cazes. I

| # [ Property Definitions 2 of 2 Loads Selacted
# [J Load Definitions
| # [ Point Assignments

Load Cases/Combos (Flesults)

| né« [J Frame Assignments | Select Cazes/Combos. I
| 0] Area Assignments 2 of 16 Loads Selected
| Input Dezign Data & q
W Dezign Overwrites Select Output Madity/Shaw Options. . |
W2 Options/Preferences Data
# B Migcellaneous Data Salect Options
=B ANALYSIS RESULTS (1 of 27 tables [ Iwetion Ul
. B 0BGEX Combo
S st DGEXM Combo
i v Combo
#-[C] Modal Information UBGEYM Combo I_U_K__]
= B Building Dutput ELS Combo
=6 Building Output U Cancel |
|+ Table: Center Mass Rigidity EV Spantra
| B Table: Story Shears G Static Load Named Sets
[ Table: Tributary Area and RLLF gg;xrbllncmhc;’ Save Named Sel... |
[ Table: Special Seismio Rho Factor #M Combo I :
[ Frame Output ______J.,Ieat Al Urw bl I
O Area Output | y

i) Wall Dutput
i [] Objects and Elements

0K I
Cancel I

Puisonclique: OK ——» OK
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Les résultats s’afficheront comme suit :

Story Loc VX VY
TERRASSE-1 | Bottom 34,76 35,23
TERRASSE Bottom 465,31 560,76
ET4 Bottom 782,9 927,42
ET3 Bottom 1034,59 1206,68
ET2 Bottom 1247,76 1440,59
ET1 Bottom 1423,13 1625,8
RDC Bottom 1562,68 1766,7
ET SERVICE Bottom

Puis on releve les valeurs de I’effort tranchant tel que :

% Vérification :
v Sens longitudinal :

Vydyn = 1710,62 KN > 0,8Vgea = 0,8 x 1602,57KN = 1282,056KN.— Condition vérifiée.
v' Sens transversal :

Vyayn = 1928,48 KN > 0,8Vgpa = 0,8 x 1623.82KN = 1282.056KN. — > Condition

vérifiée.

La résultante des forces sismiques a la base V; obtenue par combinaison des valeurs modales est
supérieure a 80% de la résultante des forces sismiques déterminée par la méthode statique

équivalente Viyse — L’effort tranchant a la base est Vérifié.
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1V.4.10

Vérification de I’effet du 2éme ordre (I’effet P-A)

Les effets de deuxiéme ordre (ou I’effet de P- A) peuvent étre négligés dans le cas des
batiments si la condition suivante est satisfaite a tous les niveaux :

_ Pg X Ay
T VX hg

< 0,10 (Art 5.9 RPA99V2003).

- Pk : Poids total de la structure et des charges exploitation associées au-dessus du niveau
«K».,

- Vi : effort tranchant d’étage au niveau «K».

- Ak : déplacement relatif du niveau «K» par rapport au niveau « k-1 » en considérons la

combinaison (G+Q+E).

- hg : hauteur de I’étage «K».

188,6 2 0,0035 | 34,76 0,009 0,002 35,23 0,005
4131,2 3,06 | 0,0095 |465,31 0,027 0,0095 | 560,76 0,022
3853,22 | 3,06 |0,0105 |7829 0,016 0,0095 | 927,42 0,012
3853.22 | 3,06 |0,0115 |1034,59 |0,013 0,01 1206,68 | 0,01
3922,83 | 3,06 |0,012 1247,76 | 0,012 0,009 1440,59 | 0,008
3922,84 | 3,06 |0,0125 |1423,13 |0,011 0,008 1625,8 0,006
4003,16 | 3,06 |0,012 1562,68 | 0,010 0,007 1766,7 0,005
3797,76 | 3,06 |0,0095 |1661,99 | 0,007 0,0055 |1870,81 | 0,0036
3898,79 | 4,44 | 0,007 1710,62 | 0,0035 0,0035 |1928,48 | 0,0015

Tableau7 : Vérification de I’effet du 2éme ordre (1’effet P-A)
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CHAPITRE IV : MODELISATION ET VERIFICATIONS

On constate que 0x et By sont inférieurs a « 0.1 ».
Donc I’effet (P- A) peut étre négligé pour le cas de notre structure.————5 Condition veérifiée.

Conclusion
D’apres les résultats obtenus si dessus pour notre structure, Toutes les exigences du RPA

sont vérifiées, a présent on peut passer au ferraillage des éléments structuraux.
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CHAPITRE V : FERRAILLAGE DES ELEMENTS STRUCTURAUX

V.1 Ferraillage des Poteaux:
Les poteaux seront calculés en flexion composée sous l’effet des sollicitations les plus
défavorables suivant les deux sens (longitudinal et transversal) puis nous vérifions a I’ELS

pour les cas suivants :

Tableau 1 :Caractéristiques de calcul en situation durable et accidentelle

Les armatures seront calculées suivants les combinaisons les plus défavorables en tenant

compte de trois types de sollicitations :

e Effort normal maximal et moment correspondant : Nmax — Mcor
e Effort normal minimal et moment correspondant : Nmin — Mcor
e Moment fléchissant maximal et effort normal correspondant : Mmax — Neor
y
A
/] M,

TS

M, : Moment du poteau dans le sens longitudinal

My : Moment du poteau dans le sens transversal Sollicitations
Combinaisons de calcul :

4 BAEL91/modifiée99 :
ELU : 1.35G + 1.5Q
ELS:G+Q
# RPA99/modifiée2003 :
G+Q =+ Ex
G+Q=xEy
0.8G + Ex
0.8G £ Evy
Chaque poteau est soumis & un effort de normal(N) et & un moment

fleéchissant(M),nous pouvons avoir I’un des cas suivant :
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CHAPITRE V : FERRAILLAGE DES ELEMENTS STRUCTURAUX

e section partiellement comprimee(spc)
e section entierement comprimé(sec)

e section entierement tendue(SET)

V.1.1 Détermination des efforts internes :
La détermination des efforts internes dans les poteaux se fera grace a la méthode des
éléments finis (MEF) en utilisant le logiciel ETAB

V.1.2 Recommandations du RPA 2003 :
a) Armatures longitudinales :
& Les armatures longitudinales doivent étre a haute adhérence(HA), droites.
& Les pourcentages d’armatures recommandés par rapport a la section du béton sont :
@ Le pourcentage minimal d’armatures sera 0.8% bx h en zone Ila :
Poteau (45x45) : Amin = 0.008 x 45 x 45 = 16,2cm?
Poteau (40x40) : Amin = 0.008 x 40 x 40 = 12.8cm?
Poteau (35x35) : Amin = 0.008 x 35 x 35 = 9.8cm?
Poteau (30x30) : Amin = 0.008 x 30 x 30 = 7,2cm?

@ Le pourcentage maximal en zone de recouvrement sera 6% bx h :
Poteau (45x45) : Amax = 0.06 x 45 x 45 = 121.5cm?

Poteau (40x40) : Amax = 0.06 x 40 x 40 = 96cm?

Poteau (35%35) : Amax = 0.06 x 35 x 35 = 73.5cm?

Poteau (30x30) : Amax = 0.06 x 30 x 30 = 54cm?

@ Le pourcentage maximal en zone courante sera 4% bx h :
Poteau (45x45) : Amax = 0.04 x 45 x 45 = 81cm?
Poteau (40x40) : Amax = 0.04 x 40 x 40 = 64cm?
Poteau (35x35) : Amax = 0.04 x 35 x 35 = 49cm?
Poteau (30x30) : Amax = 0.04 x 30 x 30 = 36cm?
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Tableau 2 :Récapitulatif des sections d’acier recommandées par le RPA

# Le diamétre minimal est de 12mm.
La longueur de recouvrement est Lr = 40 @™ en zone lla

La distance entre les barres verticales ne doit pas dépasser 25cm en zone lla.

#* & %

Les jonctions par recouvrement doit étre possible, & I’extérieur des zones
nodales (zones critiques).
La zone nodale est constituée par le nceud poteaux-poutres proprement dit et
les extrémités des barres qui y concourent.
b) Armatures transversales :
Les armatures transversales sont désposées dans le plan perpendiculaire a 1’axe
longitudinal de la piéce et entourant les armatures longitudinales en formant une ceinture
de maniere & empécher le mouvement de celles-ci vers la paroi.
Par consequent,si dans une section carré ou rectangulaire il existe des armatures

longitudinales ou des etriers pour empecher tout mouvement de ces armatures.

Le role des armatures transversales consiste a :
# Empécher les déformations transverrsales du béton et le flambement des
armatures longitudinales.
# Reprendre les efforts tranchants et les sollicitations des poteaux au
cisaillement.
# Positionner les armatures longitudinales
Leur calcul se fait a l'aide de la formule suivante

(RPA99Modifiee2003/Art7.4.2.2) :

ﬁ _ Py XVy
St h¢xfe

V, : effort tranchant de calcul
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h: : hauteur totale de la section brute
A: : armatures transversales
p : coefficient correcteur qui tient compte du mode fragile de rupture par effort
tranchant :
{p = 2.5 si l'élancement géométrique: Ag = 5
p = 3.75 si l'élancement géométrique: Ag < 5
St : espacement des armatures transversales :

{St < min(100; 15cm) en zone nodale
St < 150 en zone courante

Avec : @i diamétre minimal des armatures longitudinales dans les poteaux.

+ La quantité d’armatures transversales minimale :

At , .
prorll %, elle est donnée comme suit :

0.3%siAdg =5
0.8%siAg <3
Par interpolation entre les valeurs précédentes si:3 < Ag < 5

4+ Calcul d’élancement géométrique :
_[Lf Lf b
Ag —[; ou 7] \ I

d

Avec :
«a» et «b» représentent les dimensions de la section droite du poteau dans la
direction de la déformation considérée.
Lf : longueur de flambement
4 Les cadres et les étriers doivent étre fermés par des crochets a 135° ayant une longueur

droite de 10@, minimum.
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V.1.3 Calcul des armatures a PELU :
V.1.3.1 Lesarmatures longitudinales :

Exposé de la méthode de calcul a ’ELU
Chaque poteau est soumis a un effort normal N (de compression ou de traction) et a un
moment fléchissant M, ce qui nous conduit a étudier deux cas suivants

€ Section partiellement comprimée (SPC).

€ Section entiérement comprimée (SEC). —

=144
A 1
s il
LI |
Mu {1 | 130 h
Calcul du centre de pression : e = Z—Z : CN» Td:
(I
1 |
A -
a) Section partiellement comprimée (SPC) : = B *

La section est partiellement comprimée si I’une des conditions suivantes est vérifiée :

, c'
(d—c)Nu—-Mf < (0.337 —0.81 E)bh2 foe
Avec : Mt :moment par rapport au centre de gravité des armatures intérieures.

Mi=Nux g =Ny (G-c+e)=My+Ny(G-c)

A, A,
oG _ +
Mu Ale
A< As(] Nu
N, Mgl —
SPC

En flexion composée la section d’armatures sera donnée par les relations suivantes :

_ My . _ 0.85fc28 _
U= DT avec : foe = o - 14.2 MPa

e Si:u<pu; =0.392 = la section est simplement armée (SSA) et nous allons extraire

B des tableaux
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My |

Ar = Bdog’

A’=0

D’ou la section réelle est Ag = A¢ - % si I’effort est négatif.
S

Si : Asest négative Ag> max{% ;0.23 bh %}

e

e Si:u>pyu; = 0392 = la section est

doublement armée (SDA).
Nous calculons:

Mr=p; b d foc

AM = M - M,

Avec :

Mr : moment ultime pour une section simplement armée.

