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Intrc ction

Le Génie Civil est I’ensemble des techniques concernant tous les types de construction.
Les ingénieurs civils s’occupent de la conception, de la réalisation, de 1’exploitation et de la
réhabilitation d’ouvrages de construction et d’infrastructures urbaines dont ils assurent la
gestion afin de répondre aux besoins de la société, tout en assurant la sécurité du public et la

protection de I’environnement.

L’analyse approfondie des ouvrages touchés par le séisme nous renvoi souvent aux
mémes causes, dont les principales sont dues a de mauvaises dispositions constructives ou des
malfagons d’exécutions généralement criardes.

Pour cela nous ne devons pas appliquer uniquement les réglements, mais nous devons
impérativement comprendre les facteurs déterminant le comportement dynamique de la

structure afin de mieux prévoir sa réponse sismique.

Les différent études et reglements préconisent divers systéemes de contreventement
Visant a minimiser les déplacements et a limiter les risques de torsion tout en assurant une
bonne dissipation des efforts.

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

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

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

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

Dans notre projet d’étude d’une tour (R+8) contreventée par poteaux poutres, en plus du
calcul statique qui fait I’objet des trois premiers chapitres, la structure est soumise au spectre
de calcul du reglement Algérien RPA99/version2003, et sa repense est calculée en utilisant le
logiciel ETABS.



Chapitre 1 présentation et description de ’ouvrage

1.1. Introduction :

L’étude des ouvrages en Géni Civil nous incite a faire un calcul de maniére a
assurer la résistance et la stabilité de I’ouvrage et la securité des personnes pendant et

apres la réalisation tout en minimisant le cout.

Pour cela, nos calculs seront conformes aux reglements en vigueurs, a savoir le
reglement parasismique Algérien RPA 99(version 2003) et les bases de BAEL91
(modifié 99), ainsi que le DTR-BC 22 (charges et surcharges d’exploitation)

1.2. Description de I’ouvrage :
Le projet consiste a etudier et calculer les éléments résistants d’un batiment en
(R+8) contreventée par poteaux poutres a usage d’habitation constituée de :
» Un rez-de-chaussée (RDC) a usage d’habitation.
= Huit étages a usage d’habitation.
Cet ouvrage sera implanté a BOUMERDES, classé selon le réglement
parasismique Algérien (RPA 99 version 2003) comme une zone de forte

sismicité (Zone IlI).

1.3. Caractéristiqgues géomeétriques :

Les dimensions géométriques principales de I’ouvrage sont :

-longueur total...................ooei 24.10 m
-largeur total.............c.o 16. 5m
-Hauteur totale .......................... 24.54m
-Hauteur du RDC................... ... 3.06 m
-Hauteur des étages courants............ 3.06 m
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|.4. Déférents éléments de ’ouvrage :

¢ Ossature :
Ce batiment est en ossature mixte composée de portiques transversaux et

longitudinaux et d’un ensemble de voiles porteurs.

e Voile:
Les voiles sont des éléments rigides en béton armé coulé sur place.ils

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.

e Portiques:
IIs sont en béton armé, sont constitués de poutres et de poteaux. lls

Sont capables de reprendre essentiellement les surcharges verticales.

¢ Planchers :
Les planchers sont des aires planes limitant les étages d’un batiment et

supportant les revétements et les surcharge.
Il ya deux types de plancher.

e Planchers en corps creux :

Les planchers sont réalisés en corps creux et une dalle de compression coulée

sur place, reposant sur des poutrelles préfabriquées.
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IIs ont pour fonction :

v’ Supporté et transmettre les charges et surcharges aux éléments porteurs de la
structure (participent a la stabilité de la structure)
v’ Isolation thermique et acoustique entre les différents niveaux.
Les plancher terrasse comporte en plus, un syst¢tme complexe d’étanchéité composé
de :
Forme de pente de 1% pour faciliter I’écoulement des eaux pluviales.
Un isolant thermique (liege).

Un revétement d’étanchéité constitué de feuilles a base de bitume.

YV V V VYV

Pare vapeur permettant a [D’isolant thermique de conserver ses

caractéristiques initiale.

e Dalle pleine en béton armé :

Les dalles pleines en béton armé sont prévues la ou il n’est pas possible de
réaliser des planchers en corps creux en particulier, pour les balcons et la salle
machine.

% Maconnerie :
Il'y a deux types de murs dans la structure :

e Murs extérieurs :

Les murs extérieurs sont réalisés en doubles cloisons en briques creuses de 10

cm d’épaisseur avec une lame d’air de 5 cm

e Murs intérieurs :

Les murs intérieurs sont en simple cloison de briques creuses de 10 cm d’épaisseur.

( - )
1 3 )
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R/

s Descalier :

Ce sont des ouvrages permettant le déplacement entre les différents niveaux, il
est composé d’un palier et d’une paillasse, réalisés en béton armé coulé sur place.

Le coulage s’effectuera par étage.

Notre escalier comporte trois volées avec deux paliers intermédiaires a
I’intérieur de I’ouvrage.

0,

s Cages d’ascenseur :

Notre batiment comporte une cage d’ascenseur, réalisée en voiles en béton armé,

coulées sur place.

% Les Revétements :
- Mortier de ciment pour les murs de facades, cages d’escaliers et les locaux
humides.
- Platre pour les cloisons intérieures et les plafonds de 2 cm d’épaisseur.
- Carrelage pour les planchers et les escaliers.

-Céramique pour les salles d’eaux et cuisines.

% Les fondations :

La fondation est I’élément qui est situ¢ a la base de la structure, elle constitue
une partie importante de 1’ouvrage. Elle assure la transmission des charges et
surcharges au sol par sa liaison directe avec ce dernier.

Leur choix dépend du type du sol d’implantation et de 1’importance de

I’ouvrage.

% Systéme de coffrage :
Nous avons opté pour un coffrage métallique pour les voiles de facon a limiter

le temps d’exécution, et un coffrage en bois pour les portiques.

+* Balcon :

Ce sont des aires consolides au niveau de chaque plancher. Ils seront réalisés en

dalle pleine surtout.

——
N
| —
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% L’acrotére :

Partie supérieure d’un mur réalisé dans le cas de toiture terrasse ou a
I’extrémité.

Bandeaux périphérique en béton ou maconnerie qui entrouvre une toiture,

généralement une terrasse est destinée a recevoir un relevé 1’étanchéité.

1.5. Reglements utiliseés :

Le calcul du présent ouvrage sera conforme aux regles BAEL 91, aux
prescriptions algériennes de construction dans le RPA 99 modifié 2003 et dans le
DTR-BC22.

1.5.1 Principes des justifications :(ArtA1.2BAEL91/modifié¢99)

Les calculs justificatifs seront conduits suivant la théorie des limites. Un état
limite est celui pour lequel une condition requise d’une construction(ou d’un des
éléments) est strictement satisfaite et cesserait de 1’étre en cas de modification

défavorable d’une action.

1.5.2 Les différents états limites :
Nous avons vu en technologie que nous pouvons analyser une construction en
termes de fonction: « résister, porter, transmettre... » Cela implique des

conditions : stabilité, durabilité, déformations admissibles.

Un état limite est qui satisfait strictement ces conditions sous I’effet des charges
appliquées sur une construction ou un de ces éléments. L’article A.1.2 du
BAEL91 précise : « qu'un ETAT LIMITE est celui pour lequel une condition
requise d’une construction (ou d’un des ces éléments) est strictement satisfaire et

cesserait de 1’étre en cas de modification défavorable d’une action ».
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-Nous distinguons deux états limites :

a. Etats limites ultimes(ELU) :
s sont relatifs a la stabilité ou a la capacité portante :
e Equilibre statique de la construction (pas de renversement)
e Résistance de chacun des matériaux (pas de rupture)

e Stabilité de forme (pas de flambement)
b. Etats limite de service (ELS) :

Qui sont définis compte tendu des conditions d’exploitation ou de durabilité, on
distingue :
e FEtats limites de service vis-a-vis de la compression du béton.
e FEtats limites d’ouverture des fissures.

e Etats limites de service de déformation.

I.6 Caractéristiques mécaniques des matériaux :
1.6.1 Le béton :

Le béton est un mélange équilibré de ciment, granulats et d’eau, il est défini du point
de vue mécanique par sa résistance a la compression qui varie avec la granulométrie,

le dosage de ciment et en eau et 1’age de béton.

Le dosage courant par 1m®sera comme suit :

-Granulats :
SADIC. ..o 380 4450dm?® (Dg<5mm).
GravillonS. .......eueee e 750 4850dm? (Dy<25mm).
CCIMENT 2o 300 a400Kg/m.?
CEAU ©veoveeevee e e 150 4200L.
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1.6.1.1 Résistance caractéristique a la compression : (Art 2.1.11 BAEL 91)

Le béton est définit du point de vue mécanique par sa résistance a la
compression a 28 jours d’age dite : résistance caractéristique a la compression, notée
feos.

Lorsque la sollicitation s’exerce sur un béton d’age j <28 jours, sa résistance a la
compression est calculée comme suit

f= 3

(4,76 + 0.83])

J
fcj: fczg Pour fczg >40MPA

(1.40+0.95)

fczg Pour fe28§40 MPA

Pour le présent projet on adoptera:  feg=25 MPa

1.6.1.2 Résistance caractéristique a la traction : (Art A.2.1.12 BAEL91)

La resistance caractéristique du béton a la traction a j jours noté f; du béton est
calculée a partir de sa résistance a la compression, elle est donnée par la formule
suivante :
fj=0,6 + 0,06.fcj avec : f;<60MPA.

ftzg =2,1 MPa

1.6.1.3 Contraintes limites a la compression :
a) Etat limite ultime(ELU) : (Art A4 .3 .41 BAEL91)

0.85-fo

f =
bc eyb

n MPA

Avec :
b : coefficient de sécurité

Yo = 1,50 en situation courante = fpc = 14,20 MPa

7o = 1,15 en situation accidentelle = foc = 18,48 MPa
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0 coefficient qui est en fonction de la durée d’application des actions

-0=1 siladurée d’application est supérieure a 24 heures.
-0=0.9 siladurée d’application est entre 1 heures et 24 heures.

- 6 =0.85 si la durée d’application est inférieure al heures.

Diagramme contraintes -déformations du béton :(Art A.4.3.41/BAEL91)

Le diagramme contraintes (oc)-déformation (enc) du béton pouvant étre utilisé dans

tous les cas est le diagramme de calcul dit <<parabole-rectangle>>.

Che
A

ope = 0,85. feas/ v

> 0,
0 2 %o 3.5%o & (%0)

Figure I-1: Diagramme contrainte-déformation du béton (ELU).

o 0<gp<2%o == Compression pure (g raccourcissement du béton)
o 2%<gn<3.5% =——> Compression avec flexion.
-En compression pure, les déformations relatives du béton sont limites a 2%o.
-En compression avec flexion les déformations relatives du béton sont limitées
a3.5%o.

b) Etat limite de service (ELS): (Art A .4.5.2 BAEL9)

C’est I’état au dela duquel ne sont plus satisfaites les conditions normales

d’exploitation et de durabilité qui comprennent les états limites de fissuration.

Cbe= 0,6. feos
AVec :

onc : Contrainte admissible a I’ELS a 28 jours.
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b= 0,6 x 28 = 15 MPa.

Gbc

_MPa 4

obe =0,6f ¢

€hc oy,

figure 1-2 : Diagramme contrainte-déformation du béton (ELS).

1.6.1.3 Contrainte limite de cisaillement : (Art A .5.1.21 BAEL91).

Vy
Tu=
bo.d
Avec :
V, : I’effort tranchant.
bo : largeur de la section considérée.
d : la hauteur utile.

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

e (Cas d’une fissuration non préjudiciable :

fcj
T <min EZ— , 5MPA]
Yo

e Cas de fissuration préjudiciable ou trés préjudiciable :

fcj
T, <min [ 015 —
Yo

., 4PMA ]
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1.6.1.4 Module d’élasticité longitudinale :

On définit le module d’¢lasticité comme étant le rapport de la contrainte
normale et de la déformation engendrée. Selon la durée de I’application de la

contrainte, on distingue deux types de modules :

a) Module d’élasticité instantanée : (Art A—2.1. 21 BAEL91)

Lorsque la contrainte appliquée est inférieure a 24 heures, il résulte un module
égale a : E;=11000 3/f; MPa

Avec: fos=25 MPa
= Ejj=32164,195 MPa

d) Module d’élasticité différée (Art A —2.1.22 BAEL91)

Lorsque la contrainte normale appliquée est de longue durée, et a fin de tenir

en compte I’effet de fluage du béton, on prend un module égal a:

Evj= 3700 3/ fCj :l/3Eij

Pour: fc28 = 25 MPa = E,; = 10819 MPa

1.6.1.5 Module d’élasticité transversale :

G=E/2(1+v)

Avec :
v : Coefficient de poisson.
E : Module de Young.

10

——
| —
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relative longitudinale, il sera pris égale a :

1.6.1.6 Coefficient de poisson v : (Art A.2 13 BAEL91)

C’est le rapport entre la déformation

relative transversale et la déformation

v =0,2 (aI’ELU) pour le calcul des déformations en considérant le béton fissuré

v=0

| .6.2 Les aciers :

1.6.2.1 généralités :

(a ’ELS) pour le calcul en considérant le béton non fissuré.

Les armatures du béton armé sont des aciers qui se distinguent par leurs nuances

et leurs états de surface.

L’acier est un matériau caractérisé par sa bonne résistance a la traction qu’en

compression.

principales caractéristiques sont regroupées dans le tableau suivant :

Dans le présent projet, nous aurons a utiliser deux types d’aciers dont les

Limite |Résistance | Allongement | Ceefficient Coefficient
Type N a1 e s . e s de
dacier Nomination | Symbole | d’élasticité ala relatif a la de scellement
c1e Fe [MPa] | Rupture | Rupture [%o] | fissuration v
Aciers ad;'Zru(:r?ce
en barre FeE400 HA 400 480 14 1,6 15
Aciers | Treillis soudé
en (TS)
treillis | TL520 (©<6) TS >0 530 8 13 L
Tableau 1 : Caractéristiques des aciers utilisés

——

11

'
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1.6.2.2 Modules d’élasticité longitudinale : (Art: A.2.2.1/BAEL 91 modifié99)
Il est noté (Es), sa valeur est constante quelle que soit la nuance de 1’acier.
Es = 210°= 200000 MPa

1.6.2.3 Diagramme contrainte déformation :

La mise en évidence des caractéristiques mécaniques de 1’acier se fait a partir
de I’essai de traction, qui consiste a rompre une tige en acier sous 1’effet de la traction
simple.

Le diagramme contrainte-déformation a 1’allure suivante :

Os,(MPa)
fir———m I;-—/QI\ D
fo ____A |
- |
: |
| |
I I
| ! >
0 Ces & £( %o)
figure 1-3 : diagramme contrainte- déformation des aciers.
Avec :

f; : Résistance a la rupture
fe : Limite d’élasticité
€es - Allongement relatif correspondant a la limite €lastique de I’acier

gr: Allongement a la rupture

On distingue du diagramme précédent quatre parties :

Zone OA : Domaine élastique linéaire
Zone AB : Domaine plastique
Zone BC : Domaine de raffermissement

Zone CD : Domaine de striction

12

——
| —



Chapitre 1 présentation et description de ’ouvrage

1.6.2.4 Diagramme contrainte déformation de calcul :
(Art : A.2.2.1/BAEL91 modifié 99)

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

Gs

fel Ys

Allongement

v

(92}
%)

Raccourcissement 10 %o

-fe/ ¥s

figure 1-4 : diagramme contrainte — déformation de calcul.

Le diagramme contraints déformations a considérer dans le calcul a 1’els est
conventionnellement défini par la  figure 1-4

Pour la vérification a | »ELS, 1’acier est supposé élastique et linéaire

1.6.2.5 Contrainte limite :

e Contrainte limite de calcul (ELU) :(Art : A.4.3.2/BAEL91 modifié99)

_f
Cs= —
s
Avec : vs=1,15 En situation durable
vs - Coefficient de securité
1s=1,00 En situation accidentelle
( ]
{13
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e Contrainte maximale des armatures tendues (EL S) :

Il est nécessaire de limiter ’ouverture des fissures (risque de corrosion des
armatures), et ce en limitant les contraintes dans les armatures tendues sous 1’action
des sollicitations de service. D’apres les régles BAEL91, on distingue trois cas de

fissuration :

a) Fissuration peu nuisible :  (Art 4-5-33BAEL9 /modifié99)

Cas des éléments situés dans les locaux couverts, fermés (pas de gaz, ni de

produits chimique, dans ce cas, il n’y a pas de vérifications a effectuer.

o Pour limiter la fissuration, il convient dans la mesure du possible de n’utiliser
de gros diamétre que dans les pieces suffisamment épaisses.

o D’éviter d’étres petits diameétres dans les piéces exposées aux intempéries.

o De prévoie le plus grand nombre de barre compatibles avec une mise en place

correcte du béton.
b) Fissuration préjudiciable : (Art 4-5-33 BAEL9 /modifié99)
st < & st= Min(2/3 fe, max (0.5fe ;110 /5. f_, ) MPa

c) Fissuration tres préjudiciable : (Art 4-5-33BAEL9 /modifié99)

os< gs=min (0,5 \/n.f,,)en  MPa

M : coefficient de fissuration.

p=1.6  pour les adhérences (HA) de diamétre>6mm.
p=1.3  pour les HA<6mm.

pu=1.0 pour les ronds lisses.