M, AM
= +
A= g T o,
, AM A
A= a—cho avec: o = -= 348 MPa
La section réelle d’armatures est A’ = A’ ; Ag = Aq - %
S

b) Section entiérement comprimée :

La section est entierement comprimée si I’une des conditions suivantes est vérifiée :

(d — c)Nu— Mf > (0337 — 0.81%)bh2 foe
Deux cas peuvent se présenter :
1. Si:(0.337 = 0.81)bh? f, < (d — c)Nu — Mf < (0.5 — D)bh? fy,

Les sections d’armatures sont :

N-100.¥.b.h.f
Ay = ————tbe A= ()
10005

N(d-c')-100.My

03571+ 100.b.h2 fi

Avec: V¥ =

7
0.8571—H

2. Si:(d—c)Nu—Mf 2 (05— )bh fy.

Les sections d’armatures sont :
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M, —(d—-0.5h).b.h.f; N-b.h.f
—MMu ( : ) bc ’ AS = be _ AS,
(d—c)os os

As
. Mu . elg . \
e Siie= ~ 0 (excentricité est nulle ; ¢’est une compression pure), le calcul se fera a

’état limite de stabilit¢t de forme et la section d’armature sera:

A = Nu_B-fbc
Os

Avec : B : Aire de la section du béton seul

o, = Contrainte de I’acier
Exemple de calcul a PELU :
Pour le poteau (45x45) :
Ny =-2171,23 kN ; M, =1,283kN.m

v' Calcul de I’excentricité (e) :

_ Mu _ 1,283x102
Nu 217123

e=0.059cm < (3 —¢) = (3 — 2) = 20,5cm = SEC

=0.059cm

v Calcul de : (d — c)Nu — Mf et (0.337 — 0.81)bh? f,,
Avec : M= My + Ny (5 —©)
d=h-c=0.45-0.02 = 0.43cm

v" Calcul du moment fictif :

0.45

M =1,283 + 2171,23 (T —0.02) = 446,38 KN.m

Et :

0.02

(0.337 — 0.81%')bh2 foe = (0.337 - 0.81—) (0.45)3 x 14.2 x 10°

0.45

= 389,48kN.m

(d-c")Ny - M¢= (0.43 - 0.02) x2171,23 -446,38 = 443,82
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v Calcul de : (0.5h - ¢”) x hxbxfp,
(0.5h - ¢’).h.b.fpe = (0.5 0,45-0.02) x 0.45%x 14.2 x 10° = 589,47 kN.m

Donc : (d-¢’)Ny - M¢ = 443,82 KN.m < 589,47 KN.m

v" Calcul des armatures :

, _ N—100.¥.b.h.
Ay =10 e A =

1000,
N(d-c¢)-M
0357 + ———1
Avec: V¥ = bh™"be
. - c
0.857 — =
h
2171,23(0.43—0.02)—446,38
N7 _0'357 + 0.453x14.2 x 103 =0.86
- 0.857 — 292 e

0.45

,  2171,23-100%0.86X0.45%x14.2x 103
Donc: As’ = =-0.0063=0

100x 348 x 103

ASZO

Remarque :

Nous allons ferrailler par zone ; car nous avons constaté qu’il est possible d’adopter le méme
ferraillage pour un certain nombre de niveau :

Zone | : sous-soll (étage commerce)

Zone Il : sous-sol 2 (étage de service) et RDC

Zone 111 : du 1°™ au 2°™ étage.

Zone 1V : du 3*™ au 5™ étage.
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Calcul du ferraillage des poteaux :

Le ferraillage des poteaux se fait par un calcul automatique a 1’aide du logiciel

« Socotec ». Les résultats de calcul sont résumés dans le tableau suivant :

(sz) adopte | € A
(cm?)
Nimax =M o = - 0,205|SEC |0 4HA20
ELU
2171,23 1,283 162 |1708| +
45*45
4HA12
Mmax= -
Neor=-1311,04 ELU 0.205|SEC |0
80,876
Nmax = -
M Cor:'3,175 ELU 018 SEC 0
1846,92
12,8 (14,19 |4HA16
40%40 | Nimin =-2 M ¢r=28,502 |G+Q-Ex |0.18 |SET  |2,23
+
Ne122004 |™ = Tleiy loas [sec o
9% |57 388 : 4HA14
Nmax=-
M o=-8,336 |ELU 0.155|SEC |0
1299 42
4HA14
Nin=-0 .08 M “ | 0.8G-Ex |0.155|SPC  |0.78
35*35 | Nmin=-0, 10,308 : : ' 98 (10,67 +
Mmax—' 4HA12
Neor=-585,19 G+Q+Ex|0.155|SEC |0
48,957
M cor— -
Nimax=-768,38 ELU 0.130[SET |0
10,886
30*30 | Njin=0 M o= 3,179 |0.8G-Ey |0.130|SPC  |0,26
7.2 19,02 |8HA1L2
Mmax=
Neor= -115,06 G+Q+Ex|0.130|SPC  [2,21
38,739

Tableau 3 : Ferraillage des poteaux a I’ELU suivant les deux sens
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B Le ferraillage des différents poteaux se fera suivant la section minimale d’armatures
As(min) correspondante recommandée par le réglement « RPA.99/modifiée2003 » en
zone lla.

V.1.3.2 Vérifications a PELU :

B Détermination des armatures transversales :

Les armatures transversales sont disposées dans le plan perpendiculaire & I’axe longitudinal de
la piéce ; elles ont un roéle principal qui est le maintien des armatures longitudinales en évitant
ainsi leur flambement. D’aprés les régles du BAEL91/modifiée99, le diametre des armatures
transversales « 8¢ » sont au moins égal a la valeur normalisée de la plus proche du tiers du

diametre des armatures longitudinales qu’elles maintiennent.

0, =20, =22 = 6 33mm. Soit : 8, = 8mm
3 3

6.™ : est le plus grand diamétre des armatures longitudinales.

e A, _ p1xT
Elles sont calculées a 1’aide de la formule : =% = 21"«
St hlee

T, : Effort tranchant de calcul
h; : hauteur totale de la section brute
fe : contrainte limite élastique de 1’acier d’armatures transversales
p1 : coefficient correcteur qui tient compte du mode fragile de la rupture par effort tranchant.
{ p, = 2.5 si l'élancement géométrique: 1g > 5
p, = 3.75 si l'élancement géométrique: Ag < 5

L’¢élancement géométrique (Aq) est donné par la relation :

Ag:%:%;avec:a:b

Tel que : Li=0.7 1
L : longueur de flambement du poteau
lo : longueur libre du poteau

Avec - lo = 444cm pour l'etage commerce
"I, = 306cm pour l'etage de service au 5™ étage

e Espacement des armatures :
Selon le RPA, la valeur maximale de 1’espacement St des armatures transversales est
fixee comme suit :
v Dans la zone nodale : S;< min(109, ; 15cm) = S; =10cm

v" Dans la zone courante : $;< 15@, = 18cm= S; =15cm
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Avec: @ = 12mm est le diamétre minimal des armatures longitudianels des
poteaux.

e Calcul de A4 et de Anin:
# Poteau (30x30) :

_Lf _07ly _ 0.7x306 _ Ay _
Ag=T == T TS Ag 25 = s =03%
Zone nodale : A;™ = 0.003 x 30 x 10 = 0,9cm?

Zone courante : A; ™" = 0.003 x 30 x 15 = 1.35¢cm?
# Poteau (35x35) :

_Lf _ 070y _ 0.7x306 _ Ar
ag=L=tl = S8R =612 = Ag >5= 2= 0.3%
Zone nodale ;: A;™" = 0.003 x 35 x 10 = 1,05cm?

Zone courante : A;™" = 0.003 x 35 x 15 = 1,575cm?
# Poteau (40x40) :
Ag="L=2T0 = S o355 29> 5= (b‘x‘fst):o.s%
Zone nodale : A;™" = 0.003 x40x 10 = 1.2cm?
Zone courante ;: A;™" = 0.003 x40x 15 = 1,8cm?
# Poteau (45x45) :

_Lf _ 070y _ 0.7x444 _ Ar

ag ==t = RN - 690— 1g >5= 1= 0.3%

Zone nodale : A;™" = 0.003 x45x 10 = 1.35cm?
Zone courante : A, ™" = 0.003 x45x 15 =2,025cm?

Sections des armatures transversale :

1,35 3,14
1,8 1,2 2,01 Cv cv
1,575 1,05 2,01 Cv cv
1,35 0,9 2,01 Cv cv

Tableau 4 : Sections des armatures transversales.
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D’aprés le tableau ci-dessus, A™"> A= les armatures longitudinales des poteaux de 1’etage
de service au 5°™ étage seront encadrées avec un cadre et un losange de T8 de sections
transversales : (4¢8= 2.01cm?) ; et les poteaux de I’étage commerce Seront encadrées avec un
cadre et un losange de T10 de sections transversales : (4910 = 3.14cm?).

Les cadres et les étriers doivent étre fermés par des crochets a 135° ayant une longueur

droite minimum 10 @ min = 8cm.

B Longueur de recouvrement :
L,=406,"™"=40x1.2=48cm ..

® Délimitation de la zone nodale : : L' | 8
- Au niveau des poutres : L’=2 X h; tel que : h est la hauteur 3 E h' oy 5
de la poutre Poutre | h 5
Poutre principale : L = 2 x 40 = 80cm l T
Poutre secondaire: L =2x30=60cm L.
- Au niveau des poteaux :
h’ = max (%; by; hy; 60cm)
h; et by : sont les dimensions du poteau
he : hauteur d’étage
h’ = max (%; 45; 45; 60cm) = 75 cm (poteaux de 1’étage commerce)
h’ = max (%6; by; hy; 60cm) = 60 cm (poteaux de 1’étage de service au 5°™ étage).

B Longueur d’ancrage : (BAEL91/Art: A.6.1.221) :

_ ofe

.= —%
S 4tgy

fiog = 0.6 + 0.06f05 = 2.1MPa
W, = 1.5 pour les aciers a haute adhérence.

Tsu = 0.6 \Psz fios

Pour les HA12 : I;= Ofe _ ___12x400 42.33cm

4T, 4(0.6X1.52x2.1)
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Pour les HA14 : I = e - ___14x400 _ _ 4938 om

4Ty 4(0.6X1.52x2.1)

=56.44 cm

(4] 1.6x400
Pour les HA16 : I = Je —
4Tg,  4(0.6X1.52x2.1)

[0] 2%x400
Pour les HA20 : I = Je —
4Tg,  4(0.6X1.52x2.1)

= 143,14 cm

Vérification au cisaillement : (RPA/ Art7.4.3.2) :
La contrainte de cisaillement conventionnelle de calcul dans le béton t,, sous

combinaison sismique doit étre inferieur ou égale a la valeur limite suivante ;

_ W —
To = 22 < Tpy = PaX feos

(0075 52, =5
pd‘{0.04—> Ay <5

5,355

0,075

33,31 35 35 6,12 | 0,075 | 0.288 1,875 | CV

27,57 30 30 7,14 |0.075 | 0.328 1,875 | CV

Tableau 5 : Vérification au cisaillement

Les armatures longitudinales :art(7.4.2.1)du RPA

Les armatures longitudinales sont de haute adhérence, droite et sans crochets
Le diamétre minimum est de 12 mm

La longueur minimale du recouvrement est de 400

En zonella.

Pour @,,:1r=400 = 40 X 2 = 80cm

Pour @4:Ir=400 = 40 X 1.6 = 64cm

Pour @14:lr =400 = 40 X 1.4 = 56cm
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v' Pour @,,:lIr=400=40x 1.2 = 48cm

e Ladistance entre les barres verticales dans une face du poteau
< 25cm

V.1.3.3 Vérifications al’ELS :
B Condition de non fragilité :

La condition de non fragilité dans le cas de la flexion composée est :

0.23xf; es — 0.455xd
AsZ Amin = 128 X S de

fo es — 0.185 x d

Condition
45 x 45 | Nmax — pceorret 1576,1 | -0,863 5,76 | 17,08 -
4 vérifiée
6
) 0,16 Condition
40 X 40 | Nmax _ \correl 1342 0 | -2,194 457 | 14,19 o
3 vérifiée
4
Condition
35 x 35 | Nmax _ pcorrei 944 53 | -6,021 | 0,63 | 3,66 | 10,67 -
Vérifiée
-559,2 |-7,886 [1,41
Nmax _ MCOI'I'e
30 x 30 Condition
2,62 |9,05 Vérifiée

B Vérification des contraintes a I’ELS :
Pour le cas des poteaux, nous vérifions 1’état limite de compression de béton :
0pc< 0pc = 0.6 fog = 15 MPa (BAEL91/A.4.5.2)

. M. h . AN L.
Si:es= N—S < p — section entierement comprimee
N

. M h . . -
Siieg= N—s > section partiellement comprimée
N
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# Vérification d’une section partiellement comprimée :
Pour calculer la contrainte du béton nous déterminons la position de 1’axe neutre : y; =y, + I¢

y1 : La distance entre 1’axe neutre a I’ELS et la fibre la plus comprimée.
Y2 : La distance entre I’axe neutre a I’ELS et le centre de pression Cj,.
| : La distance entre le centre de pression C, et la fibre la plus comprimée.