14

——
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1.6.2.6Protection des armatures : (Art A.7.2 4 BAEL91)

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

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

e C >3 cm: Pour les ¢léments situés au contacte d’un liquide
(réservoir, tuyaux, canalisations)

e C >l1cm pour les parois situées dans des locaux couverts et clos

et non exposés aux condensations.

15
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Chapitre 11 pré dimensionnement des éléments

1.1 Introduction :

Aprés la présentation de I’ouvrage et des caracteristiques des matériaux, nous

procédons au pré dimensionnement de notre projet.

Le pré dimensionnement des éléments de construction permet d’avoir d’une fagon
générale I'ordre de grandeur de ces derniers. Dans ce chapitre, nous allons pré

dimensionner les planchers, les poutres, les voiles et les poteaux.
11.2 les planchers :

Un plancher est une aire généralement plane limitant les étages et les revétements et

les surcharges. Il assure deux fonctions principales :

a.une fonction de résistance mécanique : qui consiste en la capacité du plancher de
supporter son poids propre ainsi que les surcharges d’exploitation, et transmettre les
efforts aux poutres qui a leur tour les transmettre aux poteaux et ces derniers aux

fondations.

b.une fonction d’étanchéité et d’isolation acoustique et thermique : qui eut étre
assurée par une étanchéité multicouche contre les eaux pluviales, un faux plafond
complémentaire contre la température des périodes chaudes, des hourdis associés avec

des poutrelles et la dalle de compression contre les bruits.

Treillis soudé Dalle de compression

Corps creux
/L' [ ) () () \4 ) ) 4 () [ P
O
Poutrelle P 65cm .
—>
12cm

Figure 11-1 : coupe transversale sur un plancher a corps creux.

16

——
 —



Chapitre 11 pré dimensionnement des éléments

Ils sont constitués de corps creux reposant sur des poutrelles prefabriquées, disposées

selon la plus petite portée, et d’une dalle de compression.

L’¢épaisseur de ce type de planchers doit étre calculée pour que les fleéches
développées durant la durée d’exploitation de 1’ouvrage ne soient pas trop élevées a

cause des désordres qu’elles occasionneront aux cloisons, aux revétements et au

plancher lui-méme.

La hauteur du plancher est déterminée par la formule suivante :

L
h > max
t= 225

Avec :
h; : Hauteur de plancher.

Lmax  Portée libre maximale de la poutre dans le sens des poutrelles.

Dans notre cas: L,,4,=510 —30 =480cm

he> 282 —51 33cm
22,5

On adoptera: hy = 24 cm; soit un plancher de (20+4) qui sera valable pour tous les

étages courant.

e  épaisseur du corps creux : 20cm

e épaisseur de la dalle de compression : 4 cm

17
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1.3 les poutres :

D’apres regles déformabilité des éléments, les dimensions des poutres sont
données comme suit :
L

Shtsw

o=

04h<b<0.7h

AVec:

.
L: la portée maximum entre nus d’appulis.

A

b : largeur de la poutre.

\ h : hauteur de la poutre

par ailleurs le RPA99 préconise les prescriptions, les dimensions des poutres

doivent satisfaire les conditions suivantes :
b>20cm, )
h > 30cm, (Art 7.1.5 RPA99/Version 2003)

S

b/h <4,

bmax < 1-5+b1

Les poutres paralleles a I’axe X sont des poutres principales.

Les poutres paralléles a I’axe Y sont des poutres secondaires.

a) poutres principales :
Ce sont les poutres sur lesquelles reposent les poutrelles.
Dans notre cas on aura :

Le pré dimensionnement des poutres principales sera effectué selon la loi suivante :

18
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e Hauteur :

Lmax < ht < Lnax
15 10

Lmax : désigne la portée libre de la poutre considérée entre nus d’appuis.
h; = la hauteur totale de la poutre.
Pour Lmax =560 —30 =530 cm.

On aura:

530 530
< — = 35.33cm< hy< 53cm.
15 10

A

— t =

Soit: ht = 40cm.

e Largeur:
04h<b<0.7h 18cm <b<31.5cm.

Soit : b =30cm.

b) Les poutres secondaires

e la hauteur :

Lmax =510-30=480cm

Lmax < < Lmax

15 =M= => 32cm< hy < 48cm

Soit ; ht = 35cm

e Lalargeur:
04Xxh<b<0.7xh=>18<b<315

Soit : b=30

19
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Vérification des conditions exigées par RPA99 (version 2003) :

Conditions Poutres Principales | Poutres secondaires Vérification
h>30 40 35 Vérifiée
b>20 30 30 Vérifiée

h/b 1.33 1.16 Vérifiée

Tableau I1.1 : Vérification des dimensions des poutres conformément a I’article
7.5.1du RPA99 (modifie 2003)

Conclusion : les sections adoptées pour les poutres seront comme sulit :

= Les poutres principales :(30x40) cm?
= Les poutres secondaires :(30x35) cm?

11.4 Les voiles :

Les voiles sont des éléments rigides en béton armé coulé sur place. lls sont
destinés a assurés la stabilité¢ de I’ouvrage sous 1’effet des actions horizontales d’une

part et a reprendre une partie des charges verticales d’autre part.

Le pré dimensionnement des voiles est effectue suivant les regles parasismiques

Algériennes (RPA99 version 2003).

a) Epaisseur:

Selon le RPA99 ADDANDA 2003, Art7.7.1; sont considérés comme voiles les

éléments satisfaisant la condition suivante :

L>4a

20
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Avec :
L : portée min des voiles.

a: epaisseur des voiles.

Figure 11-2 : Coupe du voile en élévation.

L’¢épaisseur doit étre déterminée en fonction de la hauteur libre d’étage (he) et des

conditions de rigidité a I’extrémité, avec une épaisseur minimale de 15cm.

he
- a

22

v
=

®
bl

)

a

v
al
(%3
o
v
S|
(=)

Figure 11-3 : coupe du voile en plan selon les conditions de rigidité a I’extrémité.
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, he he he
a=max 25’ 22’ 20

Dans notrecas : a > he
20
he =H - e 410 =306 — 25 = 281cm
h. _ 281

a>—=——=14.05cm
20 20

On opte pour des voiles d’épaisseur : a=20cm

b) Longueur minimal du voile:

Pour que les voiles puissent assure une fonction de contreventement, sa

longueur L doit satisfaire la condition suivante : L, = 4a
Ona:4a=4 x 15=60cm
Lmin=290cm > 60 cm => La condition est vérifiée

11.5 Les poteaux :

Les poteaux sont des éléments en béton armé dont la forme est généralement

carrée, rectangulaire ou circulaire.

En plus des armatures longitudinales (verticales) qui s’ajoutent a la résistance
du béton a la compression, on dispose aussi des armatures transversales qui relient les

armatures longitudinales entre elles et évitent le flambement du poteau.

Le pré dimensionnement des poteaux se fera a 1’état limite de service L’ELS

en compression simple, selon la combinaison : Ns- G . Q
avec :
e .
Ns : Effort repris par le poteau.

G : Charge permanente.

A

Q : Surcharge d’exploitation en tenant compte de la dégression des charges.
\

22
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On supposant que seul le béton reprend I’effort normal N, on calculera la
descente de charges sur le poteau le plus sollicité (ayant la plus grande surface

d’influence)

En tenant compte de la dégression de charge.

. . . N
La section du poteau est donnée par la formule suivant : A, > —
Opc

Avec :

0, . La contrainte de compression admissible du béton, prise égale a :

&, = 0.6xf0s=15 MPa,

Selon le RPA 99, A 7.4.1), les dimensions de la section transversale des poteaux
doivent satisfaire les conditions suivantes :

Min (by,h1) >25em...oi en zone I et II,.

Min (b1,h1)>30cm...........c.ooooi en zone Il et 11,

Min (bl,hl) > he/20.

1/4 < by/hy < 4.

Remarque :

L’effort normal<<Ng>> sera déterminé a partir de la descente de charge. On aura donc

a déterminer d’abord les charges et surcharges des différents niveaux du batiment.
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11.5.1 Descente de charges :

11.5.1.1 Surface d’influence :

Calcul de la surface du plancher revenant au poteau le plus sollicité :

A
2,05m S1 pp(30x45) So
5m
0,3m I Ps(30x40)
S3 S4
2,65m
v
2,4m 0,3m 2,05m
< 4,7=5<m > < >

A
v

Figure 11-4: surface revenant au poteau.

St=S1,S2.S3.,54

$,=4.92 m*

S, =420 m?
S;=6.36 M
S4=5.43 m?

St =20.91m?
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11.5.1.2 détermination des charges et surcharges :

A) les charges permanentes :
1/ les planchers :
Nous possédons deux types de planchers :

a. Plancher terrasse:

R GG i
-':(':':':':':':':':':':':(':':':':':':':':':':':(':':@1
[N - - B N Ed o
il iy i

"
"
"
"
"
"

Ed -

-
-
"
"
"
"

figure 11-5 : coupe verticale du plancher terrasse.

ppoids G charges

N’ Eléments Epaisseur volumique (KN/ m?)

(m) (KN/ m®) G=epxp
1 Couche de gravillon 005 20 1.00
2 étanchéité multicouche 002 6 0.12
3 Forme de pente en béton 0.05 22 1.1
4 Isolation thermique (liege) 0.04 4 0.16
5 Feuille de polyane / 0.01 0.01
6 Plancher en corps creux 0.24 14 3.36

(20+4)

7 Enduit platre 002 10 0.2
Gtotale 5,95

Tableau I1.2 : Poids des différents éléments constituant le plancher terrasse
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b. Plancher étage courant :

Figure 11.6: Coupe verticale du plancher d’étage courant.

Elles se résument dans le tableau suivant :

ppoids G charges
N° Eléments Epaisseur | volumiques | (KN/m?)
(m) (KN/m?) G=epxp
1 Revétement en carrelage 0.02 22 0,44
2 Mortier de pose 0.03 20 0,60
3 Couche de sable 0.02 22 0,44
4 plancher en corps creux 0.24 14 3,36

(20+4)

5 Enduit de platre 0.02 10 0,20
6 Cloison en brique creuse 0.10 9 0,90
GTotaIe 5,94

Tableau II.3 Poids des différents éléments constituant le plancher d’étage
courant
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2/ Maconnerie :

Il'y a deux types de murs, murs extérieurs et murs intérieurs :

a. Murs extérieurs :

pré dimensionnement des éléments

Figure 11-7 Coupe transversale du mur double cloison

Elles se résument dans le tableau suivant :

ppoids G charges

N° Eléments Epaisseur | volumiques (KN/m?)

(m) (KN/m®) G=epxp
1 | Mortier de ciment 0.02 18 0.36
2 | Brigues creuses 0.10 09 0.90
3 | Lame d’air 0.05 00 0.00
4 | Briques creuses 0.10 09 0.90
5 | Enduit de platre 0.02 10 0.20
Charge permanente totale Gpex 2.36

Tableau 11.4 poids des différents éléments constituant le mur extérieur

——
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b. Murs intérieurs :

pré dimensionnement des éléments

s

) %Illlllllllll/
%/

% .
N s
v/

.{/lll'lll'llll
/Illlllllllll 7
ATTITTIY)
/I|'|I|I|'|I|/
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Figure 11-8 Coupe transversale du mur en simple cloison

Elles se résument dans le tableau suivant :

0.02

Enduit de platre

Briques creuses 0.10 09 0.90
Enduit de platre 0.02 10 0.20
Charge permanente totale Gmin 1.30

Tableau 11.5 poids des différents éléments constituant le mur intérieur
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3/ Acrotere :

10cm 10 cm
h=40cm
. A 3cm
La charge permanente G est : \/l f
7cm
—\
G=p XS X 1m.

60 cm

$=(0.5x0.1)+(0.2x0.07)+(0.2x0.03)/2=0,067m>

G=25x0,067%1=1,675 KN/ml

figure 11.9: coupe verticale de I’acrotére.
G=1,675KN/ml

avec:

p : Masse volumique du béton =25KN/m?

S : Section transversale

B) Surcharge d’exploitation :

De la méme maniere que pour les charges permanente, nous déterminons

les surcharges d’exploitation relative aux différents €éléments déja donnés.

Elle se résumées dans le tableau suivant :

Elements Surcharges
(KN /m?)
Plancher d’étage courant 15
Plancher terrasse inaccessible 1
Escalier 4
Balcon 35

Tableau 11.6 : surcharges d’exploitation des différents éléments
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11.5.1.3 Détermination du poids propre des éléments :
Avec :

p = 25KN/m’

a. Poids revenant a chaque plancher :

P=Sx G=124,41

20.91 5,94 P=Sx G=124,20

Tableau I1.7 : charges permanentes des planchers

b. Poids propre des poutres :

Gpp:(0,30><0,45><5) x 25=16,875
Ptotale=30,975

Gps= (0,30x0,40%4,7) x25=14,10

Tableau 11.8 : charges permanentes des poutres
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c. Poids propres des poteaux :

Pour le pré dimensionnement des poteaux, on calcule leurs poids,

apres avoir fixé les dimensions suivantes pour tous les poteaux de notre structure :

b =30cm. Min (b, h) > 30 cm en zone Il

h =30 cm. (Art 7.4.1. RPA99/2003)

PPs=0,3%0,3%25x2,66=5,872

AVec:

hIibrezhetage'ht hiibre=3,06-0,40=2,66m
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11.5.1.4 Calcul des surcharges d’exploitation selon la loi de

dégression :

a. Loide dégression des charges :q

Les regles du BAEL 91 exigent I’application de la dégression des

surcharges d’exploitation.

Cette derniére s’applique aux batiments a grand nombre de niveaux, Ou les
occupations des divers niveaux peuvent étres considéres comme

indépendantes.

Dans notre cas, la charge d’exploitation et la méme pour tous les étages,

donc on peut utiliser la formule préconisée par le D.T.R.C2, 2, p17.

La loi de dégression est donc définie comme suit :

Pour n<4m:

QO:Q1—Q2:Q3= ........... :ngQ
Qo S, =0,
© Z1 :Q0+Q1
o 2, =Q,+19Q
Qs
: >, =Q,+27Q
i IE4ZQ0 +3,4Q
i i Pourn=>5
Qn !Zn=Q0+(3+n)-Q
2n

w. i

Figure 11-10 : Loi de dégression des surcharges
d’exploitation.
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Avec :

= Qo : surcharge d’exploitation de la terrasse.

= Qi : surcharge d’exploitation des étages courants.

= Q: surcharge d’exploitation a 1’étage n en tenant compte de la

dégression des surcharges.

b. Surcharge d’exploitation :

QxS=1x20,91=20,91

QxS5=1.5x20,91=31,365
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e Lessurcharges cumulées Qn :

Qr=0Qi=0Qr i, =Q=Q

Qo =1x20,1 20,91 KN
Qo+1Q =20,91+31,365 52,275 KN
Qo + 1,9 Q =20.91+59,4225 80,3325 KN
Qot+2,7 Q=20.91+84,4425 105,3525 KN
Qo +3,4 Q=20.19+106,335 127,245 KN
Qo +=20.91+125,1 146,01 KN
Qo +=20.91+140,7375 161,647 KN
Qo+ =20.91+156,375 177,285 KN
Q0=20.91+172,012 192,922 KN
Qo + =20.91+187,65 208,56 KN

Tableau 11.9 : Dégression des charges d’exploitations
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Remarque :

D’apres les dégats constatés lors du séisme du 21 mai 2003 a Boumerdgs, il est
recommandé de concevoir des poteaux forts et des poutres faibles afin de privilégier
la rupture au niveau de la poutre et non pas au niveau de poteau. Ceci nous a conduits
a augmenter la section de nos poteaux afin de respecter les recommandations des

experts lors du séisme dernier.

Nous préconisons les mémes sections pour 1’ensemble des poteaux de chaque niveau,

nous préconisons ainsi la nécessité d’augmenter la section du béton pour éviter les

risques d’éclatement de ce dernier sous ’effet du sur ferraillage.
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pré dimensionnement des éléments

= Tableau récapitulatif de la descente de charge

Niv Charges Permanente Surcharges Efforts | Section du poteau
d’expmoitation
( KN) (KN) Normau (Cm
X
(KN)
Poids des | Poids | Poid Giot Geum Qi Qn N=G+ Section | Sectio
Planchers | des | sdes Qc n
Poutre | potea trouvée | adopté
S ux e
8 124.41 | 30.97 / 155.38 | 155.389 | 20.91 | 20.91 | 176.299 | 117.53266 | 35x35
5 9 7
7 124.2 30.97 | 5.87 | 161.04 | 316.436 | 31.36 | 52.275 | 368.711 | 245.80733 | 35%35
5 2 7 5 3
6 124.2 30.97 | 5.87 | 161.04 | 477.483 | 31.36 | 80.3325 | 557.815 | 371.87666 | 35x35
5 2 7 5 7
5 124.2 30.97 | 5.87 | 161.04 | 638.53 | 31.36 | 105.352 | 743.882 | 495.92133 | 40x40
5 2 7 5 5 3
4 124.2 30.97 | 5.87 | 161.04 | 799.577 | 31.36 | 127.245 | 926.822 | 617.88133 | 40x40
5 2 7 5 3
3 124.2 30.97 | 5.87 | 161.04 | 960.624 | 31.36 | 146.01 | 1106.63 | 737.756 | 40x40
5 2 7 5 4
2 124.2 30.97 | 5.87 | 161.04 | 1121.67 | 31.36 | 161.647 | 1283.25 | 855.50466 | 45%45
5 2 7 1 5 7 7
1 124.2 30.97 | 5.87 | 161.04 | 1282.71 | 31.36 | 177.285 | 1460 | 973.33333 | 45x45
5 2 7 8 5 3
RDC 124.2 30.97 | 5.87 | 161.04 | 1443.76 | 31.36 | 192.922 | 1606.68 | 1071.1246 | 45%45
5 2 7 5 5 7 7

Tableau 11.10 : Récapitulatif de la descente de charge
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pré dimensionnement des éléments

Les sections des poteaux adoptées sont donc :

Tableau 11.11: section des poteaux adoptés

11.5.2 Vérification des sections des poteaux aux recommandations du
RPA99 (modifié et complété en 2003) :

D’apres ’article 7.4.1 du RPA (coffrage), nous avons les dimensions minimales
suivantes :

Min (by,h1) >30cm b,=35 Condition vérifié
h1=35

Min (by,h1) > he/20. he/20=15.3 Condition Vvérifié

1/4 < by/h; < 4. bi/hy =1 Condition vérifié

Min (b1,h1) >30cm b1=40 Condition Vérifié
h1=40

Min (b1,h1) > he/20. he/20=15.3 Condition Vérifié

1/4 < by/h; < 4. bi/hy =1 Condition Vérifié

Min (b1,h1) >30cm b1=45 Condition Vérifié
h1=45

Min (b1,h1) > he/20. he/20=15.3 Condition Vvérifié

1/4 < by/hy < 4. bi/hi=1 Condition vérifié

Tableau 11.12 : vérification des
RPA99 (Art 7.4.1)

sections des poteaux aux recommandations du
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11.5.3 Veérification de la résistance des poteaux au flambement :

Le flambement est un phénoméne d’instabilité de la forme qui peut survenir dans
les éléments comprimés des structures, lorsque ces derniers sont élancés suite a

I’influence défavorable des sollicitations.

1
Il faut vérifier I’élancement A des poteaux : A = Tf <50

Cette condition doit étre respectée, afin d’éviter tout risque de flambement du

poteau. (BAEL 99 B.8.4.1)

Avec:
A : élancement du poteau.

It =0.7 lp : Longueur de flambement du poteau (Art. B.8.3.3BAEL91)

i : rayon de giration (i= %)

| yy: moment d’inertie du poteau I,y = b*/12

B : section transversale du poteau (B= b?)

lo : distance entre les faces supérieures de deux planchers consécutifs.
D’ou:

A =21 <5
/B

0,710 12xb2
B b4

<50

A

1
En simplifiant la formule, on aura : A= 2,4248 ;0
e Poteau (30 x 30) :Lo=2.61m. =—— A =21.09
e Poteau (35x 35) :Lp=2.61m. =—— A =18.08

e Poteau (40x 40) :Lo=2.61m. =——~ A= 15.92
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Conclusion :

Tous les poteaux vérifient la condition de non-flambement.
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Chapitre I11 Calcul des éléments

Introduction:

Ce chapitre sera consacré aux calculs des éléments suivants :

L’acroteére ;

Les escaliers et la poutre paliére;
La salle machine ;

Les balcons ;

Les planchers a corps creux.

I11.1 calcul de P’acrotére :

L’acrotere est un élément secondaire & assurer la sécurité au niveau de la terrasse, il forme

un écran évitant toute chute, elle sera calculée comme console encastrée au niveau de la poutre du
plancher.
Le calcul des armatures se fera a I’ELU et la vérification a I’ELS pour une bande de 1 métre de
largeur soumise & la flexion composée avec compression due au poids propre de 1’acrotere(G) et
d’une poussé latérale (Q = 1KN/ml) di a la main courante qui engendre un moment de
renversement (M) dans la section d’encastrement.

L’acrotere est exp0sé aux intempéries donc les fissurations sont préjudiciables.

10cm 10 cm
<« >}
A \ 3cm
_nJ 7cm
A < Q
60cm
h |
G
v |
I
I
I
A\ 4
7757 - SBEEL . |
figure 111.1.1 : schéma statique figure 111.1.2: coupe verticale de

e _ _ a2 ___ e
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111.1.1 Calcul des sollicitations :

» Effort normal du au poids propre :

G =Sxpxlml.

S=(0.5x0.1) + (0.2x 0.07) + (0.03x0.2) / 2 = 0,067m2
Donc:

G=0.067x25 = 1,675KN/ml

AVec :

p : Masse volumique du béton =25KN/m®

S : Section transversale.

» Surcharge due a la pousseée latérale Q : Q=1KN/ml.

» Effort tranchant d0 a la poussée latérale :  T=Qx1ml=1KN

» Effort normal di au poids propre G : Ng=Gx1=1.675KN.

> Effort normal dG a la surcharge Q : No=0.

» Moment de renversementdiia G : Mg=0

» Moment de renversement di a Q : Mq=Qxh=1x0.6=0.6KN/ml

——
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G <
////// Diagramme des moments ‘Diagramme des Diagramme des efforts
Efforts tranchants Normaux
M=Q.H=0.6KN.m T=Q =1KN/ml N = G =1.675KN/ml

figure 111.1.3 : diagramme des
efforts internes.

I111.1.2 Combinaison de charges :

a. AL’ELU:

La combinaison de charge est : 1,35.G+1,5.Q

» Effort normal de compressiondua G :

Nu=1.35Ng+1.5Nq=1.35x1.675+0 = 2,261KN/ ml

N,=2,261 KN

» Moment de flexionduaQ :

My =1.35xMg+1.5 X Mg =0+1.5x 0.6= 0.9 KN.m

My =0.9 KN.m
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b. AL’ELS:

La combinaisonest: G + Q

» Effort normal de compressiondua G :

Ns = Ng+Ng = 1,675+0=1,675 KN

Ns=1,675 KN

» Moment de flexiondua Q :

Ms =Mg+ MQ :MQ: 0,6 KN.m

Ms=0,6 KN.m

I11.1.3 calcul du ferraillage :
Le calcul se fera a ’ELU puis la vérification a I’ELS.

Les résultats des sollicitations se résument en un effort normal de compression(N) et un moment de
flexion(M).

Donc, ¢a consiste en I’é¢tude d’une section de béton rectangulaire de hauteur h = 10 cm et
de largeur b =1 m soumise a la flexion composée.

Pour déterminer les armatures, on procéde par la méthode de calcul en flexion composée.
Pour ce faire, on utilise 1’organigramme de calcul approprié dont le principe est d’étudier la section
du béton en flexion simple sous un moment fictif (Ms) afin de déterminer les armatures fictive (As)

puis en flexion composée pour déterminer les armatures reelles (A).

figure 111.1.4 : Section rectangulaire soumise a la flexion composée.
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[11.1.3.1 Calcul a L’ELU :

a. calcul de ’excentricité :

h=10cm ; b=100cm ; d=7cm ; c=3cm.

e, = My/ N, =0,9x10%/ 2,261 = 39,80cm = h/2—c = 2cm.

Le centre de pression (Cp) se trouve a I’extérieur de la section limitée et I’effort normal (N) est

un effort de compression =  section partiellement comprimée (SPC).

Donc La section sera calculée en flexion simple sous ’effet d’un moment fictif (Ms) puis on se

rameéne a la flexion composée.

figure 111.1.5:section rectangulaire soumise a la flexion composée

b. calcul de la section d’armatures en flexion simple :

> moment fictif :

Le moment fictif est donnée par :

Mf :Nuxg
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Avec :
g : distance entre (c) et le centre de gravité des armatures inférieures tendues.
g=e,+h/2-¢c=39,80+10/2 - 3=41,8cm.
D’ou:
M= 2,261 x 41,8 = 94,50KN.cm
M= 0.945 KN.m
» Moment réduit :
e Calculde pu:
ol bxd?®x f,,
Avec :
L = 0.85.f28 _ 0.85.25 _ 14.2MPA
»n
94,50 x 1000

0.013

= 10072 x14.2x100
u, =0,013< e = 0,392 = Pivot A = La section fictive est simplement armé.
Apreés interpolation :
1, = 0,013 2 =0,9935

> Section fictive des armatures :

M 3
f 0945X10 =O'390(:m2 o. = f—e = @ = 348 MPa

" pdo,  0.9935x7x 348 * Ty, 115
A¢=0.390cm?

At
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C. Calcul a la flexion composee (Armatures réelles) :

N

A=A, ——Y
Avec ; O
o, :f_9=4_00:348 MPa
y, 115
A= 0,390 _ 2261 0,330cm?
34.8
A=0.330cm?

111.1.4 vérification a PELU :

» Condition de non fragilité du béton (de la section minimale) :
(BAEL91/ Art 4.2.1)

Un élément est considéré comme non fragile lorsque la section des armatures tendues qui
travaille a la limite élastique est capable d’équilibrer le moment de premiere fissuration de la

section droite.

e Armatures principales :

A > Amin

0.23. b.d.ft28 r e.-0,445.d
Amin>
f, L e,-0,185.d

f = 0,6+0,06x f =21 MPa

AvVec :

es= My/N:=0,4.10%/1,175=34.04cm
e,=34,04cm

——
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Dol :
0,23x100x7x2,1  34,04-0,445(7)
Anmin= =0,798cm’
400 34,04-0,185(7)

Conclusion:
Les armatures veérifiant la condition de non fragilité sont supérieures a celles
Calculées a ’ELU (A . =0,798cm® > A=0.215cm = condition non vérifiée), donc c’est la
section imposée par cette condition qui sera prise en compte; on adoptera:
A=Apin=0.798cm?

Soit : Aggoptee= 3HA8 = 1.50 cm® = A =1.50 cm?

Avec un espacement : Si= 60/3=20 cm

e Armatures de répartition :

_ Aadoptée  1.50

A 1 =0.375 cm?/ ml
Soit : 3 HA8 = A = 1.5cm?/mli
Avec un espacement : St =60/3=20 cm

» Vérification au cisaillement : (art A.5.1.211 BAEL91 /Modifié 99) :

La vérification s’effectue a I’ELU, la fissuration est considérée comme préjudiciable

u

V . .
D’ou T, = bx avec r, :contrainte de cisaillement.
X

La fissuration est prejudiciable, donc: 7, <z,
Ty = min [% ,4MPaj
7
( )|
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Et

vp=1,5 situation courante.

V, =15xQ

— . [0,15x25
Ty=MNN|—

, 4MPaj = min €,5 MPa ; 4MPa:: 2,5 MPa

Tu=25MPa
V, =15xQ =15x1=15 KN
o V, 15
“ bxd 100x7

= 0,002KN /cm?=0.02 Mpa

1, < Tu = Pas de risque de cisaillement.

Donc le béton seul peut rependre I’effort de cisaillement ; les armatures transversales ne sont pas
nécessaires.

» Vérification de I'adhérence des barres : (Art A .6.1. 3BBAEL91/)

Te =W, xf,=15x21=315MPa

¥ : Coefficient de scellement=1.5 pour les aciers d’haut adhérence(FeE400).

V,

T =— u
¥ 09xdxY U,
Avec :
Z U, : Somme des périmetres ultimes des barres

YU =7zxnx¢=314x3x0.8=7.53cm
n: Nombre de barres

D’ou :
o 1,5x10°
* 09x70x7.53x8

= 0,395MPa

T, < T« = Lasection est vérifiée - donc pas de risque d’entrainement des barres.

——

48

'




Chapitre 111 Calcul des éléments

» Espacement des barres :
Armatures principales : Si=15cm < min {3h ; 330m} =30cm.
——> Condition Vérifiée.
Armatures de reparution > Si=15cm < min { 4h ; 45cm }: 40cm.
—=> Condition vérifiée.
> Ancrage des barres verticales :

La longueur de scellement droite est :

L= f‘fg r.=0.6 . fos=0.6 X1.5°%2.1 = 2.835 MPa.
.Tm
1 = 400
— = 35.27cm
4 = 2.835

D’apres le BAEL91(Art6.1.221), la longueur du scellement pour les HA 400

L=409=40x0.8= 32 cm.

Donc on opte pour : 1s=32cm.

111.1.5 Vérification a L’ELS :

Il faut vérifiée Les conditions suivantes :

Dans les aciers : o, < o«

Dans le béton: o, < o

o, . Contrainte dans le béton comprime.

ove : Contrainte limite dans le béton comprimé
o, Contrainte dans les aciers tendus.

o« : Contrainte limite dans les aciers tendus
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> Vérification des contraintes dans ’acier :

o« :Dépend du type de fissuration

L’acrotére est exposé aux intempéries donc la fissuration est préjudiciable, on doit vérifier :

Gs =mMmin {%fe,llo Nfog }

Avec :

n = 1,6 : coefficient de fissuration pour les aciers d’haut adhérence.

G¢ =Mmin {§x400 110 \1,6x21 } =min{ 266,6 , 201,63 }

o« =201,63 MPa

MS
GSt = - A
B, xdxA
2
Ona: plleOx A:10 53'14:0.448
bxd 10°x7

Apreés interpolation :

p, =0,448= 3, = 0,898

3
Dot: o, =— 0410 o5 26Mmpa
0,898x 7x3.14

os =20.26MPa

o, < o« = Lacondition est vérifiée.

> Veérification des contraintes dans le béton :

o =0,6xf_, = 0,6x25 =15 MPa

1

O,.=—XO

bc K1 st

1 1

Ope = — X0y = x 20.26 = 0,595MPa
K, 34.02
G, < O = Condition est vérifiée.

( ]
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Donc il n’y a pas de fissuration dans le béton comprimé.

I11.1.6 Vérification de ’acrotére au séisme :(Art 6.2.3 RPA99) :

Le RPA préconise de calculer I’acrotere sous 1’action des forces horizontales sismiques suivant la

formule:  Fp=4xAxC,xW,

L’action des forces horizontales Fp, doit étre inférieure ou égale a I’action de la main courante Q

Avec :

A : Coefficient d’accélération de zone obtenu dans le tableau (4-1) du RPA99 suivant la zone
sismique et le groupe d’usage du batiment A = 0.25 (Zone III, groupe d’usage 2).

Cy, . Facteur de force horizontale variant entre 0,3 et 0,8 (tableau 6-1 du RPA99/2003)
Dans notre cas C,=0,8
W), : Poids propre de I’acrotére

W, = 1,175 KN/ml

D’ou: F, =4x0,8x0,25x1175 = 0,94KN /ml Fp=0,94 < Q = 1 KN/ml. —Condition verifice.

111.1.7 Conclusion :

Condition vérifiée, donc I’acrotere est calculée avec un effort horizontal supérieur a la force
sismique d’ou le calcul au séisme est inutile.

On adopte pour ferraillage celui adopté précédemment.

o1
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4HA10/mi (e=15cm)

] 4HA10 (e=15cm)

] . %)

4HA10/ml (e=15cm)

4AHA10 (e=15cm)

Coupe A-A

Figure 111.1.6: Ferraillage de I’acroteére.
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I11.2 Calcul des planchers :

I11.2.1 plancher en corps creux:

Tous les planchers de notre béatiment sont en corps creux associés a des
poutrelles préfabriquées, qui seront disposées suivant le sens de la plus petite portée.
Le calcul se fera pour le plancher le plus sollicité, le plancher a corps creux est
d’épaisseur (20) avec une dalle de compression de 4cm (20+4).
Le plancher a corps creux est constitué de :
-nervures appelées poutrelles de section en T, elles assurent la fonction de
portance ; la distance entre axe des poutrelles est de 65 cm.
-remplissage en corps creux ; sont utilisé comme coffrage perdu et comme
isolant phonique, sa hauteur est de 20cm.
-une dalle de compression en béton de 4cm d’épaisseur, elle est armée d’un
quadrillage d’armatures ayant pour but :
v Limiter les risques de fissuration dus au retrait.
v' Résister aux efforts dus aux charges appliquées sur des surfaces
réduites.
v Réaliser un effet de répartition entre poutrelles voisines des charges

localisées, notamment celles correspondantes aux cloisons.