Y, : est obtenu avec la résolution de I’équation suivante : y3 + p.y, + =0

h
Avec:IC:E-eS

p=-3x I~ 90.A;. =*

q=-2x 13- 90As.(‘c ) 4 90A., (dblc)

Pour la résolution de 1’équation, on calcule A : A = ¢° + 42p7

Si:AZO:t:O.S(\/Z-q);u:i/f:yzzu-%

Si : A< 0 = I’équation admet trois racines :

yi=acos (5);y? =acos (G +2);yf =acos G+

Avec: a = arccos(—pr) a= Zf

Nous tiendrons pour Yy, la valeur positive ayant un sens physique tel que :
O<yi=y,+*1<h
Donc:yi=Yy,+ 1.

3
|:”'%+15>< [As.(d — yD)? + As . (y1 — d)?]

Finalement : la contrainte de compression dans le béton est :

Y2XNs XNS
Opc = yl< Opc

4 Vérification d’une section entiérement comprimée :
e Nous calculons I’aire de la section homogene totale :
S=bh+ 15X (As + As’)
e Nous déterminons la position du centre de gravité qui est situé a une distance Xg

au-dessus du centre de gravité géométrique :

As'x(0.5h—d")—As x(d—0.5h)
bh+15(As+As")

Xe =15 X
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e Nous calculons I’inertie de la section homogene totale :

I:bl—h:+bh><XGZ+15><[A;x(O.Sh—d'—XG)2+ASx(d—0.5h+XG)2]

Les contraintes dans le béton sont :

h
Nger . Nser(es—Xg)x(G—Xq)
—_ + 2
Osup = S I

sur la fibre supérieure

h
N Nser(es—Xg)X(5—Xg) . e .
Tinf = —g - == ——2—=sur la fibre inférieure

Nous vérifions que : max (osup ; Tinf) < Thc

Remarque : Si les contraintes sont négatives, nous referons le calcul avec une section

partiellement comprimée

Les résultats des vérifications sont résumés dans le tableau suivant :
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-1576,16 | -0,863 | 0.00054 | 0.075 |SEC |7,84

Nmin - Meor | -105,83 | 7,296 | 0.068 0.075 |SEC |0.04 1 15 v
Mmax - Neor | -951,54 ] 0.061 0.075 |SEC |114 0,45 15 v

58,648
Nmax - Mcor | -1342,04 | -2,194 | 0.0016 | 0.066 |SEC | 8,59 8,18 | 15 v
Nmin - Mcor | -49,6 14,496 | 0.29 0.066 | SPC 2,83 0 15 v
Mmax - Neor | -888,62 ;{1,279 0.046 0.066 |SEC |9,42 1,68 15 v
Nmax - Mcor | -944,53 | -6,021 | 0.0063 | 0.058 |SEC |8,55 6,87 15 v
Nmin - Mcor | -84,68 -0,111 | 0.0013 |0.058 |SEC |0,72 0,65 15 v
Mmax- Neor | -481,72 | 16,866 | 0,035 0.058 |SEC |6,29 1,57 15 v
Nmax = Mcor | -599,2 -7,886 | 0.014 0.05 SEC | 3,17 0 15 v
Nmin - Mcor | -8,89 3,807 | 0.428 0.05 SPC |0.14 0 15 v
Mmax - Neor | -47,64 ] 0.424 0.05 SPC 7,41 0 15 v

20,225

Tableau 7 : Vérification des contraintes
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Le ferraillage des poteaux est récapitulé dans le tableau suivant :

Etage commerce 4HA20+4HA12
Etage de service, RDC 40x40 4HA16+4HA14
1% et 2°™ étage 35%35 4HA14+4HA12
3°M€ 4°M¢ 55T étage 30x30 8HA12

Tableau 8 : Ferraillage des poteaux

Schéma de ferraillage des poteaux :

Poteaux (45x45) : Poteaux (40x40) :
2cdT8
2cdT8
4HA12 1
’ 4HA14 2
W - J
2x2HA20 | |
2X2HA16
——
Poteaux (35x35) : Poteaux (30x30) :
2cdT8 2¢d T8
— C
4HA12 . AHA12 [/ i
2X2HA14 | | 2X2HA12 B‘ |
. S—

191




CHAPITRE V : FERRAILLAGE DES ELEMENTS STRUCTURAUX

V.2 FERRAILLAGE DES POUTRES
V.2.1 INTRODUCTION

Les poutres sont des éléments non exposés aux intempeéries et sollicités par des
moments de flexion et des efforts tranchants. Donc le calcul se fera en flexion simple avec les

sollicitations les plus défavorables en considérant la fissuration comme étant peu-nuisible.

Les moments et les efforts les plus défavorables sont extraits du logiciel ETABS en

tenant comptes des combinaisons suivantes

- 1.35G+1.5Q alELU
- G+QzxE RPA 2003
- 0.8G*E RPA 2003

Ensuite on fera des vérifications a I’ELS
- GHQ al’ELS
V.2.2 RECOMMANDATION ET EXIGENCE DE L’RPA
a. Armatures longitudinales [Art 7.5.2.1 RPA 99/ version 2003]:

e Pourcentage total minimum

Anin=0,5% (b x h), en toute section.
e Pourcentage total maximum
A max=4%(b x h) ;—— En zone courante.

A max=6%(b X h) ;——»  En zone de recouvrement.

Les calculs sont montrés dans le tableau suivant :

Tableau 1 : Section des armatures longitudinales.
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e Lalongueur de recouvrement est de : 509 (en zone 111)
e [’ancrage des armatures supérieures et inférieures dans les poteaux de rive et d’angle doit étre

effectué avec des crochets a 90°

b. Armatures transversales (Art 7.5.2.2 RPA 99/ version 2003) :

La quantité d'armatures transversales minimales est donnée par :
A, = 0,003 xS, xb

L’espacement maximum entre les armatures transversales est déterminé comme suit :

v' Zone nodale — 5 S{<Min G ;120; 30cm)

P~

v’ Zonecourante —— > 5§ < >

@ : Le plus petit diamétre utilisé pour les armatures longitudinales.

Les premieres armatures transversales doivent étre disposées a 5 cm au plus du nu de

I’appui ou de ’encastrement.
V.23 CALCUL DES ARMATURES A L’ELU:

A. Calcul des armatures longitudinales
Les armatures seront déterminées en utilisant les moments fléchissant en travée et aux

appuis résultants des combinaisons de charges les plus défavorables.

- M £ = U85/c2s
“‘ - 2 bu —
bxd? xfpy YpXx 0

Avec :

¥,= 1,15 et 6 = 0,85 cas accidentel.
Y,=15etf=1 cas durable
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Tableau 2 les différentes caractéristiques de béton et 1’acier.

» Etapes de calcul

Le moment reduit limite « p, » est égale a 0,392 pour les combinaisons aux états

limites, et pour les combinaisons accidentelles du RPA.

Ensuite on calcul le moment réduit « p » avec la relation précédente et on le compare a «p,»

deux cas se présente a nous :

v 1" cas: p < p ~ —— Section simplement armée (SSA)

Les armatures comprimées ne sont pas nécessaires ——»  A=0

n " n

—

b

|
P Ll‘
< V|‘
o

Figure 1 : Disposition de I’armature tendue S.S.A

M
: Avec oy = E et v, = 1,15

Ay = —m
st BXxdX o Vs
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v 28™ cas u=>u —— Section doublement armée (SDA)

La section réelle est considérée comme équivalente a la somme des deux sections fictives.

2

c -
_ — - AL —
M, AM | sc |
i oo = (Y C Yy |
Ag AsL | Ag I
C | |
DEEEEEN s o
b b b

Figure 2 : Disposition des armatures S.D.A
M, AM

Ay = Ag +Ag, = + :
st sI T Hs2 By xdXos (d—c)xoayg
A - AM

€7 (d—-c) x o

« Remarque

Pour des raisons de mise en ceuvre et pour faciliter le ferraillage, le calcul se fera pour le

moment maximal et les sections adoptées seront retenues pour toutes les travées.

» Ferraillages des poutres
e Poutres principale (25 x 40):
Ona: b=25cm; h=40cm; d=h-c=40-2=38cm.

v' Entravées :

M, 63088x10°
=X d? xf,, 25 x 382 x 14,2

= 0,124

p=0,124 <p, = 0,392 —> section simplement armée (S.S.A) ; Ax=0

n=0124 — B=0934
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Ao M 63088 x10°
St Bxdx6y 0934x38x348 0 o0
v' Aux appuis :
M, 112,544 x 103
" = 0,168

“bxdZ xf,, 25x382x1848

u=0168 <p, = 0,392 — section simplement armee (S.S.A) ; A= 0

w=0168 — B=0,907

M, 112,544 x 103

— = == 8,16 2
Bxdxaoy 0,907 x 38 x 400 cm

Ast

e Poutres secondaires (25 x 30):

e Ona: b=25cm; h=30cm; d=h-c=30-2=28cm.

v' Entravées :

M, 91,366 x 103

= = = 0,328
b b xd? xf,, 25x 282 x 14,2

u=0328 <p =0392 —> section simplement armée (S.S.A) ; Axc=0

n=0328 —» B=0,793

M; 91,336 x 103

_ = = 11,82 cm?
Bxdxay, 0,793 x 28 x 348 cm

Ast
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v' Aux appuis :

B M, 92,961 x 10°
~ bxd? xf,, 25x282 x 18,48

M = 0,256

p=0,256 <p =0392 —> section simplement armee (S.S.A) ; A= 0
u=0256 —— f=0,849

B M, 92,961 x 10°
SUT Bxdxaog 0,849 x 28 x 400

A = 9,77 cm?

Le ferraillage est réesumé dans les tableaux suivants:

v" Ferraillage des poutres principales (25 x 40) :

63,088 |0,124 |SSA |0934 |510 |8,01 3HA12 (fil)+3HAL4(chap)

112,544 | 0,168 | SSA | 0,907 8,16 |9,42 3HAL2 (fil) + 3HA16 (chap)

Tableau 3 : Ferraillage des poutres principales
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v' Ferraillage des poutres secondaires (25 x 30) :

91,366 | 0,328 |SSA |0,793 |[11,82 12,06 | 3HAL6 (fil) + 3HAL6 (chap)

92,961 |0,256 |SSA |0,849 |9,77 |12,06 3HA16 (fil) +3HA16 (chap)

Tableau 4 : Ferraillage des poutres secondaires

B. Calcul des armatures transversales

La quantité d'armatures transversales minimales est donnée par :
At= 0,00BXStXb

L’espacement maximum entre les armatures transversales est déterminé comme suit :

v' Zone nodale — 5 S{<Min G ;120; 30cm)

v’ Zonecourante —— S$;<

NS

@ : 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.

Les quantités et les espacements des armatures transversales sont donnés dans le tableau

suivant :
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Zone nodale Min ) 10 | og
h = , _
S¢ < min(; 126, 30cm) | [10;14,430] ‘ Ax=2,01
Zone courante
h S;<20cm | S,=15 | 1,35 4HAB
St S -
2
Zone nodale Min A B
h = ) 1 -
S, < min(;;120,30cm) | [7,5:19,2:30] ' Aag= 2,01
Z0one courante
b S<15¢m | S, =15 | 1,125 4HA8
St S E

Tableau 5 : Les quantités et les espacements des armatures transversales

V.2.4 VERIFICATIONS A L’ELU

a) Armatures longitudinales (Art 7.5.2.1 RPA / version 2003):

Le pourcentage total minimum des aciers longitudinaux sur toute la longueur de la

poutre est de 0,5 % en toute section.