111.2.2 Ferraillage de la dalle de compression :

La dalle de compression est coulée sur place, elle est de 4 cm d’épaisseur armée d’un
quadrillage de treillis soudé de nuance (TLE 520) dont les dimensions des mailles
seront au plus égales :

-20 cm pour les armatures perpendiculaires aux nervures (poutrelles).

-33 cm pour les armatures paralleles aux nervures (poutrelles).
e Armatures perpendiculaires aux poutrelles :

AL —— | : distance entre axe des poutrelles (50 cm <1 <80 cm).

| : distance entre axe des poutrelles (<50 cm).
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Dans notre 1I=65cm

4x| ) 4% 65

AL~ _
f 520

— 0.5 cm?/ml

e
Soit: A, =5T4=0.63 cm’

Avec un espacement : St=20cm

e Armatures paralléles aux poutrelles :

A
A= 7L = ?:O.Cﬂ&:mz

Soit : A, = 5T4 = 0.63cm?

Avec un espacement : Si=20cm

%+ On adopte pour le ferraillage de la dalle de compression un treillis soudé
(TLE 520) de dimension  (4x5x 200 x 200) mm2.

20 cm.

Y

A

20 cm.

Y

®5 nuance

v TL520.

figure 111.2.1 : Treillis soudés (200x200) mm?®.
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111.2.3 Etude de la poutrelle :

Les poutrelles sont sollicitées par une charge uniformément répartie dont la largeur est

déterminée par 1’entraxe de deux poutrelles consécutives. Comme la montre la figure

ci- dessous :
Poutre principale
|
l ¥ , T , |
/\ : : : Axe de poutrelles
/\\ A
A : Poutre secondaire
/A A ¥
H ' ||
a/2
ke—2—| le—2—|

Figure I11.2 : surface revenant aux poutrelles

Le calcul des poutrelles est généralement fait en deux étapes :

111.2.3.1 Avant coulage de la dalle de compression (section rectangulaire) :

La poutrelle préfabriquée est considérée comme étant simplement appuyée sur ses
deux extrémités, elle travaille en flexion ; elle doit supporter en plus de son poids
propre, le poids du corps creux qui est de 0.95 KN/m? et celui de la main d’ceuvre.
e Dimensionnement :

b=12cm Largeur de la poutrelle.

h=4cm Hauteur de la poutrelle.

c=2cm  Enrobage.

d=2cm  Hauteur utile.

d=2c

c=2C

—3re—3»

12cm

A
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v Poids propre de la poutrelle :

G1=0.12x0.04 x 25 =0.12KN / ml

v Poids du corps creux :
G, =10.65 x0.95=0.6175 KN/ ml
v’ poids total:
Giot =61+ G, =0.12 + 0.6175 = 0.7375KN/ ml.
v Surcharge de I’ouvrier :

Q =1 KN/ml.

1) Calcul 2 PELU :

Le calcul se fera pour la travée la plus défavorable, en considérant la fissuration non
préjudiciable.

e Combinaison de charges :
L=5,10m

Lutilise= 5,10-30=4,80m.

g, =135G +1,5Q = €35x0,7375 } €5x1 =2,495KN / ml.

Gu = 2.495 KN/ml

Figure 111.2.3: Schéma de calcul de la poutrelle.
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e Calcul du moment en travée :

2 &
M, =q, x I— = 2.495x & =8,11KN.m.
8 8
e (Calcul de P’effort tranchant :
T - qu2><l _ 2.495%x510 — 6,362KN

2) Ferraillage :
b=12cm. c=2cm h=4cm d=h-c=4-2=2cm. (d: hauteur utile).

M  0.85.f,, 0.85x25

= 4 Avec : f =14.2MPa.
" b, T, 15
6
8,11x10 11898

M 20 % €07 <142

4, =11898 > 1, =0.392  _ La section est doublement armée.

Conclusion :

La section de la poutrelle est petite, par consequent, on ne peut pas placer la
totalité des armatures tendues et comprimées obtenues par le calcul. On prévoit alors
des étais intermédiaires pour la conforter (I’aider a supporter les charges d’avant
coulage de la dalle de compression), de maniére a ce que les armatures comprimeées

ne lui soient pas utiles.
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111.2.3.2 Etape apres coulage de la dalle de compression :

La poutrelle sera calculée comme une poutre de section en Té reposant sur
plusieurs appuis

Les appuis de rive sont considérés comme des encastrements partiels et les autres
comme appuis simples Les charges permanentes et les charges d’exploitation seront

considérées comme étant uniformément réparties sur la longueur des poutrelles.

111.2.2.2.1) poutrelle continue appuie sur 7 appuis :

A

/oY
4 5 6 7

vllAl"lVlllwwL$ y \ 4

N D

1) Dimensionnement de la poutrelle (article A.4.1/BAEL 91):

h : hauteur de la poutrelle (20+4)

ho : hauteur de la dalle de compression (hy = 4cm)
bo : largeur de la nervure (bp =12 cm)

b; . débord.

b= entre axe des poutrelles (b=65cm).

L
b1 <min I_—O;—;8ho
2 10

L : distance entre deux parements voisins

b .
de deux poutrelles. !
Lo=b-bo= 65-12=53cm. 551
L1 : longueur de la plus grande travée. b
& 1 :
L ;= 5.10m i
. —0" &5 |

D'ou: figure 111.2.4 : Dimensions de la poutrelle.

by < min 26.5;51,40
b;=26.5cm

b=2b; +b,=(2%26.5)+12=65cm
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2) Combinaison de charge :
-poids propre du plancher (étage courant) : G =5,94x0.65 = 3.861KN / ml.

-poids propre du plancher terrasse : G =5,95x0.65=3.867KN /ml.
-surcharge d’exploitation : usage d’habitation : Q=1,5x0,65=0,975KN/ml
: Dernier étage : Q= 1x0,65=0,65KN/ml

Note : nous considérons pour nous calculs, les planchers qui présentent le
cas le plus défavorable.

G=5,94x0,65=3,861KN/ml
Q=1,5x0,65=0,975KN/ml

3) Choix de la méthode du calcul :

Les efforts internes dans les planchers sont déterminés a 1’aide de 1’une des méthodes
suivantes :

v Méthode forfaitaire.

v' Méthode de Caquot.

v Méthode des trois moments

4) Veérification des conditions de la méthode forfaitaire
(Article B.6.2, 210/BAEL91 modifie99)

Cette méthode s’applique aux planchers a surcharges d’exploitation modérées c’est le

cas des constructions courantes.

1) La valeur de la surcharge d’exploitation des constructions courantes doit étre égale
au plus & deux fois la charge permanente ou 5 KN/m?:

Q <max {2G ; 5 KN/m*}
Q =0.975KN/ml < max {2G =2x3,861=7,722KN/m?; 5 KN/m?’}

= Condition vérifiée
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2) Le moment d’inertie des sections transversales est le méme dans les différentes

travées considérées = Condition vérifiée

3) Les portées successives sont dans un rapport compris entre 0.8 et 1.25 :

0.8< L <1.25

i+1

11/1,=3.40/3.40=1

1,/1,=3.40/3.40=1

1/1,=3.40/5.10=0.66 = Condition non Vérifiée.

1,/1s=5.10/4.40=1.16

Ls/1s=4.40/4.00=1.1

Conclusion :

La méthode forfaitaire n’est pas applicable pour nos calculs, donc le

calcul se fera par la méthode des trois moments.

5) Rappel sur la méthode des trois moments :

a. Les Moments :

e Aux appuis:

Mi.x Li + 2M; (Li+Lis1) + Misg L = 6E (W7 +W,°)

Avec:
9-0N. L} . ad_nN. L
Wi _Q|24Eli , Wi _QI+124Eli+1
(o]
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W@ ; W% : respectivement les rotation & gauche et a droite de
I’appuis(i)considéré.
Mi.1 - Mj. Mis:sont respectivement les moments aux appuis, i+1, i, i+1 pris

avec leurs signe

e aux traveées :

Mi 41 —M; 1 . ;
M(X) = u(x) +M; + % x — moment a I’abscisse X de la travée
i+1

hyperstatique.

Avec :

u x :Moment de réduction isostatique tel que :

Li+1 xZ
X—q ?

px =q-

M(x) : prend la valeur maximale quand T(x)=0 c'est-a-dire :

X= i+1 + i+1 i
2 qLiiq
b. Efforts tranchant :
dM(x) g X Ly Miy1 + M
T = = —g XX+ —"
(%) dx 2 9 t Liyq

i+1+M;
Lit1

Pour x=i —* T(i):qx§i+1+M

. . —qgXL;j M;.1+M;
Pour x=i+1 — T (i+1)= qxz e
i+1

Avec :
L;: Portée de la travée a gauche de 1’appui(i).

Li+1: Portée de la travée a droite de I’appui (i+1)
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6) Application :

6.1) Combinaison de charge :

c. ELU:qu=1.35G+1.5Q =6,67KN/mI
d. ELS:qs=G +Q =4,836 KN/ml

6.2) Schéma statique de calcul :

%

A

o >

B>

) o b‘
D>

3 4, < 3
—p 44— P < »>

3.40m 3.40m 3.40m 5.10m 440 m 4,00 m

figure 111.2.5: Schéma statique de la poutrelle
6.3Calcul aPELU :
6.3.1 Calcule des moments :

a) Calcul des moments :

e Aux appuis :

L’appuil: 6,8M;+3.4M,=-65.53
L’appui2: 3.4M;+13.6M,+3.4M3 = -131.06

L’appui3: 3.4M,+13.6M3+3.4M, = -131.06
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L’appui4:  3.4M3+17M,+5.1Ms = -286,72

L’appui 5: 5.1M4+19Ms+4.4Mg = -363.23

L’appui 6:  4.4Ms+16.8Ms +4M; = -246.76

L’appui7.  4Mg+8M;=-45.02

-La résolution de ce systeme nous donne les résultats suivants :

M; =-6,2150

M, =-6,8436

|V|3 :-4,9578

M, =-11,8723

Ms=-13,3401

Mes=-11,1860

M7 =-0,0345
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e En travée:

v Le moment en travée a distance x de ’appui « i » est donné par la relation
suivante :

M(X) = p(x) +M; + et

i+1

Xi : La position du point dont le moment en travée est maximal, il est donné par la

relation suivante :

dM (x) 0 — X= Liyq n Miy1—M;
dx 2 qlLi+1

v Appliquant les formules précédentes pour toutes les travées :

Travée (1-2) —» x =1,67 m —My, = 3,728 KN.m
Travée (2-3) — x = 1,78m —My3 = 3,760 KN.m
Travée (3-4) — x = 1,39m —Mz4 = 1,533 KN.m
Travée (4-5) —» x = 2,50 m —»Mys= 9,444 KN.m
Travée (5-6) — x =2,27 m —-Ms5=3,896 KN.m

Travée (6-7) —» x =2,41 m —->My7= 8,312 KN.m

Remarque :
Les moments calculés par la méthode des trois moments sont faits pour un

matériau homogene, a cause de faible résistance a la traction qui peut provoquer

la fissuration du béton tendu, nous allons effectuer les corrections suivantes :

- Diminution de 1/3 pour les moments aux appuis.
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» Aux appuis :

On aura les résultats suivants :

M;= -2,0716 KN.m
M;=-2,2812 KN.m
M; =-1,6526 KN.m
M;=-3,9574 KN.m
Ms=-4,4467 KN.m
Mg =-3,7286 KN.m

M7 =-0,0115 KN.m

> En travées :

On recalcule les moments avec les valeurs des moments réduits aux appuis

Travée (1-2) - x=1,69 m — My, = 7,462 KN.m
Travée (2-3) > x=1,72 m — My3=7,673 KN.m
Travée (3-4) —» x=1,59 m — M4 = 6,867 KN.m
Travée (4-5) —» x =2,53 m — My.5 = 17,484 KN.m
Travée (5-6) > x=2,22 m — M6 =12,056 KN.m

Travée (6-7) —» x =2,13 m — M7 =11,534 KN.m
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6.3.2 Calcul des efforts tranchant :

() = dl\c/;(cx) _9 ><2Li+1 _qxx+ MHLli_: M;

Pour x=i —> T()=TU1 4 MifiiMi

Pour =i+l ——> T (i+1) = “T5tet 4 Mol
Travée (1-2) > T.= 11,277 KN Te= 11,40 KN
Travée (2-3) > T.= 11,523 KN Te= -11,154 KN
Travée (3-4) > T,= 10,661 KN Te= 12,016 KN
Travée (4-5) > T,= 16,912 KN Te= -17,10 KN
Travée (5-6) — T,= 14,837 KN Te= 14,510 KN
Travée (6-7) —» T.=14,269 KN Te= -12,40 KN

e Les résultats obtenus sont récapitulés dans le tableau ci-apres :

L(m) Mw M. M Tw Tw

KN.m KN.m KN.m KN (KN)
Travéel-2 3,4 -2,0716 -2,2812 7,462 11,277 -11,40
Travée2-3 3,4 -2,2812 -1,6526 7,673 11,523 -11,154
Travée3-4 3,4 -1,6526 -3,9574 6,867 10,661 -12,016
Travée4-5 5,10 -3,6574 -4,4467 17,484 16,912 17,10
Travée5-6 4,4 -4,4467 -3,7286 12,056 14,837 -14,510
Travée6-7 4 -3,7286 -0,0115 11,534 14,269 -12,40

Tableau 111.2.1 : Calcul des efforts tranchants et moments.
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6.3.3 Les diagrammes a ’ELU :

e Diagramme des moments :
4.44
2.28

e A

VVVV\H/

7.462 7.673 6.867 17.48 12.05 11.53

Figure 111.2.6 : diagramme des moments fléchissant.

e Diagramme des efforts tranchants :

16.91
11.52 14.83
11.27 10.56 14.26
A /
11.40 11.15
12.01 12.4
17.10 14.51

Figure 111.2.7 : diagramme des efforts tranchants.
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7) ferraillage de la poutrelle a I’état limite ultime(ELU) :

On adoptera le méme ferraillage pour toutes les travées en utilisant le moment

max en travée et sur appuis.

e Caractéristiques géométriques de la section de calcul :
b=65cm (largeur de la table de compression)

h= 20cm (hauteur total de plancher)

bo=12cm (largeur de la nervure)

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

c=2cm (enrobage des armatures inférieures)

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

plus comprimée) b

Yy Fy
Tho

d

A
v

¢ bl > 'bo'l' bl >

figure 111.2.8 : Section de calcul de la poutrelle apres Coulage de la dalle de compression aux travées
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f== 400 348 Mpa
ve 115
0,85. f

fpu= ——22 =14,2 MPa

a) Armatures longitudinales :

e Entravée:
Le moment maximal en travée :  M'na= 17,484 KN.m

Le moment équilibré par la table de compression (M'y) :

MU= bxhoxfbux(d-%’)

M= 0.65x0.04x14.2 x10%(0.18- 0'—24) =59,072 KN.m

M%,,=59,072 KN.m

M, = 17,484KN.m < M';, = 59,072KNm => Donc I’axe neutre se situe dans la
table de

Compression, le béton tendu est négligé.
La section en T se calcule exactement comme une poutre rectangulaire de largeur “b”
et de hauteur “h”

My 17,484 =0,058 < 0.392......... Section

l’l’ = —
bxd?xf,,  0.65x(0.18) x14.2x10°

Simplement Armé — (Asc = 0).
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e Lesarmatures nécessaires (traction) :

u =0,058 - =0,970

M
Ast = u _ 17,484

= = 5 =2,877 cm’
Bxdxfy  0970x18x348x10~

Ast = 2.877cm?

Onadopte:  Ast = 4HA14 =6.15 cm?.

e Auxappuis:

La table est entierement tendue donc Le calcul se fait pour une section rectangulaire

de dimension bx h.

A
Avec :
b=12cm 18
c=2cm
h =20cm T
d=18cm v i As
12,

Le moment max aux appulis :
M?ax= 4,4467 KN.m

Mmax
a _ 4,4467 0,08,

Cbxdxf 012x(0.18)2 x14.2x10°

1)

1n=0,08 <0.392 — Section Simplement Armé — Asc = Ocm?

Les armatures nécessaires sont les armatures de traction.

e Lesarmatures nécessaires (traction) :

u = 0,08— fB=0,958
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M maxX
a__ = 4,4467 =0,741 cm?

B.df,  0,958x18x348x1073

Ast =

Soit: Ast=2HA14=3,08 cm?
8) Vérifications a L’ELU :
a) Vérification a la condition de non fragilité (Art 4.2 , 1BAEL 99) :

Par définition, une section tendue ou fléchie est considérée comme non fragile si
la sollicitation provoquant la fissuration du béton dans le plan de la section considérée
entraine dans les aciers une contrainte au plus égale a leur limite d’¢élasticités garante.
Dans le cas d’une section rectangulaire simplement fléchit, de largeur b armé d’une
section As.