Les vérifications des armatures longitudinales sont résumé dans le tableau suivant :

En travée 8,01 c

Aux appuis 9,42 Ccv

En travée 12,06 CcVv
i 3,75

Aux appuis 12,06 CVv

Tableau 6 : Vérifications armatures longitudinales.
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+ Remarque

Toutes les sections sont veérifiees par rapport a la section minimale des aciers du RPA

b) Vérification au cisaillement (Art 5.1.1 BAEL 91 modifiée 99) :

L
Ty = < Ty

bd

Avec :

T = Effort tranchant max a PELU;

25
T, = min <0,2@, 5MPa) = min (0,2—, 5MPa)
Yo 1r5

T, = min (3,33 MPa; 5 MPa)
T, = 3,33 MPa

Les résultats des vérifications au cisaillement sont résumés dans les tableaux suivant :

Condition vérifiée
3,33

117,36 25 28 1,67 Condition vérifiée

Tableau 7: Vérification au cisaillement.

c) Influence de I’effort tranchant :

v" Influence sur le béton (Art A.5.1.313 BAEL 91 modifiée 99) :

0,9b.d. furg
Tb

Tmax < T, = 0,4 X
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Les résultats de I’influence de ’effort tranchant sur le béton sont résumés dans le

tableau suivant :

Condition vérifiée

1,5 25

118,36 25 28 420 Condition vérifiée

Tableau 8: Influence de I’effort tranchant sur le béton.
v Influence sur les aciers (Art A.5.1.312 BAEL 91 modifiée 99) :

1,15 [ N M, ] <A
fo L% 09xdl ™ "¢
Avec : Myen valeur algébrique.
M,
Etsi [Tu + 0.9 x d] ) La yérification n’est pas nécessaire.

Les résultats de I’influence de 1’effort tranchant sur les aciers sont résumés dans le

tableau suivant :

Condition vérifiée

118,36 91,336 0,28 -244,08 Condition vérifiée

Tableau 9: Influence de I’effort tranchant sur les aciers.
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+ Remarque

D’apres les résultats du tableau la vérification n’est pas nécessaire.

d) Veérification de DI’adhérence et de DI’entrainement des
BAEL [Art A.6.1.3]:

Pour la vérification de L’adhérence des barres on doit vérifier la relation :

Tse S TSC

Avec : Tse = Yo X frzg = 1,5 X 2,1 = 3,15 MPa

v, = 1,5 : Coefficient de scellement pour les aciers HA

Et
e = 09xdx XU,

Y. U; : Somme des périmeétres utiles des barres.
v Poutres principales :
YUi=nXxnx@P =3x3,14x1,2+3%x3,14+ 1,4 =43,33cm

__12248x10°
tse = 0,9%x380 x 4333 @

1,46 MPa < T4- 3,15 MPa ——— Condition vérifiée

v" Poutres Secondaires :

YUi=nXxXaxXx@ = 6x3,14x1,6 = 30,144 cm

barres
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__11836x10°
Tse = 00x280 x30144 4

Tse = 1,55 MPa <75 = 3,15MPa  _, Condition vérifiée

e) Ancrage des armatures BAEL [Art A.6.1.22] :

f
Longueur de scellement Ls = e

Tsu

Avec: Tg = 0,6 X y2 X fipg

] _ @fe _ 1,6 X 40000
. = =
Pour les HA16 : Ls 4tg,  4(0,6x1,52x210)

= Pour les HA14: | = #e - 1AX40000  _ 4q 38 o2,
475, 4(0,6 X 1,52x 210)

= 56,44cm?.

Selon le RPA :

La longueur minimale de recouvrement est : L = 40 x@
= Pourles HA16 :

L, =40 x @ =40 x 1,6= 64cm Lr=65cm.
=  Pour les HA14 :

L=40x @ =40 x 1,4 =56cm L, =56 cm.

Les regles du (Art.6.A.1/ BAEL91 modifié 99), admettent que 1’ancrage d’une barre

rectiligne terminée par un crochet normale est assuré lorsque la longueur de la partie ancrée,

mesurée hors crochet, est au moins égale a 0,4 Is pour les aciers H.A.
»  Pour les @16: La=0,4 X 65=26cm

Pour les @14 : Ly;=0,4 X 56 = 22,4 cm
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V.25 VERIFICATIONS A L’ELS

1) Condition de non fragilité du Béton de la section minimal BAEL (Art A.4.2.1) :

Le ferraillage de la poutre doit satisfaire la condition suivante :

Ast > A min

. 0,23 bd f; 25
Avec : {Amin = 5

fizg = 0,6 + 0,06 X f.pg = 2,1MPa

Les résultats de la vérification sont résumés dans le tableau suivant :

En travée Condition vérifiée
5

En appuis 9,42 Condition Vérifiée

En travée 12,06 Condition vérifiée
3,75

Appuis 12,06 Condition vérifiée

Tableau 10: Condition de non fragilité du béton de la section minimale.

2) Etat limite d’ouverture des fissures :
La fissuration dans le cas des poutres étant considéré peu nuisible, alors cette

vérification n’est pas nécessaire.

3) Etat limite de déformation (la fleche) BAEL [Art B.6.5] :
Les valeurs de la fleche admissible est :

\M

Il
=
| -
(=1
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On prendra "I"" la plus grande portée des poutres dans chacun des deux sens.

Les valeurs de la fleche seront extraites a partir du logicielle ETABS:

Les résultats sont montrés dans le tableau suivant :

Condition

5,60 0,0112 0,003
vérifiée

Condition

4,20 0,0078 0.001
vérifiee

Tableau 11: Vérification de la fleche.

« Remarque

La fleche est vérifiée pour les poutres dans les deux sens (principale et secondaire).

4) Veérification des contraintes :

v" Vérification de la contrainte dans les aciers :

M —_fe

< O =
AsxBrxd = Sty

Og¢ —

_ 100X Ag
P1~"1a

Et a partir des tableaux de ferraillage, a ’ELS. On aura les valeurs de K, et

— f 400
Avec : 65 == =—=348 MPa
Ys 1,15

v Vérification de la contrainte dans le béton (Art. A.4.5, 2/BAEL91) :

La contrainte de compression du béton ne doit pas dépasser la contrainte admissible.
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O R
Opc = i < Opc = 0,6 x feog

Gpe= 0,6 X f25 = 0,6 x 25 =15 MPa

Aprés avoir extrait les moments maximaux a I’ELS de ’ETABS les vérifications des

contraintes dans le béton et dans les aciers sont résumé dans le tableau suivant
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Travées | 45,273 | 8,01 0,647 |0,882 | 168,63 Cv 27,37 |6,16 Cv
25 38
Appuis | 82,029 | 9,42 0,975 | 0,862 | 265,84 Cv 21,23 | 12,46 Cv
348 15
Travées | 29,055 | 12,06 1,794 10,829 |103,79 Ccv 14,24 | 7,18 Cv
25 28
Appuis | 40,756 | 12,06 1,579 |0,836 | 144,37 Cv 1549 |9,32 CVv

Tableau 12: Vérifications des contraintes a L’ELS.

< Remarque

D’aprés les résultats obtenus dans le tableau ci-dessus les conditions sur les contraintes dans les aciers et le béton sont vérifiées
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Schéma de ferraillage des poutres
» Poutres principales (30 x 40):
v' En travée :
e Armatures longitudinales : 3HA14 (fil) + 3HA12 (chap)

e Armatures transversales : 1 cadre en HA8+ étrier en HA8 = 4HAS

yYy
? V /? 3HA12
4HAS8
3HA14
v i i é
[ | | 3HA12
y 25cm -

Figure 3: Ferraillage en travée d’une poutre principale.

v' Sur appuis :

e Armatures longitudinales : 3HA14 (fil) + 3HA12 (chap)

. Armatures transversales : 1 cadre en HA8+ étrier en HA8 = 4HA
3HA12
A 7 ]
? g ? 3HA16
4HAS8
40cm ¥ T v
| e s ¢
, T 3HA12
— e »l
25cm

Figure 4: Ferraillage sur appuis d’une poutre principale.
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» Poutres secondaires (30 x 25) :
v' Entravée
e Armatures longitudinales : 3HA16 (fil) + 3HA16(chap)

e Armatures transversales : 1 cadre en HA8+ étrier en HA8 = 4HAS

3HA16
i )
4HAS8
30em ¥ ¥¥ Y
¥y
3HA16
25cm
|a al
I~ i

Figure 5 : Ferraillage en travée d’une poutre secondaire.

v' Sur appuis :
e Armatures longitudinales : 3HA16 (fil) + 3HAL14 (chap).

e Armatures transversales : 1 cadre en HA8+ étrier en HA8 = 4HAS

3HAL6
'y
3HAL6
30cm Vi ¥ 4HAS
3HAL6
122"’
) 25cm ]

Figure 6 : Ferraillage aux appuis d’une poutre secondaire.
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V.3 FERRAILLAGE DES VOILES
V.3.1 INTRODUCTION

Le ferraillage des voiles s’effectuera selon le réglement BAEL91 et les Vérifications
selon les Regles Parasismiques Algériennes RPA 99/Version 2003.

Sous I’action des forces horizontales (séisme, vent) ainsi que les forces dues aux
charges verticales, le voile est sollicité a la flexion composée avec effort tranchant.

Les sollicitations engendrées dans le voile sont :

o Moment fléchissant et effort tranchant provoqués par 1’action du séisme.

. Effort normal du a la combinaison des charges permanentes, d’exploitations et la

charge sismique.

Les voiles sont ferraillés en trois types d’armatures

o Armatures verticals

o Armatures horizontals

e  Armatures de montages

Notre ouvrage comprend deux(02) type de voiles, voiles longitudinaux et transversaux,
que nous allons ferrailler par zone, car nous avons constaté qu’il est possible d’adopté le
méme ferraillage pour un certain nombre de niveau, ceci dans le but de faciliter la réalisation

et alléger les calculs.

o Zone | : étage de commerce
o Zone Il :  étage de service, RDC
e Zonelll: 1% 2éme étage

o ZonelV : 3™ 4°M 5™ &tage

Pour notre projet les voiles sont disposés comme suit :
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Fig.V1.3.1 : Disposition des voiles dans notre structure

v Combinaisons d’actions :

Les combinaisons d’action a prendre en considération pour le ferraillage des voiles
sont :
- 1.35G+1.5Q alELU
- G+QzxE RPA 2003
- 0.8GzE RPA 2003
» Exposeé 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 :

M.V
+_

w| =

Omax =

=
<

Omin =

w| =
I

Avec :
B : Sectiondu voileB=e x L

| : Inertie du voile
V, V’: Bras de levier (V=V’= —L"g“e)

Le calcul se fera pour des bandes verticales de largeur (d) :
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d < min (=, 2L.) — [Art7.7.4 RPA99/m0d2003]

Avec :
he : hauteur entre nus de planchers du voile consideré

L. : la longueur de la zone comprimée

L = O max % L
c=E—————
Omax + Omnin

L: longueur du voile.

Aprés on aura La longueur de la zone tendue L tel que :

L,=L-L,
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> Déterminations des armatures :

A. Armatures verticales

Le calcul des armatures verticales pour chaque section sont resumeés dans le tableau suivant :

Apin > 4cm?/ml
6, +0, N; — B; X fi,c e /
Niv1 = xdxe | Ayj=—T— Amin
Os 0,2% < B <0,5%
d
“«—>
N B X fic
6,+0 i in =
Ni+1 = ! z xdxe AVi = G_l i fe -
) Anin = 0,002 B G min
01
o-max
c
] B X f, max d d
i in = “—r—>
Ni+1=71><d><e AVizc_l i fe +
’ Anin > 0,002 B \1\1
01
Omin —

Tableau 1 : Calcul des armatures verticales
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Avec .
e : épaisseur du voile
B : section du trongon considéré ;

d : la longueur de la bande sur la quelle se fera le ferraillage

{ Situation accidentelle : ,= 400MPa; f, .= 18,48MPa
Situation courante  : o,=348MPa; f, = 14,20MPa

Omax. L2 contrainte la plus défavorable max

Omin. Contrainte la plus défavorable min

Les armatures verticales du dernier niveau doivent comporter des crochets a la partie
supérieure, la jonction des armatures des autres niveaux se fait par simple recouvrement (sans
crochets).

On peut concentrer les armatures a I’extrémité du voile. L’espacement des armatures
. A , . "y . L ;o eis - ioA
verticales doit étre réduit de moitié sur une distance [1—0] de chaque extrémité et il doit étre au

plus égale a 15 cm.

St

—

L L I
24HA10@—:_' * 3 Tt ¢

A9

-

-
-

v

L

_“__%_-

L 4

Figure 2 : Disposition des armatures verticales dans les voiles

Les barres verticales des zones extrémes, sont ligaturées par des cadres horizontaux dont

I’espacement est inférieur a I’épaisseur du voile formant ainsi des potelets.

B. Armatures horizontales

D’aprés (Art 7.7.4.2 RPA99/2003) Les armatures horizontales doivent étre munies de
crochets a 135° ayant une longueur de 10 ® et disposées vers I’extérieure dans chaque nappes

d’armatures

Et d’apres le BAEL
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Avec :
A, :section des armatures verticales
C. Armatures transversales

Les armatures transversales sont perpendiculaires aux faces des refends, elles relient les
deux nappes d’armatures verticales, ce sont généralement des épingles dont le rdle est
d’empécher le flambement des aciers verticaux sous 1’action de la compression d’apres ’article
(7.7.4.3 du RPA 2003)

Les deux nappes d’armatures verticales doivent étre reliées au moins par (04) épingle au

meétre carré de surface.

D. Armatures de couture :
Le long des joints de reprise de coulage, 1’effort tranchant doit étre repris par les aciers

de coutures dont la section est donnée par la formule :

Avec:

V=14V,

V,: Effort tranchant calculé au niveau consideré.
% Remarque

Cette quantité doit s’ajouter a la section d’acier tendue nécessaire pour équilibrer les
efforts de traction dus au moment de renversement.

E. Armature pour les potelets

Il faut prévoir a chaque extrémité du voile un potelet armé par des barres verticales, dont
la section est A, =4HAI10 ligaturées avec des cadres horizontaux dont I’espacement ne doit

pas étre supérieur a 1’épaisseur du voile.
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F. Régles communes du RPA pour les armatures verticales et horizontales
(Art 7.7.4.3 RPA99/2003) :
» Le pourcentage minimum d’armatures verticales et horizontales :
Le pourcentage minimum d’armatures verticales et horizontales est donné comme suit :
v Ay.0,15%B globalement dans la section du voile
v An: 0,10%B en zone courante
Avec : B : Section du béton
» Espacement :
L’espacement des barres horizontales et verticales doit étre inférieur a la plus petite des
deux valeurs suivantes :
St <1,5e Avec : e =25cm : épaisseur du voile
{ S¢ <30cm
Dans notre cas :

St<min {37,5cm,30cm} —— S;<30cm

» Longueur de recouvrement
Les longueurs de recouvrement doivent étre égales a :
v 400 pour les barres situées dans les zones ou le renversement du signe des

efforts est possible.
v' 200 pour les barres situées dans les zones comprimées sous I’action de
toutes les combinaisons possibles de charges.
» Diameter maximal :
Le diametre utilisé pour les armatures verticales et horizontales excepté les armatures

coA . . L1, s .
des potelets) doit étre inferieur ou égale a —séme de I’épaisseur du voile.

?<011=0,1x%x250 = 25mm.
v" Les vérifications
a. Veérifications de la contrainte dans le béton a PELS

Avec :
Ns : (G+Q) L’effort normal appliqué.

B :section du béton.
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A :section des armatures adoptées (verticales).
0}, - Contraintes admissible.
b. Vérification de la contrainte limite de cisaillement :
> D’aprés (Art A.5.1.21 BAEL91/ modifié 99):

Vo __
bxd_

T, =
Avec :

T . fei
T, : Contrainte limite de cisaillementt, = min (0,15 Y—’; 4 MPA)
b

> D’ aprés (Art7.7.2 RPA 99/2003):

\"
exd

Tp = < ‘_tll = 0, chzs

V=14V,
Avec:
V,: Effort tranchant calculé au niveau considéré.
e : Epaisseur du voile.
: Hauteur utile (d = 0,9 h).

h : Hauteur totale de la section brute.

v" Exemple de calcul :

A. Ferraillage des armatures

Soit a calculer le ferraillage d’un voile transversal L =5,60 m sur la zonel. (VL1.Z1)

1) Caractéristiques géométriques :

L=560m
e =25cm
B=14m?
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2) Sollicitations de calcul :

On calcul les efforts (N; et Nj.1) agissant sur le voile considéré pour tous les étages de la

zone et en tirant les contraintes les plus défavorables pour enfin calculer le ferraillage que I’on
adoptera pour tous les etages de la zone.

Les contraintes les plus défavorables sont données par ETABS :

V' Omax = 5247,14 KN/m?
V' Omin = —7392,4 KN/m?

3) Largeur de la zone comprimée « L. » et de la zone tendue « L » :

Gmax 5247,14

Lo=—2%  xL=
¢ Gmax + Omin 5247,14 + 7392,4

X 56=2,32m

Li=L—-L.=560-232=3,28m
4) Calcul «d»:

Le découpage du diagramme est en deux bandes de longueur (d):

 /h, 2 4,04 2 _
d < min <?,§LC) = ( 5 ;§ X 2,32) = min(2,02; 1,55) = 1,55m

Avec :
h.= hétage - hpoutre =4,44 — 0,40 = 4,04m
d2=L;—-d1=3,275-1,55=1,73m

5) Détermination de N :

Pour la zone tendue :

Omin _ G1
Le  Ly—d;

. Omin(Le —d)  7392,4(3,28 — 1,55)
1= L, B 3,28

= 2761,65 KN/m?

Gmin + 01 7392,4 + 2761,65
- lxdxe= x 1,55 x 0,25 = 1550,92 KN

N, =
1 2 2
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o1 2761,65
N2=7dee= > x 1,55 x 0,25 = 535,06 KN
6) Calcul des armatures verticals :
v 1%¢ bande :.
A = N; _ 1550,92 — 3877 cm?
viT o T a00x 10 oo
v 2°™ bande :
N, 535,06
A, =—= = 13,37 cm?

o 400 x 101
7) Les armatures de coutures :

1,4V, 1019,84 x 1,4
=1,1x%
fe 400 x 101

8) Armatures minimales :

= 35,69 cm?

AV]' = 1,1 X

d X e X
Amin = max (f—eftzs,O,Z% B)

1,55x 0,25 x 2,1
400

A,in = max (20,34; 7,75) = 20,34 cm?

= max( ;0,002 x 1,55 x 0,25)

9) Calcul des sections totals :

" A= Agt % = (38,77) + (%) = 47,69 cm?/bande

s A= Ap+ M= (13,37) + (@) = 22,29 cm?*/bande

4

10) Ferraillage adopté :

Le ferraillage adopté est donné dans le tableau suivant

, | 4HA20+20HA16

A1 =47,69cm ) Si=12cm
52,752cm

A,=2229cm? | 18HA14 = 27,695cm? S,= 18 cm

Tableau 2 : Ferraillage adopté.
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11) Armatures horizontals :

A, 52,752

= = 2
v' D’apres le BAEL 91 : Ay = 4 7 13,18cm

v' D’aprés le RPA: Ay = 0,15%B = 0,0015 X 25 x 14000 = 5,25cm?
On prend : Ay = 9,43 cm?.
Soit : 9HA12 = 10,18cm?/ 1m de hauteur ; avec S, = 12 cm.
12) Armatures transversals :
Les deux nappes d’armatures doivent étre reliées au minimum par (04) épingle au metre
carré soit avec (4HAS8)
B. Les Vérifications :
e Vérification des espacements :
L’ espacement des barres horizontales et verticales doit satisfaire :
S; < min{1,5¢,30 cm} = 30 cm
St =12cmet18cm ———  Condition vérifiée.
S, = 12cm — > Condition vérifiée.

e Vérification de la contrainte dans le béton a I’ELS :

3 Ng 3 1694,01 x 103
Obc T By 15x Ay 1,4 x 106+ 15 x 52,752 x 102

= 1,14MPa

opc = 1,14 MPa < 6, = 15 MPa —— Condition Vérifiée.
e Vérification des contraintes de cisaillement :
v" Selon le RPA 2003 :

_ 14V 1,4x1019,84 X 103
™ T e d~ 250%09 x5600

=1,13MPa

fb = O,chzg = 5 MPa

1, =1,13MPa<7t,=5MPa —— 3 Condition verifiée.
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v' D’aprés le BAEL 91 :
Vu 1019,84 x 103

= U — 0,80MP

= 5d T 250 x 0,9 X 5600 a

_ . fc28

T, = Min (0,157 ; 4MPa ) = 3,26MPa
b

1, = 0,80 MPa < 7, = 3,26MPa————>  Condition vérifiée.

% NOTE

Le ferraillage de tous les voiles dans chaque zone est résumé dans les tableaux suivant

> Ferraillage des Voiles transversaux de 5,6m (VT1)

0,400 0,400 0,400 0,400

4,440 3,060 3,060 3,060

5,600 5,600 5,600 5,600

0,250 0,200 0,200 0,200

1,400 1,120 1,120 1,120

4,440 3,060 3,060 3,060

4,040 2,660 2,660 2,660

1019,840 964,610 766,770 545,110

1694,010 1461,670 1148,740 749,040

1427,776 1350,454 1073,478 763,154

5247,140 4984,180 4461,030 4015,760

7392,400 7032,690 5082,100 4713,050

400,000 400,000 400,000 400,000

2,325 2,323 2,618 2,576

3,275 3,277 2,982 3,024

1,550 1,330 1,330 1,330

1,550 1,330 1,330 1,330

1,725 1,947 1,652 1,694

2764,187 2961,500 2471,519 2249,379

1552,039 1056,775 922,029 833,263
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596,162 576,697 408,351 380,972
38,801 26,419 23,051 20,832
14,904 14,417 10,209 9,524
39,264 37,137 29,521 20,987
48,617 35,704 30,431 26,078
24,720 23,702 17,589 14,771
20,342 13,965 13,965 13,965
52,752 38,810 31,400 26,502
27,695 24,618 18,086 15,826
4HA20+20HA16 | 4HA16+20HA14 | 16HA14+6HAL12 | 4HA14+18HA12
18HA14 16HA14 16HA12 14HA12
30,000 30,000 30,000 30,000
12,000 10,000 12,000 12,000
18,000 20,000 20,000 20,000
21,000 16,800 16,800 16,800
8,630 8,630
11,780 8,630
15HA10 11HA10 11HA10 11HA10
25,000 25,000 25,000 25,000

4 épingles HA8 /m?
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1,133 1,340 1,065 0,757

0,809 0,957 0,761 0,541

1,145 1,243 0,984 0,646

Tableau 3: ferraillage des voiles transversaux de 5,6 m (VT1)
» Ferraillage des Voiles longitudinaux de 1,50m (VL1)

0,300 0,300 0,300 0,300
4,440 3,060 3,060 3,060
1,500 1,500 1,500 1,500
0,250 0,200 0,200 0,200
0,375 0,300 0,300 0,300
4,440 3,060 3,060 3,060
4,140 2,760 2,760 2,760
242,830 199,970 125,320 83,150
908,780 838,500 650,670 421,560
339,962 279,958 175,448 116,410
6606,280 4105,360 1985,110 1858,720
10213,000 8075,970 4538,140 4124,450
400,000 400,000 400,000 400,000
0,589 0,506 0,456 0,466
0,911 0,994 1,044 1,034
0,393 0,337 0,304 0,311
0,393 0,337 0,304 0,311
0,518 0,657 0,739 0,723
3757,431 2714,074 1406,215 1300,288
508,833 229,829 103,202 98,137
243,317 178,436 103,950 94,057
12,721 5,746 2,580 2,453
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Tableau 4: ferraillage des voiles longitudinaux de 1.5 m (VL1)