Cette condition s’exprime par :

S

A > AL :O.23xb0xdx%

Avec :
fiog= 0,6+ 0,063 = 0,6+0,06(25) = 2,1MPa.

A =0.23x12x18x 2L —0.26cm’
400

Amin=0,26 cm?
Aux appuis:
Asa = 3.08cm2 > 0.26 cm? = Anin = Condition vérifiée.
En travée :
ast=6,15cm2>0.26 cm? = Ayin = Condition verifiée.

La section d’armature choisie est supérieure a Amin, donc la condition est vérifiée.

b) Justification sous sollicitation de I’effort tranchant :(Art A.5.1/BAE99)
Les poutres soumises a des efforts sont justifiées vis-a-vis de 1’état limite
ultime. Cette justification est conduite a partir de la contrainte tangentielle T,

prise conventionnellement égale a :
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Tu = \PX ft28

Avec :
W = 1.5 (haut adhérence).
ft,;=2.1 MPa.

v =15%x21=315MPa

La contrainte d’adhérence au niveau de 1’appui le plus sollicité est :

T
U max

B = 0.9xdx Y Uj
Avec .

> Uj : Somme des périmétres utiles des barres =n x  x @).

___ 1710x10°
" 0.9x180x3.14x 2x14

=1,2MPa

7, =1,2 MPa<3.15 MPa = 7, = La condition est vérifiée.

c) Etat ultime des armatures d’ame :(Art A.1, 23/BAEL91modifié99)

La justification vis-a-vis de 1’état limite ultime des armatures d’ame, dans
le cas courant de flexion simple avec des armatures d’ame droites (c’est-a-

dire perpendiculaires a la fibre moyenne), s’exprime par :

Ty —0,3ft28)bgs
Ac> AminzYs( u ngtzs) oSt
»7le

1,15(1,2—-0,3%2,1)12%X15
Apin=222¢ ) — 0,327

0,9%400

Amin=0,327 cm’< At=6,15 cm®> ___, condition vérifier.

d) Etat limite ultime du béton de I’ame :(Art A 5.1, 21/BEAL91modifié99)
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Dans le cas ou les armatures d’ame sont droites et les fissurations sont peu

nuisible, la contrainte t, doit vérifier :

rusmin{o,zf;ﬁ 5 MPa} =7
b

Yb

T = min {o,zfﬂs ;5 MPa }: 3,33 Mpa.
1,=1.2MPa<333MPa __, condition vérifier.

e) Influence de ’effort tranchant sur le béton (Art A.5.1,3/BAEL91modifié99 :

Pour les appuis simples, on doit vérifier les conditions suivantes :

0,4XbgXxax \
T < Vmaxz"y—bfm d’ou:a <0,9d

_0,4%0,12X(0,9x0,18)x25x103
max— 15

= 129,6KN

Tmax=17,10 KN < Vax=129,6 KN ==> condition vérifier.
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b) Armatures transversales :

e Section minimale d’armatures d’ame :(art A.51, 22/BAEL 91modifie 99)
Si on désigne par A; la section d’un cours d’armatures transversales de limite
d’élasticité fe.
On doit savoir:
A fe 0,4 by St
>0,4 MPA —— A>
bo xSt fe

L’espacement (S;) des cours successive de ces armatures doit étre au plus égal a la

plus petite des valeurs : 0.9d et 40 cm.
Si< min { 0,9d ; 40cm }
Si< min { 16,2 ; 40cm }

Soit : St=15cm.
0,4x12x15
A> ————— =0,18 cm?
400
Alrin= 0,18 cm?

-Possibilité de bétonnage correct :(Art A.5.1,22/BAEL 91modifié 99)

Le diameétre d’armature d’ame d’une poutre est au plus a h/35 (h étant la hauteur
de la poutre), ainsi qu’au diametre des barres longitudinales et au dixiéme de la
longueur d’ame.

Le diametre minimal des armatures transversales (Art. A.7.2/BAEL 99) est donné

par :

(Dsmin{% ; h ; CDl}
10 35
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O < min{f—g ; % ; D, max} =min ¥2;0.57;1,2 $0,57cm=>57mm

@ : diameétre maximal des armatures longitudinales.
On choisit un étrier T8, soit 2 brins : AM" =0,18cm?< A=0,57cm?
Conclusion :

Les armatures transversales serrant réalisées par des étriers T8, avec un

espacement constant S¢=15 cm sur la totalité des poutrelles.

2HA14

1HAS8

4HA14

figurelll.2.9: Plan de ferraillage de poutrelle

c) Calcul de ’ancrage : (BAEL99.Art. A-6-1-2)

e Ancrage rectiligne :(Art A.5.1,22/BAEL91 modifié 99)

Les barres rectilignes de diamétre @ et de limite d’élastisité f,sont ancrées sur une

longueur L dite longueur de scellement droit donné par 1’expression :

L, =2t
41s
Avec
T, :O,6><\y§ xft,g
1, =0,6x(1,5)°x2,1=2,835 MPa
( = )
L )
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L = 1> 400 =35,27¢cm
4x 2,835 .

L=35,27cm

Forfaitairement :
L, =40x D

L; = 40x1.4 =56 cm.

Ls=56cm

e Pour les armatures comportant des crochets :

Les regles de BAEL 91 (A.6.1.21) admettant que I’ancrage d’une barre rectiligne
terminée par un crochet normal est assuré lorsque la portée ancrée mesurée hors

crochet L est au moins égale a 0.4 L pour les aciers H.A

Donc :
L. =0.4%xLsg
L. =0 .4x35,27=14,108cm = L,=14,108cm.
L. =0.4x56=22,4 cm L.=22,4 cm

9) calcul a I’état limite de service (ELS) :

La charge étant la méme sur toutes les travées des poutrelles, les grandeurs des
moments et des efforts tranchants calculées a I’ELU sont proportionnelles a cette
charge (qu).

11 suffit donc de multiplier les résultats a I’ELU par (qs) et de diviser par (q,) pour

1= Je
9,

obtenir les valeurs a I’ELS, ¢’est-a-dire par le coefficient

avec .

qu = 6,67 KN/ml.
gs = 4,836KN/ml.

76

——
 —



Chapitre 111 calcul des éléments

9. _48% _
q, 6,67
1) Moments fléchissant :

e Entravée:
Pour la travée de rive (1-2) : M, =7,462%1 =5,372 KN.m
Pour la travee (2-3) : Mj3=7,673x | =5,524 KN.m
Pour la travee (3-4) : M34=6,867% | =4,944 KN.m
Pour la travée (4-5) : My.5=17,484x | =12,588 KN.m
Pour la travee (5-6) : Ms.6=12,051% | =8,676 KN.m
Pour la travee (6-7) : Me.7=11,534x | = 8,304 KN.m

e Aux appuis :

M;=-2,0716%1 = -2,124 KN.m

My=-2,2812%1 = -1,642 KN.m

M3=-1,6526%1 = -1,189 KN.m
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My=-3,9574%] = -2,849 KN.m

Ms= -4,4467%1 = -3,201 KN.m

Me= -3,7286%1 = -2,684 KN.m

M= -0,0115%1 = -0,008 KN.m

6,243

3,469

2,124

2,775

A

6,243

5,810

,88

LA
A\y A\y&\y A

\+/ A\V'A Vi

4,558 4,371 4,371 10,301

7,335 6,050

Figure 111.2.10 diagramme des moments fléchissant a ELS

2) Efforts tranchants :

Travée (1-2) —

Travée (2-3) —

Travée (3-4) —

Travée (4-5) —

Travée (5-6) —

Tw=11,277x1=8,119 KN

Tw= 11,523 x1= 8,296 KN

Tw=10,661x1=7,675 KN

Tw=16,912x1=12,176KN

Tw= 14,837x1= 10,682 KN

78
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Te=-11,40x1= -8,208KN

Te=-11,154%1=-8,03 KN

Te=-12,016%1=-8,651 KN

Te=-17,10x1=-12,312 KN

Te=-14,510%1=-10,447 KN
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Travée (6-7) > Tu= 14,269x1=10,273 KN Te=-12,40%1=-8,928 KN

e Les résultats obtenus sont récapitulés dans le tableau ci-apres :

L(m) My Me M Tw Tw

KN.m KN.m KN.m KN (KN)
Travéel-2 34 -2,124 -1,642 5,372 8,119 -8,208

Travée2-3 34 -1,642 -1,189 5,524 8,296 -8,03
Travée3-4 34 -1,189 -2,849 4,944 7,675 -8,651
Travéed-5 5,10 -2,849 -3,201 12,588 12176 | -12,312
Travée5-6 4.4 -3,201 -2,684 8,676 10,682 | -10,447
Travée6-7 4 -2,684 -0,008 8,304 10,273 -8,928

Tableau 111.2.2: Calcul des efforts tranchants et moments.

12.17
8.29 10.68
8.11 7.67 10.27

ANLNE N AN

8.20 8.03

=+
+
+

8.65 8.92
12.31 10.44

Figure 111.2.11 diagramme des efforts tranchants a ’ELS
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10) Vérification a I’ELS :

Les états limites de services sont définit compte tenu des exploitations et de la

durabilité de la construction, les vérifications qui leurs associées sont :
o Etat limite de résistance de béton a la compression.

e FEtat limite de 1’ouverture des fissures.

o FEtat limite de déformation.

a) Etat limite de résistance de béton en compression :

La contrainte de compression dans le béton :

Il'y alieu de vérifier si: o, . oy,

O- —&
bc kl
Avec :
Obe= 15 MPa
v max
= EdA
B1. s
95 - Contrainte de traction des aciers.
_100x A
B et Kisont en fonction de p; avec : Pi= bO % d

e Entravée:

M = 12,588 KN.m

La section d’armatures adoptée a 'ELU en travée est : As = 44 14= 6,15cm?
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_ 100.Ag _100x615

= =2,84
P17 Thd 1218

Apres interpolation :

— B,=0803 > a, =0591— K;=10,38

La contrainte dans les aciers est :
max
M 12,588x 100

o _
[31 d.AS 0,8196x180x 615

s = =141,60MPa< o, _348MPa=> condition vérifiée.

La contrainte dans le béton est :

= b5 - 14100 13,64 MPa < o: = 15MPa = condition non Vérifiée.

c. = Bs
be g, 10,38

Donc:
La section est vérifiée vis-a-vis de la compression.

e Auxappuis:

M,"=3,201 KN.m

La section d’armatures adoptée aux appuis :  As=2 ¢ 14=3.08 cm?

100.A
o= _100x3.08 _, ,oc
byd ~ 12x18

Aprés interpolation :

— B,=0841>a, =0477 — K;=16,49

~ M 3201x100
O.— —_
By dA,  0,841x180x308

= 68,654 MPa < 348 MPa — condition vérifiée.

abC:6186’64594 = 4,163 MPa< o, =15MPa = condition vérifiée.

Donc:
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La section est vérifiée vis-a-vis de la compression.

b) Etat limite d’ouverture des fissures :

0,0
Les poutrelles ne sont pas soumises a des agressions ; Donc Fissuration peu

Préjudiciable = o, = f.=400MPa

e Entravée:

o, =141,60MPa < fe =400MPa = condition Vérifiée.

o Aux appuis :

o, =68,654 MPa<fe =400MPa = condition Vérifiée.

c) Etat limite de déformation —vérification de la fléche :
(Art A.3.6.51/BAEL91modifier99)

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

construction.

Les regles de BAEL (B.6.5.2) précisent qu’on peut se disposer de vérifier a I’ELS les
poutres associées aux hourdis si les conditions suivantes sont satisfaites :

h_ 1
Q) —=>—
L 16

M
pho1, "t
L7107 M,
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avec :
h : hauteur de la poutrelle=20cm
L : porté entre nue d’appuis=480cm
M¢: moment max en travée.
Mo : moment max de la travée isostatique.
A : section des armatures.
bo : largeur de nervure.

d : hauteur utile de la section droite.

Ona: % = % =0,0416 > 1—16 =0,0625 ——» condition n’est pas vérifier.

——> La premicre condition n’est pas vérifiée, donc le calcul de la fleche est

indispensable.

v" Calcul de la fleche :

On doit verifier que :

S 2 _ _
M, -l <f o f :Lzﬂzg,ﬁmm
10-E, -1, 500 500

Avec :
f : La fleche admissible

E, : Module de déformation différé
Ev=37004/fees =37003/25-10818,87 MPa

I, : Inertie fictive pour les charges de longue durée

11-1,
I+p-2,

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

le b >l
: 5= ¥
Y1 | Iho
; d
___________________ A h
Y2
— x
i AA
H_b0_>|
3 2 2
=D (( +y2/ G- b\hﬁz (yl—&j}lsqu—c
y, ==
1 Bo
avec .
Bo la section homogénéisée
2 2
h2+e b, Ji+15 A-d
A h - bo}0+15 A
2 \42
12><22+65—12 /?+15><6,15><18
"= 2520+ €5-12 3+15x615
y,=8,23cm
y2=h—yl
y,=20-8,23=1177cm
12x €,23° +1177° 2 4y
I, = il . €5-12%4 % 1[823-" | |+15x615qL77-2
3 12 2
(8]
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|, =26033,79cm*

v" Calcul des coefficients :

A 615
A O 4008 = p-0971

> P bod 1218 P
P(%)=2,8

p: le rapport des aciers tendus a celui de la section utile de la nervure

(pourcentage d’armatures).

La contrainte dans les aciers est donnée par :

ISt T B xdxA
12588 10* 1710 M
Tt = 0971 x 180 x 6,15 P4
. 0.02xf g
v ; 3b,
i
A, = 0'3021’(22’1 —0,0058
(2+ X sz,z
65
175x f
M= max{l— 1 t2f8 ;0}
pP*0gtliog
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1,75x21
4x2,2x117,10+ 2.1

M= max{o;l— } = 0,996

Alors :

11x I0

—> T 1+’”le

1.1x 26033,79
| =
yfv 140,996 x0,0058

= 28473,78cm?

1, = 28473,78 cm®

D’ou la fléche :
f MS x L2

10x EV X va

. 12588x10° €800 2
~ 10x10818,86 x 28473,78x10*

=9,41 mm

f=941 mm< f_gg —> condition vérifiée.

111.2.3.2.2) Poutrelle appuie sur 3 appuis :

1) Schémas statique de calcul :

SFFREFEEETETE
P > .
) 4,40 m 4,00 m
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2) Combinaison de charge :

ELU:q,=1.35G +1.5Q =6,67TKN/ml
ELS:09s=G +Q =4,836 KN/ml

3) calcul aPELU :

3.1Calcule des moments :

e Aux appuis :

L’appuil: 8,8M;+4,4M,=-142,04

L’appui2: 4,4M;+16,8My+4M3 = -248,76

L’appui3: 4M,+8M3 =-131.06

-La résolution de ce systeme nous donne les résultats suivants :

M; =-11,2052

M, =-9,8714

M; =-8,4043

e En travée:

v Le moment en travée a distance x de ’appui « i » est donné par la relation
suivante :

M(x) = p(x) +M; + =t

i+1

87

——
 —



Chapitre 111 calcul des éléments

Xi : La position du point dont le moment en travée est maximal, il est donné par la

relation suivante :

dM (x) _0 — X= Liyq 4 Miy1—M;
dx 2 qlLi+1

v Appliquant les formules précédentes pour toutes les travées :

Travée (1-2) — x =2,24 m —-My-, =5,777 KN.m

Travée (2-3) — x = 2,0dm —>My3 =4,212 KN.m

Remarque :
Les moments calculés par la méthode des trois moments sont faits pour un

matériau homogeéne, a cause de faible résistance a la traction qui peut provoquer

la fissuration du béton tendu, nous allons effectuer les corrections suivantes :

- Diminution de 1/3 pour les moments aux appuis.

» Aux appuis :
On aura les résultats suivants :
M;= -3,735KN.m
M, =-3,290 KN.m
M; =-2,801 KN.m
( )|
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> En travées :

On recalcule les moments avec les valeurs des moments réduits aux appuis

Travée (1-2) - x=1,69 m — My, = 1,925 KN.m

Travée (2-3) > x=1,72 m — M3 =1,404 KN.m

3.2 Calcul des efforts tranchant :

dM(x)  q X Ly ir1 +M;
T(x) = = —qXX+——
(x) dx 2 q Li+1
- -5 N _ qXLiyq Mi+l+Mi
Pour x=i T() = > + T
Pour x=i+l —> T (i+1) = ~L<kit 4 Het T
2 Liv1
Travée (1-2) - T,= 13,077 KN Te=-16,27 KN
Travée (2-3) » T,= 11,817 KN Te=-14,862 KN

e Les résultats obtenus sont récapitulés dans le tableau ci-apres :

KN.m KN.m KN.m KN (KN)
Travéel-2 44 -3,735 -3,290 1,925 13,077 -16,27
Travée2-3 4 -3,290 -2,801 1,404 11,817 -14,862

Tableau 111.2.3: Calcul des efforts tranchants et moments.
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3.3Les diagrammes a ’ELU :

e Diagramme des moments :

Figure 111.2.12 : diagramme des moments fléchissant.
e Diagramme des efforts tranchants :

13.07 11.81

A \ T
14.86

16.27

Figure 111.2.13 : diagramme des efforts tranchants.

90

——
 —



Chapitre 111 calcul des éléments

4) ferraillage de la poutrelle a I’état limite ultime(ELU) :

On adoptera le méme ferraillage pour toutes les travées en utilisant le moment

max en travée et sur appuis.

e Caractéristiques géométriques de la section de calcul :
b=65cm (largeur de la table de compression)

h= 20cm (hauteur total de plancher)

bo=12cm (largeur de la nervure)

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

c=2cm (enrobage des armatures inférieures)

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

plus comprimée) b

Yy Fy
Tho

d

A
v

¢ bl > 'bo'l' bl >

figure 111.2.14 : Section de calcul de la poutrelle aprés Coulage de la dalle de
compression aux travees
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e Caractéristiques des matériaux :

f
fu=—2 = 400 _ 348 MPa

7. 115

_ 0,85. fczs

fou = 14,2 MPa

a. Armatures longitudinales :

e Entravée:
Le moment maximal en travée : M= 1,925 KN.m

Le moment équilibré par la table de compression (M%) :

Mtab: bxhoxfqu(d- h_20)

M= 0.65x0.04x14.2 x10%(0.18- 0'—34) = 59,072 KN.m

M%,=59,072 KN.m

M, = 1,925KN.m < M%;, = 59,072KNm => Donc I’axe neutre se situe dans la

table de Compression, le béton tendu est néglige.
La section en T se calcule exactement comme une poutre rectangulaire de largeur “b”
et de hauteur “h”

My 1,925

p= 5 = 5 3 =0,006 < 0.392......... Section
b xd beu 0.65x (0.18)" x14.2x10

Simplement Armé — (Asc = 0).

92

——
 —



Chapitre 111 calcul des éléments

e Lesarmatures nécessaires (traction) :

n =0,006 —p =0,997

M
Ast = u_ - 1,925
Bxdxfst 0,997x18%348x10™

- 2
3 =0,308 cm

Ast = 0,308cm?

Onadopte:  Ast = 3HA14 =4,62 cm?.

e Auxappuis:

La table est entierement tendue donc Le calcul se fait pour une section rectangulaire

de dimension bx h.

A
Avec :
b=12cm 18
c=2cm
h =20cm ittty Ittt it !
d=18cm A As
12,

Le moment max aux appuis :
M®max= 3,735 KN.m

= 3,735 =0,067.

Mmax
— a -
bxdxf, ~ 012x(0.18)2 x14.2x10°

1)

n=0,067 <0.392 — Section Simplement Armé — Asc = Ocm?

Les armatures nécessaires sont les armatures de traction.
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e Lesarmatures nécessaires (traction) :

w=0,067— S =0,9655

= 3735 =0,617 cm?

B.dfy,  09655x18x348x10™ 3

Soit: Ast=2HA14 =3,08 cm?

5) Verifications a L’ELU :
a) Veérification a la condition de non fragilité (Art 4.2 ,1BAEL 99) :

Par définition, une section tendue ou fléchie est considérée comme non fragile si
la sollicitation provoquant la fissuration du béton dans le plan de la section considérée
entraine dans les aciers une contrainte au plus égale a leur limite d’¢élasticités garante.
Dans le cas d’une section rectangulaire simplement fléchit, de largeur b armé d’une
section As.

Cette condition s’exprime par :

S

A > AL :0.23xboxdx%
€

Avec :
fiog= 0,6+ 0,06f5 = 0,6+0,06(25) = 2,1MPa.

A, =0.23x12x18x 2% — 0,26 cm’
400

Anmin=0,26 cm?
e Aux appuis:
Asa = 3.08cm2 > 0.26 cm?2 = Anin, = Condition vérifiée.
e Entravée:
ast=4.62cm?>0.26 cm?= Ani, = Condition vérifiée.

La section d’armature choisie est supérieure a Amin, donc la condition est vérifiée.
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b) Justification sous sollicitation de I’effort tranchant :(Art A.5.1/BAE99)
Les poutres soumises a des efforts sont justifiées vis-a-vis de 1’état limite
ultime. Cette justification est conduite a partir de la contrainte tangentielle t,,

prise conventionnellement égale a :

Tu = \PX ft28

Avec :
W = 1.5 (haut adhérence).
ft,;=2.1 MPa.

v =15x21=315MPa

La contrainte d’adhérence au niveau de 1’appui le plus sollicité est :

T
U max

B = 0.9xdx > Uj
Avec .

> Uj : Somme des périmetres utiles des barres =n x T x @).

___ 1710x10°
" 0.9x180x3.14x 2x14

=1,2MPa

7, =1,2 MPa<3.15 MPa = 7, = La condition est vérifiée.

c) Etat ultime des armatures d’ame :(Art A.1, 23/BAEL91modifié99)

La justification vis-a-vis de 1’état limite ultime des armatures d’ame, dans
le cas courant de flexion simple avec des armatures d’ame droites (c’est-a-

dire perpendiculaires a la fibre moyenne), s’exprime par :

—0,3ft2g)bost

¥s(tu
> in=
At - Amm 0,9fe

_1,15(1,2-0,3x2,1)12x15 _
Amin= 09200 = 0,327
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Anmin=0,327 cm’< At=4,62 cm? ___,  condition vérifier.

d) Etat limite ultime du béton de I’ame :(Art A 5.1, 21/BEAL91modifié99)

Dans le cas ou les armatures d’ame sont droites et les fissurations sont peu

nuisible, la contrainte 1, doit Vvérifier :

tUSmin{OQfCZS 5 MPa} =7
Yb
T=min {0,2% -5 MPa }: 3,33 Mpa.
b
1,=1.2MPa<333MPa _, condition Vérifier.

e) Influence de I’effort tranchant sur le béton (Art A.5.1,3/BAEL91modifié¢99 :

Pour les appuis simples, on doit vérifier les conditions suivantes :

0,4xboXax ..
Trax < Vmaxz"y—bfc28 d’ou:a <0,9d

_0,4X0,12X(0,9x0,18)x25x103
max— 15

= 129,6KN

Tmax=17,10 KN < V12=129,6 KN ——> condition vérifier.
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b) Armatures transversales :

e Section minimale d’armatures d’ame :(art A.51, 22/BAEL 91modifie 99)
Si on désigne par A la section d’un cours d’armatures transversales de limite
d’élasticité fe.
On doit savoir:
A fe 0,4 by St
>0,4 MPA —~ A>
bo xSt fe

L’espacement (S;) des cours successive de ces armatures doit étre au plus égal a la

plus petite des valeurs : 0.9d et 40 cm.
Si< min { 0,9d ; 40cm }
Si< min { 16,2 ; 40cm }

Soit : St=15cm.
0,4x12%15
A> ——— =0,18 cm?
400
A'min= 0,18 cm?

-Possibilité de bétonnage correct :(Art A.5.1,22/BAEL 91modifié 99)

Le diamétre d’armature d’ame d’une poutre est au plus a h/35 (h étant la hauteur
de la poutre), ainsi qu’au diametre des barres longitudinales et au dixiéme de la
longueur d’ame.

Le diametre minimal des armatures transversales (Art. A.7.2/BAEL 99) est donné

par :

(Dsmin{% ; h ; CDl}
10 35

97

——
 —



Chapitre 111 calcul des éléments

O < min{f—g ; % ; D, max} =min ¥2;0.57;1,2 $0,57cm=>57mm

@ : diamétre maximal des armatures longitudinales.

On choisit un étrier @6, soit 2 brins : Ami“t =0,18cm?< A=0,57cm?

Conclusion :
Les armatures transversales serrant réalisées par des étriers @6, avec un

espacement constant S;=15 cm sur la totalité des poutrelles.

2HA14

2HAG

3HA14

Figure 111.2.15: Plan de ferraillage de poutrelle
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e Calcul de I’ancrage : (BAEL99.Art. A-6-1-2)

v Ancrage rectiligne :(Art A.5.1,22/BAEL91 modifié 99)

Les barres rectilignes de diameétre @ et de limite d’élastisité f,sont ancrées sur une

longueur L dite longueur de scellement droit donné par 1’expression :

L bfe
415
Avec :
7, =0,6x \yi xft,g
1. =0,6x(1,5)°x2,1=2,835 MPa
L = 1> 400 =35,27¢cm
4% 2,835 _
Ls=35,27cm
v Forfaitairement :
L, =40x®
Ls=40x1.4 =56 cm.
Ls=56cm

e Pour les armatures comportant des crochets :

Les regles de BAEL 91 (A.6.1.21) admettant que 1’ancrage d’une barre rectiligne
terminée par un crochet normal est assuré lorsque la portée ancrée mesurée hors

crochet L. est au moins egale a 0.4 Lspour les aciers H.A

Donc:
L. =0.4%xLg
L. =0 .4x35,27=14,108cm = L,=14,108cm.
L. =0.4x56=22,4 cm La=22,4 cm
( )|
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6) calcul a I’état limite de service (ELS) :

La charge étant la méme sur toutes les travées des poutrelles, les grandeurs des
moments et des efforts tranchants calculées a I’ELU sont proportionnelles a cette
charge (qu).

Il suffit donc de multiplier les résultats a ’ELU par (qs) et de diviser par (q,) pour

obtenir les valeurs a I’ELS, ¢’est-a-dire par le coefficient =%
dy
avec :
qu = 6,67 KN/ml.
gs = 4,836 KN/ml.
= U 4836 _ 44
q, 667
a. Moments fléchissant :
e Entravée:
Pour la travée de rive (1-2) : Mi,=1,925x] = 1,386 KN.m
Pour la travée (2-3) : M,.3=1,404x 1 = 1,010 KN.m

e Auxappuis:

M;=-3,735x| =-2,689 KN.m

My=-3,290x| = -2,368 KN.m

M3=-2,801xI =-2,016 KN.m
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b. Efforts tranchants :

Travée (1-2) - Ty= 13,077x1=9,415 KN Te=-16,27x1=-11,714KN

Travée (2-3) - Ty~ 11,817 x1= 8,508 KN Te=-14,862%1=-10,70 KN

e Les résultats obtenus sont récapitulés dans le tableau ci-apres :

KN.m KN.m KN.m KN (KN)
Travéel-2 4.4 -2,689 -2,368 1,386 9,415 -11,714
Travée2-3 4 -2,368 -2,016 1,010 8,508 -10,70

Tableau 111.2.4: Calcul des efforts tranchants et moments.

C. les diagrammes a ’ELS :

e Diagramme des moments :

Figure 111.2.16: diagramme des moments fléchissant.

101

——
 —




Chapitre 111 calcul des éléments

e Diagramme des efforts tranchants :

9.41 8.50

N
_ 1

11.71

Figure 111.2.17 : diagramme des efforts tranchants.

7) Vérification a PELS :

Les états limites de services sont définit compte tenu des exploitations et de la

durabilité de la construction, les vérifications qui leurs associées sont :
e Etat limite de résistance de béton a la compression.

e FEtat limite de 1’ouverture des fissures.

o Etat limite de déformation.

a. Etat limite de résistance de béton en compression :

La contrainte de compression dans le béton :

Il'y alieu de vérifier si: o, oy,

c

EliS

Avec :
Obe= 15 MPa
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Mmax
_ t
B dA

S

95 - Contrainte de traction des aciers.

_100x A,

B1 et Kysont en fonction de p; avec : ©1~ b, xd

e Entravée:

M =1,386 KN.m

La section d’armatures adoptée a I’ELU en travée est : As = 3¢ 14= 4.62cm?

100.A
o = _100x4.62 _, ;.0
byd  12x18

Aprés interpolation :

— B,=0,8196 - ¢, =0,543— K;=12,64

v" La contrainte dans les aciers est :

max
M 1,386x10°

B, dA ~ 0,8196 %180 x 462

o =20,335MPa< o, _348MPa = condition vérifiée.

v" La contrainte dans le béton est :

_ ps _ 2,138

= = =0,172 MPa < G_bc = 15MPa = condition non Vérifiee.
kq 12,64

Oy

Donc :
La section est vérifiée vis-a-vis de la compression.
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e Auxappuis:

M,"=2,689 KN.m

La section d’armatures adoptée aux appuis :  As=2 ¢ 14=3.08 cm?

100.A
b= _100x3.08 _, ;¢
byd ~ 12x18

Aprés interpolation :

— B,=0841>a, =0477 - K;=16,49

O MFT 2689x100
O — —_
By dA_ 0841x180x308

=57,67 MPa < 348 MPa = condition vérifiée.

abcz% =3,497 MPa< &, =15MPa = condition vérifiée.

Donc:

La section est vérifiée vis-a-vis de la compression.

b. Etatlimite d’ouverture des fissures :

04=0yg
Les poutrelles ne sont pas soumises a des agressions ; Donc Fissuration peu

Préjudiciable = o, =f,=400MPa

e En travée :

o, =20,335MPa < fe =400MPa = condition Vérifiée.

o Aux appuis :

o,=57,67 MPa<fe =400MPa = condition vérifiée.

104

——
 —



Chapitre 111 calcul des éléments

c. Etat limite de déformation —vérification de la fleche :
(Art A.3.6.51/BAEL91modifier99)

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

Les régles de BAEL (B.6.5.2) précisent qu’on peut se disposer de vérifier a I’ELS les

poutres associées aux hourdis si les conditions suivantes sont satisfaites :

a) hzi

avec :
h : hauteur de la poutrelle=20cm
L : porté entre nue d’appuis=480cm
M;: moment max en travée.
Mo : moment max de la travée isostatique.
A : section des armatures.
bo : largeur de nervure.

d : hauteur utile de la section droite.
Ona: % = 2—00 =0,0487 > % =0,0625 ——» condition n’est pas vérifier.

——> La premiere condition n’est pas vérifiée, donc le calcul de la fleche est

indispensable.
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v" Calcul de la fleche :

On doit vérifier que :

S 2 _ o
:Lgf o f = ! 4100—8,2 mm
10-E,, -1, 500 500

Avec :
f : La fleche admissible

E, : Module de déformation différe

Ev=37003/f2s =37003/25=10818,87 MPa

I, : Inertie fictive pour les charges de longue durée

L,
Yl

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

e b' »>|
: =
V1 ' Iho
; d
___________________ N h
Y2
— x
| L2
|4_b0_>|
3 2 2
=D (( +y2/ G- b\hh2 (yl—&J}lsqu—c
y ==
1 Bo
avec :

Bo la section homogénéisée
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2 2
b0~hz+ Q—bo\hzo+15-A-d

by-h +€@—b, D, +15-A

Y=

2 \42
12x2(2)+65—12 /7+15><4,62><18

12x20+ €512 4+15x 4,62

Y=

y,=7,81cm

Y2:h_Y1

y,=20-7,81=1218cm

12 €81° +1218° o |4 4y
I, = x( : /+6512/><4{f_2+(7,81?} +15><4,62(2,18—2f

|,=23753,91cm*

v" Calcul des coefficients :

A 4,62

bO'd 12x18

— p =0,022 = p3=0974

P(%)=2,2

p: le rapport des aciers tendus a celui de la section utile de la nervure

(pourcentage d’armatures).

La contrainte dans les aciers est donnée par :

It =B xdx A
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1,386 x 10*

ast
. 0.02xf,g
v 3,
2 _ Y
+ b p
o= 002x2d 46747

Vv
(2+3X12)x2,2
65

~ 0,974 x 180 X 4,62

= 17,11 Mpa

175x f
H = max 1—4 t2f8 ;0}
| PX% T s
M =max| 0;1— Lrox2l =0,975
4x22x17,11+2.1
Alors :
_ 11x I0
—_ v —
1+ uxA
v
1.1x 23753,91 _ 25940.19¢m?

| =
yfv  140,975x0,00747

D’ou la fléche :

f

f 1,386x10° €100 2

l,,,=25940,19 cm*

fol_z

10x va va

f=08 mm< T _gomm

" 10x 10818,86 x 25940,19x 10*

=0,83 mm

—> condition vérifiée.
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111.3 Calcul de la dalle pleine de la salle machine :

111.3.1 Définition :

Notre immeuble est doté d’une cage d’ascenseur en béton armé avec une dalle pleine

appuyée sur ses 4 cote.

En plus de son poids propre, la dalle est soumise a un chargement localisé au centre du
panneau estimée & 7 tonnes, repartie sur une surface de 3.6 m? (1.8 x 2.0) transmise par le

systéme de levage de I’ascenseur.

L’¢étude du panneau de dalle se fera a I’aide des tables de PIGEAUD, qui donnent des
coefficients permettant de calculer les engendrés par les charges localisées, suivant la petite et

la grande portée.