6,083 4,461 2,599 2,351
9,349 7,699 4,825 3,201
15,058 7,670 3,786 3,254
8,420 6,386 3,805 3,152
5,155 3,539 3,195 3,262
15,200 9,920 4,710 4,710
9,230 4,710 4,710 4,710
4HA10+6HA16 4HA10+6HA12 | 6HA10 6HA10
6HA14 6HA10 6HA10 6HA10
30,000 30,000 30,000 30,000
9,000 10,000 10,000 10,000
17,000 13,000 25,000 25,000
5,625 4,500 4,500 4,500
3,140 3,140
3,140 3,140
4HA10 4HA10 4HA10 4HA10
25,000 25,000 25,000 25,000
4 épingles HA8 /m?
1,007 1,037 0,650 0,431
0,719 0,741 0,464 0,308
2,285 2,663 2,119 1,373
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CHAPITRE V : FERRAILLAGE DES ELEMENTS STRUCTURAUX

Ferraillage des Voiles longitudinaux de 0,80m (VL2)

0,300 0,300 0,300 0,300
4,440 3,060 3,060 3,060
0,800 0,800 0,800 0,800
0,250 0,200 0,200 0,200
0,200 0,160 0,160 0,160
4,440 3,060 3,060 3,060
4,140 2,760 2,760 2,760
132,970 154,310 137,890 97,140
483,280 428,670 341,540 219,460
186,158 216,034 193,046 135,996
4389,990 3991,540 3409,120 3358,840
8040,570 8109,440 7928,750 7924,910
400,000 400,000 400,000 400,000
0,283 0,264 0,241 0,238
0,517 0,536 0,559 0,562
0,188 0,176 0,160 0,159
0,188 0,176 0,160 0,159
0,329 0,360 0,399 0,403
2792,092 2681,759 2431,908 2409,781
169,095 117,398 93,670 91,581
114,866 96,596 97,054 97,140
4,227 2,935 2,342 2,290
2,872 2,415 2,426 2,428
5,119 5,941 5,309 3,740
5,507 4,420 3,669 3,225
4,151 3,900 3,754 3,363
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CHAPITRE V : FERRAILLAGE DES ELEMENTS STRUCTURAUX

2,472 1,847 1,684 1,667
6,150 4,520 4,520 4,520
4,520 4,520 4,520 4,520
4HA16 4HA12 4HA12 4HA12
4HA12 4HA12 4HA12 4HA12
30,000 30,000 30,000 30,000
9,000 9,000 9,000 10,000
17,000 13,000 20,000 25,000
3,000 2,400 2,400 2,400
3,140 3,140
3,140 3,140
4HA10 4HA10 4HA10 4HA10
25,000 25,000 25,000 25,000
4 épingles HA8 /m2
1,034 1,500 1,341 0,944
0,739 1,072 0,958 0,675
2,310 2,570 2,048 1,316

Tableau 5 : Ferraillage des voiles longitudinaux de 0,80 m (VL2)
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CHAPITRE V : FERRAILLAGE DES ELEMENTS STRUCTURAUX

» Ferraillage des Voiles longitudinaux de 1,30 m (VL3)

0,400 0,300 0,300 0,300
4,440 3,060 3,060 3,060
1,300 1,300 1,300 1,300
0,250 0,200 0,200 0,200
0,325 0,260 0,260 0,260
4,440 3,060 3,060 3,060
4,140 2,760 2,760 2,760
90,910 69,260 61,340 54,790
874,890 747,590 570,500 371,400
90,910 69,260 61,340 76,706
5247,140 1884,290 1713,450 1216,640
7392,400 6836,610 4341,860 4031,930
400,000 400,000 400,000 400,000
0,540 0,281 0,368 0,301
0,760 1,019 0,932 0,999
0,360 0,187 0,245 0,201
0,360 0,187 0,245 0,201
0,401 0,832 0,687 0,798
2764,187 1538,061 1262,658 971,892
360,295 64,086 72,985 43,967
138,395 127,945 86,733 77,533
9,007 1,602 1,825 1,099
3,460 3,199 2,168 1,938
2,500 1,905 1,687 2,109
9,632 2,078 2,246 1,627
4,085 3,675 2,590 2,466
4,722 1,966 2,575 2,109
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CHAPITRE V : FERRAILLAGE DES ELEMENTS STRUCTURAUX

10,670 3.140 3,140 3.140
6.780 4710 3.140 3.140
AHAL2+4HAL6 | 4HAL0 AHA10 AHA10
6HAL2 6HAL0 AHA10 AHA10

‘ 30,000 30,000 30,000 30,000
10,000 10,000 12.000 10,000

‘ 13,000 25.000 25,000 25,000
4,875 3.900 3.900 3.900

4520 4,520
6.78 4520
6HAL2 AHA12 AHA12 AHA12
17,000 25,000 25,000 25,000
4 épingles HA8 /m?
0,435 0,414 0,367 0,328
0311 0,296 0,262 0,234
2566 2799 2155 1,403

Tableau 6 : Ferraillage des voiles longitudinaux de 1,3 m (VL3)

228




CHAPITRE V : FERRAILLAGE DES ELEMENTS STRUCTURAUX

» Ferraillage des Voiles longitudinaux de 1,80 m (VL4)

0,300 0,300 0,300 0,300
4,440 3,060 3,060 3,060
1,800 1,800 1,800 1,800
0,250 0,200 0,200 0,200
0,450 0,360 0,360 0,360
4,440 3,060 3,060 3,060
4,140 2,760 2,760 2,760
226,820 196,910 148,110 102,570
1694,010 791,260 623,700 396,720
317,548 275,674 207,354 143,598
6706,220 4393,950 2119,840 2093,350
11033,480 9193,950 5660,660 4945,480
400,000 400,000 400,000 400,000
0,680 0,582 0,490 0,535
1,120 1,218 1,310 1,265
0,454 0,388 0,327 0,357
0,454 0,388 0,327 0,357
0,666 0,830 0,983 0,908
3988,831 2993,986 1590,606 1502,627
606,465 286,686 121,312 128,333
332,018 248,466 156,298 136,408
15,162 7,167 3,033 3,208
8,300 6,212 3,907 3,410
8,733 7,581 5,702 3,949
17,345 9,062 4,458 4,196
10,484 8,107 5,333 4,397
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CHAPITRE V : FERRAILLAGE DES ELEMENTS STRUCTURAUX

5,954 4,074 3,433 3,747
18,210 9,920 6,780 6,780
10,670 9,290 6,780 6,780
4HA14+6HA16 [4HA10+6HA14 |6HA12 6HA12
4HA12+4HA14 | 4HA12+4HA10 |6HAL2 6HA12
30,000 30,000 30,000 30,000
9,000 9,000 9,000 11,000
16,000 13,000 16,000 15,000
6,750 5,400 5,400 5,400
6,780 6,780
6,780 6,780
6HA12 6HA12 6HA12 6HA12
16,000 16,000 16,000 16,000
4 épingles HA8 /m?
0,784 0,851 0,640 | 0,443
0,560 0,608 0,457 0,317
3,549 2,111 1,685 1,072

Tableau 7: Ferraillage des voiles longitudinaux de 1,80 m (VL4)
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CHAPITRE V1 : ETUDE DE L’INFRASTRUCTURE

VI1.1 Introduction :

Les fondations sont des éléments de la structure ayant pour objet la transmission des charges
de la superstructure au sol. Cette transmission se fait soit directement (cas des semelles
reposant sur le sol ou cas des radiers), soit par I’intermédiaire d’autres organes (cas des
semelles sur pieux).

Dans le cas le plus général, un élément déterminé de la structure peut transmettre a sa
fondation :

- Un effort normal : charge et surcharge verticales centrées.

- Une force horizontale : résultante de 1’action sismique.

- Un moment qui peut étre de valeur variable qui s’exerce dans les plans différents
VI1.2 Etude géotechnique du sol :

Le choix du type de fondation repose essentiellement sur une étude détaillée du sol, qui
nous renseigne sur la capacité portante de ce dernier. Les résultats de cette étude selon le
rapport du sol.

-La contrainte admissible du sol est o<, = 3.5 bars.

-Absence de nappe phréatique, donc pas de risque de remontée des eaux.

VI11.3 Choix de la fondation :

VI11.3.1 Semelle isolée :
Pour le pré dimensionnement, il faut considérer uniqguement effort normal « Ngg »

qui est obtenu a la base de tous les poteaux du RDC.

N
AXB>=
Osol
A a 45
E_E_E_l_>B_A
. N
Dot B> [=
Osol
Ona:

N¢=2167.56KN; ;,;=350KN/m’ — » A=B=2.48m
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Remarque : Vu que les dimensions des semelles sont trés importantes, donc le risque de

chevauchement est inévitable, alors il faut opter pour des semelles filantes.

1
1
1
1
1
1
1
1
€ mmm e a > € oo >
A B
VI1.3.2 Semelle filante :
Vil.3.2.1 Dimensionnement des semelles filantes sous voiles :
Ns _G+Q

Osol 275 = 5y
G, : Capacité portante du sol (¢ ,; = 350KN/m? = 0.35MPa)
B : Largeur de la semelle
G et Q : charge et surcharge a la base du voile.

L : longueur de la semelle sous voile.

N
B>—
T Ogo1XL

Les résultats de calcul sont résumés sur le tableau ci — dessous :

= \oile sens transversal:

D R
>

St=2.55

Tableau 1 : Surface des semelles filantes sous les voiles (sens transversal)
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= Voile sens longitudinal :

215.01 1.25 0.5 0.325
118.43 0.55 0.62 0.342
118.41 0.55 0.62 0.342
215.19 1.25 0.5 0.325
211.86 1.05 0.6 0.63
211.94 1.05 0.6 0.63
205.38 1.05 0.6 0.63
205.37 1.05 0.6 0.63
222.77 1.55 0.45 0.70
100.28 0.55 0.55 0.32
101.13 0.55 0.55 0.32
22291 1.55 0.45 0.70
St=5.90

Tableau 2 : Surface des semelles filantes sous les voiles (sens longitudinal)
La surface des semelles filantes sous les voiles est : St = 8.45 m.

VI11.3.2.2 Dimensionnement des semelles filantes sous poteaux :
Le portique le plus sollicité est le Portique ¢
A-Hypotheése de calcul :
Une semelle infiniment rigide engendre une répartition linéaire de contrainte sur le sol.
Les réactions du sol sont distribuées suivant une droite ou une surface plane telle que leur
centre de gravité coincide avec le point d’application de la résultante des charges agissantes
sur la semelle.

B-Etape de calcul :

Détermination de la résultante des charges R = z N,

Détermination de la coordonnée de la résultante des forces :

e:ZNi &+ M,
R
Détermination de la distribution (par metre linéaire) des sollicitations de la semelle :
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< e<%:> Répartition trapézoidale.
L

e>E:> Reépartition triangulaire

N 6-e N 6-e
qmin =—x|1-— qmax =—x|1+—
L L L L

C- Calcul des semelles filantes sous poteaux :

= Détermination de la résultante des charges R :

1008.73 -8372.46
1446.46 -2.8 -4050.09 2.344
1397.86 2.8 3914.01 12.204
926.45 8.3 7689.53 -1.915
R =) N =4779.5 2, =-819.01 Y, =-3.337

Tableau 3 : Surface des semelles filantes sous poteaux.

e Distribution de la réaction par metre linéaire :

N -e+>M _ -
o z € Z | _7819.01-3337_ 4o L1805 _ 40
R 4779.5 6 6

= Nous avons une répartition trapézoidale des contraintes sous la semelle.
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Figure 1 : Répartition des efforts dans la semelle.

R 3xey 47795 3 x (—0.17)
(1+2) = Toos < (1+ 3505

=—x = X
q.L L 18.05 18.05

= 257.32KN/ml
@ L ) /m

e Détermination de la largeur de la semelle :

S Id _ 25732

A_am 350 0.84m On prend A=1.10m

On aura donc, $S=1.10x18.05=19.85m?

Nous aurons la surface totale des semelles sous poteaux : S, =Sxn
S,=19.85x8=158.85m"
S=Sp+Sy
S=158.84+8.45=167.29m"

La surface totale de la structure : S4=17.05x22=375.1m?