Les moments de flexion du panneau de dalle dans les deux sens sont donnés par la

superposition des moments dus au poids propre et a la charge localisée.

0.41m

1.50 m
1.47m

figure 111.3.1: schéma de I’ascenseur.
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111.3.2 Dimensionnement :

La surface de sa cabine est (1.8x2=3 .6m?)
La limite de I’épaisseur minimale d’une dalle est de 12cm (RPAverssion2003)
Soit h,=15cm

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 placant la charge concentrée au milieu du panneau.

» Calcul du panneau :

e Calcul des efforts :

Le calcul des efforts se fera avec la méthode exposée au BAEL 91.

e Principe de la méthode

Soit « I, » et « I, » les distances mesurées entre nus des appuis et « ¢ » la charge
uniformément répartie par unité de longueur. On suppose que le panneau est simplement

appuye.

On definit :

Avec :

<1
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v' Si p<0.4 le panneau travaille dans un seul sens ( L,) au centre de la dalle pour

une bande de 1m de largeur.

v Si 0,4< p<1 le panneau travaille dans les deux sens

1m
A
Lx
Im
v
< » >
e Application
|
A P
i e '
, : S I
|
i | : 2 N e
—— Vo — i—+—|V L,=2.00m d AR
1 / Y
l U " 45° 45°° g
1 | " A | Y- -
|
DD R : S B 4 Feuillet moyen
| |
1 1
: | | v
< U > U -
Lx:1.80 m
figure : 111.3.2 schémas représentatifs de diffusion de charge au niveau de feuillet

moyen.

1, _ 180

P=1, " 200 =09

04<p <1 = Ladalletravaille dans les deux sens.
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Ona:
{u = Up+ 2(C e +h/2)
V=V + 2(C e + he/2)

avec .

ht = 15cm.
e : revétement de la dalle (e =5 cm).

. depend de la nature du revétement, dans notre cas la dalle est composée de béton

armé, et d’une chape en béton £=1.0
(U x V) : surface d’impacte au niveau de la feuille moyenne.
(Ug X Vo) : coté de rectangle dans le quel la charge est centrée

(Uo =80cm ; Vo = 80cm).

D’ou:
{U = (80+ 10+ 15) = 105cm

V = (80+10+ 15) = 105¢m

Les cotés Up et Vo sont supposés paralléles respectivement a Ly et Ly
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111.3.3 Détermination des sollicitations :

+«» Moment due au poids propre :

My= puy qu ls —, moment suivant la petite portée.

My=py My, —— moment suivant la grande portee.

Les coefficients uy, iy sont donnés en fonction de rapport p et du coefficient de poisson.

Avec :
v=0 aELU
v=0,2 aELS

q:charge uniformément repartie sur tout la dalle.

Ona:
(=09
U_ 185 o2
< Lx 180
v o1 _pgs
Ly 200
N\
e Etat limite ultime (ELU) :
v=0 Uy =0.0458
E— My =0.778
p=0,9
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-Poids propre de la dalle : G = (25x0,15+22x0,050) = 4,85 KN/ml.
G =4,85KN/ml
-Surcharge d’exploitation : Q=1KN/ml
v' Combinaisons des charges :
0u=1,35XG+1,5xQ

qQu =1,35x4,85+1,5x1 =8,0475 KN/ml
qu = 8,0475 KN/ml.

Myy: = 0,0458 x 8, 0475 x (1,8)% = 1.19 KN/ml.
Muyy1= 0,778x 1.19 = 0,925 KN/mll

e Etat limite de service (ELS) :

Py =0,0529
— Hy = 0,846
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v" Combinaisons des charges

0s=G+Q

(s=4.85+1 =5,85KN/ml
s=5,85 KN/ml

Msx = 0,0529 x5.85x (1,8)2 = 1.00KN/m.
Myy1= 0,846 x 1,00 =0.846 KN/ml

R/

% Moment due a la charge localisée :

My, = (M, + vM,) P

My, = (M v +Mg2) P

M; et M, : coefficients donnée par les abaques en fonction de p et des rapports

l et 1
Ly Ly
Ona:
(=09
U= 1% 5016
< Ly ~ 180
5
v - 1% _585
Ly 200
g

Pour déterminer My et M, on doit faire une interpolation entre deux valeurs :
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» p=09

M; = 0.0505

M, =0.039

Apres interpolation entre les deux valeurs on a trouve :

M; = 0.0505

M, =0.039

e Etat limite ultime(ELU) :(v =0)

Pu=1,35P =1,35x70=94.5 KN (charge concentrée du systeme de levage)
P,=94.5 KN

Myx, = PU M; =94.5x0.0505=4.77 KN. M

My, =Pu M, = 94.5 x 0.039 = 3.68 KN. M
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e Etat limite de service (ELS) (=0,2) :

Ps =70 KN

M.y, = PS (M3 VM) =70(0,0505+0,2 x 0.039) = 4.081 KN. M

M.y, = Ps (Mv+ M,) = 70 (0,0505x0,2+ 0.039) = 3.437 KN. M

¢+ Superposition des moments :
ELU:
My, = Myyq + My, =1.19+4.77 =5.96 KN/m.

Myy = My, + My, =0,92+3.68= 4.60 KN/ml.
ELS:
M, = My, + My, =1+ 4.051 = 5.051 KN/ml.

My, = Mgy, + Mgy, = 0.846 + 3.437 = 4.283 KN/ml.

++ Correction des moments :

En travée :

M'=0.85 x My = 0.85 x 5.96 = 5.066 KN.m

M= 0.85 x M, = 0.85 x4.60 = 3.910 KN.m
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Aux appuis :
M%=0.3 x My =0.3 x5.96 =1.788 KN.M
M%=0.3 x My =0.3x4.60 = 1.380KN.M
L,=1,50m
0.3My
0.85M, L,=1.70m

0,3My

NS

0,85 M,

figure: 111.3.3 : Correction des moments.

111.3.4 Ferraillage de panneau:

Le calcul se fera en flexion, le moment maximal s’exerce suivant la petite portée par
conséquent les armatures correspondantes constitueront le lit inferieur.
Nous considérons la hauteur utile propre a chacune des deux directions, en appuis

comme en travéee (dx=13cm)

dy = dy

Drax=12cm=< 15Cm. e
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Il se fera a ’ELU en considérant une bande de largeur utile :

c=2cm i
d=13cm
) b=100cm g
a. Sens x-x:
v' Sur appuis:
M?,=1.788 KN.m
d=h;-2=15-2=13cm
_ M%
Mo = bz f,
_ 1.788x103 _
H, = 100x13%%142 =0,007 <0.392

—, Lasection simplement armé

1,=0,007 donc  B=0,9965

Avec :

3
Al = 1788x10%  _ 0.39 cm?
0,9965 x13x348

Onopte pour A2 =4HA12=4.51 cm’

avec : Si=25cm
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v' Entravée :
M,'=5.066 KN.m

_ Mx*
Mo = bdzfpy

5.066x103

—————— =0,020<0.392
100x132x14,2

By, =

—— Lasection simplement armé.

1,=0,020 donc  B=0,990

Mxt

Al =
,B.d.O'St

t_  5.066x103

————— =113cm’
0,990 X13x348

X

On opte pour A,'=4HA12=4.51 cm?

avec: Si=25cm

b. Sensy-y:
v’ Sur appuis:

M?, = 1.380 KN.m

_  M¥
Mo = bz f,
1.380x103
W = ————— =0,006 < 0.392
b 100x132x14,2

— Lasection simplement armeé.

1,=0,006 donc  f=0,997
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Avec :
M
Af =
y ﬂ.d.O’st
1.380x103
f=——— =030 cm?
0,997 x13x348
Onopte pour A,*=4HA12=451 cm’
avec : Si=25cm
v' Entravée :
M,'=3.910 KN.m
.
Mo = bz f,
_ 3.910x103 _
B, = 100x132x142 =0,016 <0.392

, Lasection simplement armeé.

1, =0,016 donc  B=0,992

_ My
,B.d.(rst

A/

¢ _ 3.910x10°

S =————— =0.87cm’
0,992 x13x348

Onopte pour A,'=4HA12=451 cm?

avec: St=25cm
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111.3.5. Vérification a PELU :

a. Condition de non fragilité (BAEL91/Art B.7.4)

Les conditions de non fragilité et de section minimale des armatures tendues, sont
déterminées a partir d’un pourcentage de référence w, qui dépend de la nuance des aciers,
de leurs diametres et de la résistance a la compression du béton.

Pour notre cas w, = 0,8 %40
v' Sens x-X :
Ona:

wo = 0.8 X10-3 pour les aciers de nuance FeE400.

W : Le pourcentage d’acier en travée dans le sens x-X.

Axminzwox( 3_Tp)Xth=O;8X10-3X( % )X100X15 =1,26cm2

Ain =1 26 cm?
Al = 451 cm? Ax > Aymin  ——  condition vérifiée.
Al =314 cm?

v’ Sensy-y:

Amin=w,xbxh=0,8x103x100x15=1,2cm?2

Aymin =1,2 cm?
A2 = 451 cm? Ay > Apmin . ——  condition vérifiée.
A/} =451 cm?

Les conditions de non fragilités sont vitrifiées dans les deux sens.
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b. Diametre minimal des barres (Art.3.2.1/BAEL91 révisé99) .
On doit vérifier que :

h, 150 e
Pmax < 1—8 = -5 =15mm —» condition vérifiée.

c. Ecartement des barres (Art.6.5.1/BAEL91) :
L’écartement des armatures d’'une méme nappe ne peut excéder la plus faible des
deux valeurs suivantes en région central.

-Armature // a lx : Ax /Il 11 :S¢ =25 cm <min(3h, 33cm ) =33 cm —— Condition vérifiée.

- Armature // aly : Ayll 1y :S¢ = 25 cm < min (4h, 45¢cm) =33cm  — Condition vérifiée.

d. Condition de non poingonnement :
On n’admet aucune armature transversale si la condition suivante est satisfaite.

Ny < 0.045xhxpcx L6228

147

Avec :
Uc : périmétre du conteur de 1’aire sur le lequel agit la charge dans le plan du feuillet
moyen.

Ue=2( U+ V)= (165 + 165) x 2 = 630cm = 6.30 m

Ny : Charge de calcul a 1’état limite ultime.
Ny =1,35G=1,35x70=945 KN
5 ... s
Nu =94.5KN< 0,045x0,15x 12—5 x 103 =472,5 KN ———» condition vérifiée.

)
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e. Contrainte au cisaillement:

e Effort tranchant (Art A.52,2) :

Les efforts tranchants sont max au voisinage de la charge P.

e Aumilieude U :

Nu 94.5

Tmax = =19.09 KN/m

T 2U+V T 3x1.65

e AumilieudeV:

Nu _ 945

T = =
MXT 2U+V  3x1,65

Tmax  19.09

Tu= 8% — = 146.84 KN/M2 =0.1468 Mpa < 0.07

db  0,13x1

——» Condition Vvérifiée.

111.3.6. Vérification a ELS :

a. Moment d( au systéme de levage :

Les abaques nous donnent les moments au centre du panneau

Msy;= ps X (M1+ vMz )

MSlepSX(M2+vM1 )

Avec :

124

=19.09 KN/m
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v=0.2 a ’ELS
M1=0.0505 KN.m
M2=0.0390 KN.m

ps=70 KN

Msu=70x (0,0505 + 0.2 x0,039) = 4.081 KN.N

Msv;=70x (0,039 + 0,2 x 0,0505) = 3.437 KN.N

b. Moment d( au poids de la dalle pleine :

gs=G+Q=4.85+1=5.85KN/ml

Dans le sens Lx : M, = ux % gs x 1%

Dans le sens Ly : MSy; = uy X Msx,

On a:

v =0,2 Uy =0,0529
tableua Uy = 0,846

M, =0,0529 x 5,85 x 1,82 = 1.00 KN.m

MSy,= 0,846x 1 = 0,846 KN.m

c. Superposition des moments

st = Msx + Msxz

Mys = Msyl + Msyz
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M, ° = 4.081 +1.00=5.081KN.m

M, ° =3.347 + 0,846 = 4.283 KN.m

d. Correction des moments :

e Entravée:

M, "= 0,85 x My*=0,85 x 5.081= 4.318KN.M
M,"=0,85x M,*=0,85 x 4.283 = 3.64 KN.M

e Auxappuis:
M, =0,3x My®=0,3x5.081 = 1.524 KN.M
M,*=0,3x My°®=0,3 x 4.283 = 1.285 KN.M

e. Veérification des contraintes dans le béton :
Aucune vérification n’est nécessaire, si la condition suivante est satisfaite :

La section est rectangulaire.
La nuance des aciers est de FeE400.

a < y-1 + fe2s

2 100
Avec :
— Mu
- Ms
% Sens X-X :
e En travée :
N
H= pdit,
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% 3
p= 2% 0030 — «a=0,0381
100x13-x14,2

u
_ Mect _ 5066 _ 45

T MtxS  4.318

gl 2P 4 2= 0336

100 2 100
a< VT‘l + {E = 0.336 _ Condition vérifiée.
e Aux appuis :
_ Max®
K= part,
. x103
= 2507 —p 006 — »a=0,0075

100x132x14,2

u
_ Max" 1788 _ 1.173

v = MaxS = 1.524

Y2y fes . LT, 2 o 0336
2 100 2 100

a< VT‘l + IZR = 0.336 ——» Condition vérifiée.

s Sensy-y:

e Entravée:
_ _Mg®
K= bdefy,
3.910x103
- =0,016 — a=0,0201

K= Toox13%x14.2
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_ Mty" 3910 _
T MtyS ~ 364 1.074
vy foes L0741y B o gogy
2 100 2 100
a<lifo o 087 ———  Condition vérifie
e Auxappuis:
_ My’
K bz foy
1.285x103
U = _ asoxry :0’005 - > o= 0’0035
100x132x14,2
__ May" _ 1380 _
V= Mays 1285 1.074
y-1 + Je2s - LO7471 + 25 _ 0,287
2 100 2 100
a< VT_l + % = 0.287 —_— Condition vérifiée

Toutes les conditions sont vérifiées, donc la vérification de la contrainte de compression
du béton n’est pas nécessaire.

f. Etat limite de fissuration :

La fissuration est peu préjudiciable, aucune vérification n’est nécessaire.

g. Vérification au poingonnement :

_ 0,045 X U, X f(28
Yb

qQu =

128

——
| —



Chapitre 11 calcul des éléments

Avec :

Ue:2X (U+V)=2x2x%165=66m

,045 X 6. 5 3
Et q,= 80475< 2% X6165X2 X107 — 4950 KN

Les schémas de ferraillage de la dalle de salle machine sont donnés aux figures suivantes :

4HA 12, 5=25cm

\ / 4HA12, S,=25cm \ 4HA 12, S,=25cm

figure:111.3.4 Plan de ferraillage de la salle machine suivant x-x.

4NHA12, S=25cm

rl !B ¥l ] ] ] ] [ ] ]

* ’l ® ® R ® ® ® ¢

MHAlZ S=25cm

figure: 111.3.5 Plan de ferraillage de la salle machine suivant y-y.

4HA 12, Si=25cm

129

——
| —



Chapitre III calcul des éléments

111.4 Etude des éléments en console :

111.4.2 Etude des éléments en corps creux :

Dans notre projet, nous disposons des balcons et des consoles réalisés en

corps creux (20+4) coulés sur place.

Notre calcul se basera sur le cas le plus défavorable (qui est le cas le plus charge), le

cas d’une console de largeur 1=1.30m.

111.4.2.1 Les console :

La console encastrée dans le plancher ; il supporte son poids propre et la

moitié de poids de plancher et le poids propre de mur double cloison.

Le calcul du ferraillage se fera pour une bande de 1ml dont la section est

soumise & la flexion simple. Le schéma statique est montré dans la figure :

e
) 6, .
\ 2
ﬁ L=1,30m
i

Figure 111.4.1: schéma statique de calcul

. : charge et surcharge pondérée de plancher.
G, : charge permanente du mur double cloison.

G1: charge permanente du la consol et le plancher.
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1) Charges et surcharges :

a) charge permanente de plancher (G) :

- Poids propre de plancher corps creux.................. 0,24 x14 =3,36 KN/ml

- Poids de revétement (e =2cm)............cceevininnnn.. .0,02 x 22 = 0,44KN/ml

- Mortier de pose (€ =3Cm).........coviiiiiiinienniannnnnn. 0,03 x 20 = 0,60KN/ml

-Couche de sable (e =2cm)........coovvviiiniiiniiniinnann, 0,02 x 22 = 0,44KN/ml

- Enduitde ciment (e=1cm).........ccoovvvviiiiiiiiiniennnn... 0,01x33=0,33KN/ml
G; =5,17 KN/ml

b) charge permanente de la cloison en brique creuse :

- Poids de murs double cloison: (3,06-0,40) x2,36= KN/ml.
- Poids de I’enduit ciment : 0.02 x 18 x 2 =0.72 KN/ml.
G, =6.88 KN/ml.

c) Le poids propre de la poutre :

Pour le poids propre de la console en prend le poids de la poutre principale.