Le rapport de la surface des semelles sur la surface de la structure est :

St _ 16729 _ (44
Ss¢  375.1
S; <50 % Sg

La surface des semelles représente 44%

e Conclusion :
La surface totale des semelles filantes inferieure a 50% de la surface du sol d’assise

<50 % S pay), alors on opte pour des semelles filantes.

; : B
R &

el

(St
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VI1.4 Calcul des semelles filantes:

Vil4.l Calcul de la semelle :

A-Calcul des contraintes sous la semelle :

R 6Xe 7623.22 6 x 0.24
qminz_x<1_ )= X(l——

L L 23 23
6xey 7623.22 6 % 0.24
qm“":ZX(H L )Z 23 X(HT
R Ixe\ 762322 3 % 0.24

q(é)zfx<1+ L )= 23 X(H 23

B-Dimensionnement de la semelle :

0,

«» Hauteur de la semelle :

hy="%+5

Avec: A Largeur de la semelle. a: coté du poteau.

_ 110-45

hy =—=+5 = 21.25cm
4

hg, = 35cm
Soit les dimensions suivantes :

L =18.05m; A = 1.10m; hs = 35cm; ¢ = ¢’=5cm; d = 30cm

Vérification de la contrainte réelle du sol:

1L 257.32

s = B~ 71100

= 0.23Mpa

osr = 0.23Mpa < o5, = 0.35Mpa ——— condition vérifiée.

VI11.4.2 Calcul de la poutre de rigidité :

A-Dimensionnement de poutre de rigidité :

) = 301.43KN/ml
) = 352.19KN /ml

) — 341.81KN/ml
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e La hauteur de la poutre de rigidité :

<h,<—-=>0.62<h,<0.93m

O ~
N ~

Soit: hp =75 cm

e Largeur de la poutre de rigidité :
1
3
Soit by = 45cm.
» Leferraillage (ELU) :

Le calcul des moments le long de la poutre se fera par les méthodes classiques de calcul en

2
hpsbpSEhp => 25 < b, < 50cm

béton arme.
A-Ferraillage de la poutre de rigidité :
Le schéma statique de la poutre de rigidité est équivalent a une poutre continue
sur plusieurs appuis.
Le calcul des moments le long de la poutre se fera par les méthodes classiques

de calcul en béton armé (méthode forfaitaire, méthodes de Caquot ou méthodes des trois

moments).

1187.16 -9853.42 -30.98
1592.66 -2.8 -4459.44 29.81
1524.62 2.8 4268.93 30.82
1072.28 8.3 8899.92 -32.65

R =) N =5376.72 2, =-1144.01 2. =-3.103

Tableau 4 : Sollicitations sur la poutre de rigidité.

N -e+>M _ _
e=z i I_l{ Z i _—1144.01 3.103__0.21m

6576.72

3 % e) _ 5376.72 ( 3% (=0.21)

R
=~ x(1 )=287.42KN l
Tudy =1 (+ L 18.05 18.05 /m

Remarque :
Dans notre cas la méthode forfaitaire est applicable
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Application de la méthode forfaitaire :

Calcul de moment isostatique :

. .3 ql* 287.42x5?
MOZM :?272798181(1\,"1

. ql> 287.42x5.10%

M§ =g 3 = 834.47KN.m
0.3M} 0.5 max(M}; M3) 0.5 max(M3; M3)  0.3M}
A A A A
1 08Mg 2 0.85M¢ 3 08M; 4

Figure 2 : correction des moments sur appuis et en travées.

M(KN.m)

A

417.23 417.23

239.45 239.45

608.45 608.45
639.29

Figure 3 : Diagramme des moments fléchissant
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CHAPITRE V1 : ETUDE DE L’INFRASTRUCTURE

Calcul du ferraillage :

, = bd“f}*b <0392 ; fou = 14,2 MPa. Et A, = BZZ
u st
Et Amin=10,23x b x d X fze = 3 80 cm2. w, > B Tiré apartir du tableau.

fe

b=45cm ; d=70cm

Aux appuis

239.45 | 0.076 | 0.392 | SSA 1 0.960 | 3.63 | 10.23 | 20.1 2x5HA16

417.2310.132 ] 0.392 | SSA | 0.929 | 11.40 | 18.43 | 20.1 2x5HA16
417.2310.132 ] 0.392 | SSA | 0.929 | 16.27 | 18.43 | 20.1 2x5HA16
239.45 | 0.076 | 0.392 | SSA | 0.960 | 10.23 | 3.80 | 20.1 2x5HA16

Tableau 5 : Ferraillage de la poutre de rigidité aux appuis.

En travée :

608.45 | 0.194 | 0.392 | SSA | 0.891 | 28.03 | 3.80 |30.15 | 3x5HA16

639.29 | 0.204 | 0.392 | SSA | 0.885 | 29.65 | 3.80 |30.15 | 3x5HAL6
608.45 | 0.194 | 0.392 | SSA | 0.891 | 28.03 | 3.80 |30.15 | 3x5HA16

Tableau 6 : Ferraillage de la poutre de rigidité en travée.

A) Vérification a ’ELS :

Elle s’effectue comme suit :

Ope = K X 05 < 0.6f.05 = 0pc = 15 Mpa
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Avec :
o, : contrainte de l'acier

Ag:armature adoptée a L'ELU

On calcul :

__ 100xAg 1

P1="—"p et K= K1

211.33 | 0.638 | 0.036 | 20.1 | 0.882|162.9915.86 |15 vérifiee

368.3 | 0.6380.036|20.1 |0.882|320.43]11.55 |15 vérifiee
368.3 | 0.6380.036|20.1 |0.882|320.95]11.55 |15 vérifiée
211.33 | 0.638 | 0.036 | 20.1 | 0.882|162.995.86 |15 vérifiée

Tableau 7: Vérification des contraintes aux appuis a I’ELS.

598.5 [0.957 | 0.046 | 30.15] 0.863 | 342.76 | 7.22 | 15 vérifiée

626.12 | 0.957 | 0.046 | 30.15 | 0.863 | 342.76 | 7.22 | 15 vérifiée
598.5 |0.957 | 0.046 | 30.15 | 0.863 | 342.76 | 7.22 | 15 Vvérifiée

Tableau 8: Vérification des contraintes en travée a ’ELS.

Conclusion :

La vérification étant satisfaite alors les armatures calculées a I’ELU sont satisfaites
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e Vérification au cisaillement :

v =1 <min {0.15%2 ; 4MPa} = min {3,26 ; 4Mpa} = 3,26MPa
b

L 287.42x5.1
Vu = a- =
2 2

Ty = Z—(‘; =2.32 MPa<3.26MPa = condition vérifiée

e ARMATURES TRANSVERSALES :

Le diametre des armatures transversales doit vérifier la relation suivante :
. h, b . /75 45 .
® =min{ ﬁ ;ﬁ s F=min{ ;o s Pi}=min{2.14;4.5;1.6 }

Soit A; =4 cadres T10. A; = 3.14cm?

Selon le BAEL 91 :

0.9xfoxA; _ 0.9x400x3.14

S < = = 24.54cm
tmax = iy x(t—0.3fg) 45x1.15%(1.52—0.3x2.1)

e Exigences du RPA pour les aciers transversaux :(Art 7.5.2.2/RPA2003):

En zone nodale :

Ona:S< min(g; 12¢;30cm) => Si< min(2; 12 x 1.6;30)
Si<min(18.75,19.2;30)
Soit: St =10cm

En zone courante :

§< 3 = S< =375 =>§< 32.5cm

Soit : S¢ = 15cm

S<min(15¢7"™ ) = 24cm  ——» condition vérifié.
A; >0.003 xs;Xb

A; = 3.14cm? > 2.025¢cm? —— Condition vérifié.

Longueur de recouvrement:

La longueur minimale de recouvrement est Ls = 40¢,
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L’ancrage des armatures longitudinales supérieures et inférieures doit étre effectué avec des

crochets de 90°

e Armatures dans le sens A (largeur de la semelle) :

Dans le sens B, le calcul des armatures se fait par la méthode des bielles :

__ Ny(A-a)

p= ; Ap: donnée par métre linéaire (cm?/ml)
8xdXog

Nu = O'B/4.B.100

_ 287.42 X 1000 x (110 — 45)

= = 2.22cm?
b 8 x 30 x 348 x 100 cm
On prend : 4T12=4.52cm?
e Armatures de répartition :
Ay 4,52
A, =—XA=——x110 = 1.24cm?
4 4
Soit : 4T10=3.14cm? /ml
v' Semelle sous mur de refond Vt:
Dimensionnement : (ELS) :
Nger = 426.40KN; L = 5.10m; G5 = 350kN /m?
La largeur de la semelle :
Oy = % = 1??)1‘2‘1()20.076 <04z =0.35MPa ——— condition verifiee
Hauteur de la semelle :
hy =%+ 5=+ 5 =21.25cm.
On prend : hg=35cm
Calcul des armatures:
N, = 1343.02KN; d = hs-0.05=30cm
N,(A—a)? 1343.02(1.1— 0.45)?
M, = = = 64.48KN/m

8xA4 8x1.1
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M, 64.48 x 10°

Ay = = = 6.86cm?
b= 0.9xdx0o, 09x300x 348 cm
Soit : 7THA12=7.92cm? avec S, =15cm
Armatures de répartition :
A, 792 ,
Ar = T = T = 1.98cm
Soit : 4HA10=3.14cm? /ml , S =20cm

e Ancrage des barres :
Toutes les barres doivent étre prolongées jusqu’aux extrémités et comportent des
crochets.

Pour I’acier HA fe E400 Is = 400,;,,,= 80cm.
e Calcul de 1a longueur d’ancrage :
Ty = 0.6W2f,55 = 2.835MPa

T4, Contrainte d’adhérence pour I’ancrage.
W: Coefficient de scellement (BAEL).
W =1 Pour les aciers lisses.
W = 1,5 Pour les aciers de haute adhérence.

e Longueur de scellement droit :

_ fex® 400 x 16
ST 41, 4x2835

Pour fe E400, acier HA, Ls =40¢ , |s= 64cm.
On opte pour des crochets a 45° avec Ls’ = 0,4Ls=0.4x65=25.6cm
Ls’ = 25cm

= 56.44cm?

v Calcul des longrines:
Les longrines ont pour rdle de rigidifier I’infrastructure et empécher les
semelles de se déplacer ; elles seront calculées pour résister a la traction sous I’effet

d’une force égale a :

F =

RIl=

> 20KN

N : valeur maximale des charges verticales de gravité apportées par les points d’appui
solidariseés.

a: coefficient fonction de la zone sismique et de la catégorie du site considére.
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v" Dimensionnement des longrines :

Les dimensions minimales de la section transversale des longrines, toujours
Selon le RPA 99, Art 10.1.1 : (25%30) cm? pour les sites S; et Ss.
(30x30) cm2: site de catégorie S4.
On adoptera pour notre cas une section de (30 X 35) cm?2.

Armatures longitudinales :
a=15 (RPA 2003) (Zone lla, site S2)

N=2571.09KN
2571.09
F=——=17141 = 20KN
15
F  171.09 x 1000
Ag=—= = 4.91cm?

o 348 x 100
Apmin = 0.00063 m? = 6.3 cm?

On adopte une section d’armature longitudinale de A= 6HA16=6. 78 cm?
v" Armatures transversales :
® = min {h/35 ; @, ; b/10}
On prend ® = 8mm
Soit un cadre et un étrier de T8—— A=1.01cm’
L’espacement des cadres doit étre :

e <min {20cm ; 15®} = {20cm ; 18} =18 cm

Soit : e = 15cm
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detail longrine

35

3112 fil.

25
cad+epin T8 ﬂ?
3T12fil.

30

Figure 4 : ferraillage de la longrine.
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CHAPITRE V1 : ETUDE DU MUR DE SOUTENEMENT

VI. Introduction :

Le mur de souténement sera prévu au niveau de I’infrastructure pour reprendre les
charges provenant de la poussée des terres.

L’épaisseur minimale exigée par le RPA 2003 (Article 10.1.2) est emin= 15 cm, dans
notre cas on optera pour une épaisseur de 25 cm.

Le mur assure un chainage de la structure et forme un caisson rigide et indéformable,
il permet alors de remplir avec les fondations les fonctions suivantes :
- Réaliser I’encastrement de la structure dans le sol.
- Limiter les déplacements horizontaux relatifs des fondations.

- Transmettre au sol de fondation la totalité des efforts apportés par la superstructure.

2. Méthodes de calcul :

Vu que le mur n’est pas solidaire avec la structure, donc celui-Ci sera considéré comme
étant une console encastrée a sa base, subissant un moment d’encastrement qui est di a la
poussée des terres
2.1. Prescription du RPA 2003 :

a. Article 10.4.3 :

La poussée active dynamique globale qui s’exerce a 1’arriére du mur est égale a :

Pad = %x Kag x[li Kv]xyx H? , applique horizontalement & % au dessus de la base de la

semelle du mur .
Avec :

Kag : coefficient de la poussée dynamique donnée par :

Kaa = M{n \/Simpsin(cp—ﬁ—e)}_z

cos® 0 cos 0.cos B
Avec :
y : Poids volumique du sol du remblai.
¢ : Angle de frottement interne du remblai sana cohésion.
B : Angle de la surface du remblai sue 1’horizontal.

H : Hauteur de la paroi verticale a ’arriere du mur sur laquelle s’exerce pag

Kn

(1+k,)

0:arctg
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kn= A : coefficient d’accélération de zone (Art 10.4.2)
ky = £0,3xk,, Contrainte verticale (Art 10.4.2)

b.Art10.4.6:
Lorsque le remblai supporte une surcharge verticale uniforme Q, la poussée

dynamique est égale a :

Pad (Q) = Kag (1 £ Kag) Q—HB , appliquée horizontalement a % au dessus de la base
cos

de la semelle du mur .

q =10 KN/ m?
- caractéristiques du sol : YYVVVVVYVY
-Poids spécifique : y =18 KN/ m?® v =18KN /m?
- Angle de frottement ¢ = 30° @ =30°
- CohésionC =0
C=0

2.2 Détermination des sollicitations :

Les contraintes qui s’exercent sur la face du mur sont :
o}, :Contrainte horizontale.
o, : Contrainte verticale.

Calcul de I’¢état d’équilibre aux repos :
Calcul aPELU :
on=Kaxa, = Kgx[(1.35xy x h)+ (1.5xQ)]

Avec :

Ka : Coefficient de la poussée des terres au repos
Q : Surcharge

- 2 P~
K= tan’ (5 — £)=0.333

{ h=0m—> oy = 0.333 x (1.5x10) = 4.995 kN/ m?
h = 5.97m—> oy, = 0.333 x [(1.35%18x5.97) + (1.5x10)] = 53.30 kN/ m?
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e Calcul a’ELS:
O'h:Kaxo'v:[Kax (Yxh)+q]

{ h=0m —» op = 0.333 x (10) = 3.33 kN/ m?

h=5.97m— op, = 0.333 x [(18 x 5.97) + 10]= 29.82 kN/ m?

ELU: ELS:
499 1& 333 A
_’ —>
— —>
—> _»
v 5.97m v
29.8 53.3 5.97

Figure 1 : Diagrammes des contraintes
B)- Calcul dynamique :

o =Kyg x(1+ kv)x o,

e = COSZ((P_G){H\/S‘” ‘PSi“(cP—B—e)}2

cos? 0 cos@cosp

kn= A =0,15 : coefficient d’accélération de zone (Art10.4.2)
k, = 0,0045

0 = arctg Kn =8,168°
1+k

tk,
B=0

Kag = 0,74

o = Kog x(L+k, )x 0, =kg x(@+k, )xyxH =1392H
Pour H=0m— o, =0 KN/m?

Pour H=597m — o, =83.102 KN/m?

Conclusion :
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La charge maximale a prendre en compte dans le calcul est celle déterminée en calcul
dynamique
Qmax = o (H=5.97 m) x 1m = 83.102 KN/ml

Calcul des forces de poussées :

Y

A 4

I~
v

A 4

w
©
[N
=

\ 4

H
Fy =] op.d.h =3.33 x5.97 = 19.86KN
0

H
1
F, =] ah.d.h=5(39.11—3.33)>< 5.97 = 106.79KN
0

Calcul du moment qui agit sur le mur :
ELU : Mpax=1.35x19.86+1.5x106.79=187.03KN.m

1) Ferraillage :

h=25cm I d=22cm
A,

A
v

b=100cm

M, _ 187.03x1000
Hu bd*fp,  1000x2202x14.2

=0.272<0392 ——» SSA
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A = _Mu _ 187.03x1000
S Bdoge 0.838X220x348

u, =0.272 —»3=0.838
On opte pour 16HA16=32.16 cm? en deux nappe avec un espacement de 12cm

= 2915.17mm? = 29.15cm?

e Armatures de répartition

As 3216
=== — = 8.04cm?.

Ar
On opte pour : 6HA14= 9.23 cm*avec S; = 15cm.
LES Vérifications a ’ELU
a) Condition de non fragilité (BAEL 91/ Art A.4.2.1) :
Anin=0,23x b x d x % = 2,66 cm’.

e

A;=29.15cm?2 >2.66cm2 === condition vérifiée
b) Réparation des barres :
e Armatures principales :
St < Min (1.5h; 20cm) avec h=25cm
St =12cm < 20cm  ==sp  condition verifier

Vérification de la condition de cisaillement : (BAEL91-art A.5.1, 211):
L=5.97-0.40m=5.57.

U <T = min {%;4MPa}=2.5MPa
7o
T, = Avec: T, =%l - 22257 _ 194 8OKN
bd 2
T, =Ju = DASOI0 _  522MPa
bd 1000x220

D’ou: 1u=0.522MPa < 1=2,5MPa — Condition vérifiée
a) Vérification de I’adhérence d’entrainement des barres (Art A6.1.3, BAEL 91).

Il faut vérifier que : 1o, <Tg, =y, fi3=1.5x2.1=3.15MPa.

T,™ . .
T = ——e— avec: Y U; . somme des périmetres utiles des barres.
0.9d> u; :

> ui=nm®=16%3.14x16=803.84mm

_ 114.80x10°%
Tse =
0.9x220x803.84

Tse = 0.721MPa < T, =3.15MPa E—)> Condition verifiée

= 0.721MPa
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Pas de risque d’entrainement des barres longitudinal

c) Ancrage des barres aux appuis

I, _ofe e T, = 0.6y f 5 = 2.84MPa

4T,
Y, =15 ftzg =2.1 MPa
_1.6X400 _
S voer = 56.33cm

. Ns=40¢=40x1.6=64cm —>  [=70cm
Les regles de BAEL91 modifier99 admettant que 1’ancrage d’une barre rectiligne terminé par
un crocher normal est assuré lorsque la longueur de la porté mesuré hors crochet est au moins
égale 0.4 Is pour les ACIERS HA.
l,= 0.4l = 0.4x70=28cm
Vérification a PELS :

FElle s’effectue comme suit :

Ope = K X 0, < 0.6f,05 = 0pe = 15 Mpa ; cr_st:% = 22-348MPa

M;

It =B d x4,

M; = 18.86 + 106.79 = 126.65KN.m

Avec :
o - contrainte de l'acier

Ag :armature adoptée a L'ELU

On calcul :

_ 100xA4;s 1

P1=""p0 et K= K1

126.65 |32.06 | 1.46 | 0.841 | 0.060 | 213.51 | 348 | 12.81 | 15 vérifiée

Tableau 1 : Vérification des contraintes a ’ELS.
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Vérifications vis-a-vis de la stabilité du mur :

20<a<30

H=5.97mH/5< T <H/8

A

»
»

e=H/12

A
v

H/2 <A<2H/3

Pré dimensionnement :

A=3m ; T=1m; a=0.25m ; €=0.50m

NB : Pour parvenir a stabiliser le mur vis-a-vis du renversement, on a di augmenter

la largeur de la semelle jusqu’a 3 m.

Les caractéristiques mécaniques et physiques du sol :

e Surcharge éventuelle : g = 10 KN / m?

e Poids volumique des terres : y = 18 KN / m®
e Angle de frottement : ¢ = 30°

e Cohésion:C=0

e La contrainte admissible du sol : 65 =3.5 bars
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g=1t/m?

Y 4

\IE
.4 >

Figure 2 : schémas représentatif des charges revenant au voile

Calcul du poids du mur :
W=W1+W2+W3
W1=(0.20x5.97)25=37.31KN/mi
W2= (0.5x3)25=37.5KN/ml
W3=(1.75x5.97)18+10=198.055KN/ml (poids des terres)
W=(29.85+11.25+42.98)=78.59KN/ml

Les forces de poussées
F1=3.33x5.97=19.88KN
F,=(39.114-3.33)x5.97/2=106.8KN

Vérification de la stabilité du mur au renversement :

. ¥ des moments par rapport a (0)des forces stabilisatrices

F,=
¥ des moments par rapport a (0)des forces renversantes
W, X1.125+ W, X 1.5+ W, X 2.125 519.09
. = = =1.91>=1.5
F, x2.985+ F, X 1.99 271.11

Condition vérifié vis-a-vis au renversement.
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Vérification de la stabilité du mur au glissement :

2. des forces opposant au glissement

Fq

"~ Ydes forces favorrisant le glissement >1.5

__Ry,.tanp (W +W; + W3)tan30

F, = = =1.56 > 1.5
9 Fi+F, Fi+F,
Condition veérifié vis-a-vis au glissement
NB : Un matériau drainant est prévu derriére le mur.
Hep/m?
" "

16HA16 esp 12cm

6HA14 esp 16cm

2HA16 esp 12cm

/t & & [ 3 L3 [ - ] 3 \

[ BEton Oe proprete |

Figure 3 : Ferraillage du mur
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CONCLUSION GENERALE.

L’expeérience de ce memoire de fin d’étude, nous a permis de faire le parallele entre le monde
de la theorie et le monde de la pratique, voire mieux comprendre le lien qui les relie ainsi que le

passage de I’un a I’autre.

En effet a travers ce travail nous avons pu mettre nos connaissances théoriques acquises tout au
long de notre cursus universitaire, les affiner et les approfondir d’une maniére exponentielle pour voir
mieux les attentes du monde professionnel vaste du génie civil, et bien que le rdle d’un ingénieur et de
rallier les deux facteurs économie et sécurité ; néanmoins ce dernier reste plus primordial lors d’une
étude , et pour arriver au dimensionnement et ferraillage finaux nous avons exploré les différents
éléments constituants un batiment et les differentes étapes de calcul de chacun de ces éléments tout

cela en respectant les différents reglements actuellement en vigueur.

Concernant notre etude logicielle, les résultats techniques et les illustrations trouvées via
ETABS nous ont permis de mieux assimiler, interpréter et méme d’observer le comportement de la
structure, et a cet égard avoir une meilleure rentabilité du travail en matiere de temps et d’efficacite.

Tout compte fait, nous avons constaté que I’élaboration et la conception d’un projet ne se base

pas uniqguement sur le calcul, mais plutét sur sa concordance avec le cété pratique.

Enfin ce modeste travail n’est qu’une infime partie dans le domaine du génie civil, que nous

espérons nous servira dans le futur proche de notre vie professionnelle.




Réglements :
» Regles parasismiques Algériennes RPA 99/ version 2003.
» Regles de calcul de béton armé aux états limites BAEL 91.
» Document technique réglementaire (DTR B.C 2.2) : Charge permanentes
et charges d’exploitation.
Logiciels :
Logiciel ETABS 9.6.0
Logiciel de ferraillage SOCOTEC
EXCEL 2007
WORD 2007
AUTOCAD 2016
uvrage :
Calcul des ouvrages en béton armé Henry Tonier
Calcul des ouvrages en béton armé M.Belazougui
Les cloisons et les escaliers Gérard Calvat
Formulaire du béton armé de Victor Davidovici
Les abaques de PIGEAUD.
Cours et travaux dirigés pendant tout le cursus universitaire
Meémoires de fin d’étude «ingénieurs en G-C» des promotions précédentes
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