Gs= (25x0,40x 0,30) x 1,3 = 4,387 KN/ml

Alors :

G1= 4,387 +5,17/2 =6,972KN/mi

G,=6,88KN/ml

G = 13,85KN/ml
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2) surcharge d’exploitation de plancher (Q) :
Q =3,5 KN/ml. (DTR B.C.2.2)

3) Combinaisons de charges :

> A PELU:

Gu=(1.35G +1.5 Q) x1m = 1.35 x (5,17/2 +6,88+4,387) + (1.5 x 3.5) = 23,95 KN/m|

> ATPELS:

gs=(G+Q)x1m=13,85+3,5=17,352 KN/ml

3.1 Calcul des moments fléchissant :

> AVELU:
2
M, =%l
2
2
M, = 239530 o oa7kNim
> APELS:
2
m, =%
2
2
Ms = 27:392x W30 _ 14 6eoknm
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111.4.2.1.1 Ferraillage aPELU :

Le ferraillage consiste a 1’étude d’une section rectangulaire soumise a la
flexion simple. La section dangereuse est située au niveau de

I’encastrement.

— c=3cm
My Asc h=40cm
Ast d=37cm

b=30cm

A
\ 4

a. Armatures principales :

_Mu _ 2395x10°
Mo = bd2t,.  30x37%x14.2

=003l <p=0392 =—— SSA

M= 0.031 P — IB = 0,9845

M, _  2395x10°

= = =1,66cm?
pxdxo, 0.9845x37x348

A,

On adopte : 3HA12 = 3,39 cm?
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b. Armatures de répartition :

=——=0.84cm?

As  3.39
A*_4 4

Soit une section de 3HA12 = 3.39 cm?

111.4.2.1.2 Vérifications des contraintes a PELU :

a. Conditions de non fragilité du béton : (A.4.2,1/BAEL91modifié 99)

f
A, =0.23xbxd x ;28 = 0.23><3O><37><%=1,520m2

e

Amin= 1,52 cm? < A, = 3,39cm? = Condition vérifige.

b. Vérification d’entrainement des barres : (A.6.1,3/BAEL91modifié 99)

Vv

u

T 09xdx 3,

<7,

V, =g, x|
V, =(23,95%x1,30) = 31,135KN

., =y x f .= 3.15MPa

DU, =nxzx®= 3x3.14x12=113.04mm
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D’ou:

- 31,135x10°
¥ 0.9%x370x113.04

=0,728MPa< 7, = 3.15 MPa =—> Condition vérifiée.

c. Vérification au cisaillement : (A.5.1,2/BAEL91modifié 99) :

vV, —

T,= <7,
bxd

Avec :
Z =min { 0.15fezs ,4 MPa} =25 MPa (fissuration préjudiciable).

31135x10° — . -

= ————=0.247TMPa< 7,=2.5 MPa Condition vérifiée.

v T T300%370 fu =

=——> Il n’y a aucun risque de cisaillement, Les armatures transversales ne sont

pas nécessaires.

d) Longueur de scellement :

La longueur de scellement droit est donnée par :

La longueur de scellement droit est donnée par :

| _¢Xfe
Po4x

~

S

7, =0.6xy? x f,,,=0.6x (1.5)2x 2.1=2.84MPa

| _12x400
* 4x284

>

=42,25cm Soit |s =42 cm

= Soit la longueur hors du crochet égal a : 1,=0.4X Ls =0.4x42=16 cm

Soit Ls=16 cm
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111.4.2.1.3Vérification a PELS :

a. Etat limite de résistance de béton a la compression :
(Art A.4.5.2/BAEL 99)

Acier :

On doit vérifier que g <oy

Béton :
On doit vérifier que : “0pc < O,
Avec .

0Ope= 0,6f8 = 15 MPa

O-S
Opc = K_
1

% = B dA,

B1; Ki.sont tiré du tableau des sections rectangulaires en flexion simple sans

armatures comprimées en fonction de p, qui égale a :

1004,

P="hd

> Entravée:
_100x339
P=30%x37 "

L B=0918 Ky = 45,98

( )|
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14,662 x 10°

B 0,918 x 370 x 3,39 x 102 = 112,176 MPa

Os

0,=112,176 MPa < 0¢,=348 MPa — condition Vvérifier.

o = 112176
bc ™ 45,98

= 2,43 MPa

0pc.=2,43 MPa< ¢g,.=15MPa —— condition Vérifier.

» Aux appuis:
_100x339 . o
P="30x37
Apres interpolation :
Blz 0,918 ; K;= 45.98
14,662 x 10°
O = 112.17MPa

~ 0,918 x 370 x 3.39 x 102

0,=112.17MPa < ¢,=348 MPa — condition vérifier.

g = 11217
bc ™ 4598

= 2,43MPa

0p.=2,43MPa < g,.= 15 MPa — condition Vérifier.
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b. Vérification vis-a-vis de ’ouverture des fissures :
Ot < cgt:min(gfe; 110 7f;,5)=min(226,668;201,63)= 201,63 MPa

04,=112.17TMPa < ¢4,=201,63 MPa ___, condition vérifier.

c. Vérification de la fleche :

Les régles (Art A.6.5,2/BAEL 91 modifier 99), précisent qu’on peut se
dispenser de vérifier a I’ELS I’état limite de déformation pour les poutres

associées aux hourdis si les conditions suivantes sont satisfaites :

20 _ 0,346 zi =0,0625 —> condition Vérifié.

130 16

35 14,662 - Sy
° 30 0,346 Zm =0,1 —— condition non Vérifié.
o 23 —00026 <22=0,0105 — condition vérifié

30x37 ' = 400 ' '
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111.4.2.1.4 Conclusion :

Apres avoir effectué les calculs et les vérifications nécessaires, nous sommes arrives

aux résultats suivants :

a) Armatures principales 3HA12
b) Armature de répartitions 3HA12

e 3HA12

3HA12

-’/ -’/ J/ -’/ o

L=130m

v

* 2
=— 7
L 3HA12

Figure 111.4.2: Plan du ferraillage du consol.
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111.5 Escaliers :

I11.5.1 Définition :

Un escalier est un ouvrage constitué d’une suite de degrés horizontaux (marches
et palier) permet de passer a pied d’un niveau al’autre  d’une Construction.
Notre structure est munie d’une cage d’escalier desservant la totalité¢ des niveaux.

Ses dimensionnelles sont fixées par des normes, des DTU, des décrets en fonction du

nombre d’utilisateurs et du type du batiment.

111.5.2 terminologie :

Palier d arrivee

I

Contre marche "~ ¥

Marche

Palier de départ

Emmarchement '\ Paillasse

Figure 111.5.1 : schéma d’escalier

&
¥

——
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La marche : c’est la partie horizontale qui recoit la charge vertical ; sa forme
en plan peut étre rectangulaire, trapézoidale, arrondie, etc.
Le nombre de marches est pris comme suit : m=n-1.
n : nombre de contre marches.

m : nombre de marches.

La contre marche: c’est la partie verticale entre deux marches;
I’intersection de la marche et la contre marche nommée nez de marche est parfois
saillie sur la contre marche.

n : nombre de contre marches donné par : n=H/h.

avec :H :hauteur entre deux niveaux consécutifs.

La hauteur de la marche h : c’est la différence de niveau entre deux marches
successives.
h le plus courant varie de 13 a 20 cm (17cm moyenne), jusqu’a 22.5 cm pour les

escaliers a usage technique ou prive.

Le giron : c’est la distance en plan mesurée sur la ligne de foulée, séparant
deux contre marches;  22<g<33cm
Il 'y a une valeur constante de 28cm au minimum .Un escalier se montera sans

fatigue si I’on respecte la relation de BLANDEL qui est : 2h + g = 60 a 66.

Une volée : c’est I’ensemble des marches (25 au maximum) compris entre deux

paliers consécultifs.

Un palier : est la plate forme constituant un repos entre deux volées

intermédiaires et/ou a chaque étage.

L’emmarchement : représente la largeur de la marche.
Dans un immeuble collectif, I’emmarchement doit étre : L > 120cm. Ou L > 3g.

Le rapport (r = h/g) est appelé raideur de I’escalier.
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111.5.3 les différents types d’escaliers :

On peut pratiqguement, a condition naturellement que les dimensions le
permettent, d’adapter un tracé d’escalier a n’importe quelle forme de cage. On
distingue notamment, les escaliers :

- & cartier tournants ;

- & palier intermédiaire ;

- a la Francaise (limon apparent sur le coté ;

- a ’anglaise (marche en débord sur le limon).

La figure 111.5.2.a Donne quelques exemples des systemes les plus courants
pour les escaliers intérieurs des immeubles.

Un escalier extérieur permettant ’accés a un immeuble, s’appelle un perron.
On peut en imaginer des formes et des dispositions tres variées, la figure 111.5.2.b

donne quelques exemples.

/

N7

A

Fig I11.5.2.a

[111111]] LT

v
A

figl1.5.2.b
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111.5.4 Calcul d’escalier :

Dans notre cas 1’escalier a des marches droites avec trois paillasses et deux palier
de repos, réalises en béton armé coulées sur place c’est pour ¢a on a deux systemes

d’appuis.

111.5.4.1 : pré-dimensionnement :

e Marche et contre marches :
En tenant compte des dimensions données sur le plan.les escaliers sont pré-
dimensionnés a I’aide de la formule de BLANDEL.

60cm < 2h+g <66cm

La limite inférieur (60 cm) correspond ¢ des escaliers courant
d’appartements et la limite supérieure (66¢cm) a des locaux publics. On peut
naturellement sortir de cette fourchette s’il y a nécessité.

Pour dimensionner, on prend en compte ce qui suit :

Pour un batiment a usage d’habitation collective ou public, on peut retenir les

dimensions suivantes :

15cm <h <18cm.

29cm<g<34cm.

La ligne de foulée (L") représente la trajectoire que suit une personne qui monte

I’escalier, elle est tracée a 50 cm du collet.

e Application :

Dans notre cas: H = 3.06m = 306cm

On prend: h=17cm

h : Hauteur de contre marches.
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Cherchons :
n: nombre de contres marches.

g: giron.

Emmarchement=1.33m=133cm.

H _ 306
= — =— =18 hauteurs.
h 0,17

Donc:

Nombre de contre marches: n = 18

Comme les étages comportent 3 volées, on optera pour la répartition suivante :

-la 1%¢, 2°Me et 3%™ yolées seront identiques et auront 6 contre marches et donc

5 marches.

Pour : h=17cm.

On aura:
60cm < 34 +g < 66cm

26cm < g < 32cm

On prend: g=30cm

= \érification de la loi de BLONDEL :
2h +g = (2x17) +30=64cm

64cm < 66cm = condition est vérifiée.
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111.5.4.2 Etude de la premiére volée :

e schéma statique :

&
<

»
»

A A
vy

Lo

figure.111.5.3: Schéma statique de la volée(01) d’étage courant.

1) Dimensionnement de la paillasse:

L’épaisseur de la paillasse et du palier (ep) est donnée par la relation :

! LI

30= &S5,

Avec :

L : longueur réelle de la paillasse et du palier L=L’+L;

Calcul de L’ :
H : hauteur de la volée : H=nxh= 6x0,17= 1,02 m.
L1 : longueur de la paillasse projetée : Ly= (n-1) g = (6-1)0,30=1,5m.

L, : longueur (profondeur) du palier : L= Lo-L; = 3,30- 1,50 =1,8 m.
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tgo=2=2 =068 =a=3421°

L; 150

COSOL:% = L’=Cos a x L;= 185 cm

L’-185m

A
A\ 4
A
v

185 185
- 20

o = = 6,16 <ep<9,25cm

L:=1,5m L,=1,8m
On prend: ep=15cm.

On prend la méme épaisseur pour la volée et le palier.

2) Détermination des charges et surcharges :

Le calcul s’effectuera pour une bande de (1m) d’emmarchement et une bande de (1m)
de projection horizontale de la volée. En considérant une poutre simplement appuyée

en flexion simple.
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a) Les charges permanentes :

= Poids des revétements :

ELEMENTS POIDS (KN/m2)
-revétement de carrelage (2cm) 22x0,02=0,44
- mortier de pose (2cm) 22x0,02=0,44
-couche de sable (2cm) 18<0,02=0,36
-Enduit de ciment(1,5) 22X0,015=0,36
-Poids propre de garde corps 0,2
-Charge totale G,=1,77

Tableau I11.1 : poids des revétements.

= Lavolée:
ELEMENTS POIDS (KN/m?)

- Poids propre de la paillasse 25x0,15 c
—— =4,53
cos34,21

- Poids des marches 25x0,17
— =2,125
2
- Poids des revétements 1,77
Charge permanente totale. G,;=18,428

Tableau I11.2 : charge totale de la volée
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= Le palier:
ELEMENTS POIDS (KN/m?)
- poids propre de la dalle pleine en BA 25x0,15=3,75
- Poids de revétements 1,77
- charge totale G2=5,52

Tableau 111.3 : charge totale de palier.

b) Les surcharges d’exploitation_

Selon le (DTR C2-2) pour une construction a usage d’habitation :

Q=25 KN/mz

c) Combinaison des charges et surcharges :

= ELU: (y=(1.35G+15Q)x1m.

Volée : Quy = (1,35 x8,428 + 1.5 x 2.5) x 1 m = 15,127 KN / ml.

Palier : (Jyp = (1,35 %5,52+ 1.5X 2.5) X 1 m = 14,20 KN / ml.

*» ELS: (s=(G+Q)x1m.

Volée: (sy=(8,428 + 2.5) x 1 m = 10,928 KN / ml.

Palier : Qsp = (5,52 +2.5) x 1 m = 8,02 KN / ml.
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111.5.4.3 calcul a PELU :

1) Calcul des efforts internes :

/ Gu=15,125KN/ml Qup=14,20KN/ml
; /
v
VvVVVY Y A 4 VvV Y A 4 vV V Y vV V \ A 4 A 4
Ra 1,5m 1,80m Rs

A
v
A

Figure 111.5.4: schémas statique de calcul de la 1*®volée a PELU.

a. Les réactions sur appuis:

D’apres les formules de la RDM :

Z FV =V (1)
ZM/ A= O (2)
SM/g = 0nrreeene. (3)

(1) — Ra+Rg= 15125x1,5+14,20x1,8= 48,247 KN.
(2) — 15,125x1,5x1,5/2+14,2x1,8(1,5+1,8/2)-Rgx3,3=0
— Rp=23,74KN

De(1) on a :Ra=48,247 — 23,74 =24,50KN

Ra=24,50KN
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b. Calcul des efforts tranchants et moments fléchissant:
15,125KN

Ty ¢'/¢ /’]
f,

SF=0 — T(X)+24,5- 15,125x =0 ' Ra X

v' Efforts tranchants:

> 1% troncon: 0<x<1.50m A

T(x) = 15,125x - 24,5

Pour: x=0 = T(x=0) =-24,5 KN
x=1.50m = T (x=1.50) = -1,82 KN
14,2KN
> 2™ troncon: 0<x<1,8m \

YF=0 —T(x)+14,2x-23,74=0 v

T(X)=-14,2x + 23,74 Re

A

0 Pour:x=0 = T(x=0) = 23,74 KN
x=1,8m =T (x=1,8) =- 1,82 KN

-14,2 x+23,74 =0
T(x)=0 {

X=1,67m

v" Moments fléchissant:

1 troncon: 0<x<1.50m: 15,125KN | M,

>M/g=0 —> M(x)-24,5x+15,125 X;:0 \* YVY v \ m

M(x) = 24,5x 15,125 — Ra  «

Pour : x=0 = M(0) =0 KN.m
x=150m = M (1,50) =19,73 KN.m.
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2*Mtroncon: 0<x<1,8m: M, /—' ) 14,26N
Tyl / v

A 4 A 4 A

SM/a=0 > M(x)-23.74x+14,2 =0

M(x) = 23,74x 14,2 = X Rs

A

Pour : x=0 = M(0) =0 KN.m
x=1,80m = M (1,80)=19,73 KN.m.

v" Moment Maximum:

On remarque que T(x) passe d’une valeur positive a une valeur négative dans le

trongon 2, et quand T(x) = 0 la valeur de M est maximum (a x=1,67 m).
M max= 23,74x1,67 - 14,2x (1,67)%/2 = 19,84KN .m

M max=19,84KN.m

Remarque:
Pour tenir compte des encastrements partiels aux extrémités, on porte une

correction a I’aide des coefficients réducteurs pour le moment Mymax aUX appuis

et en travée.

e Moments aux appuis:

M = (-0.3)My max = -0,3(19,84) = - 5,952KN.

e Moment en travée:

M, "€ = (0.85)My max = 0,85(19,84) = 16,864 KN.m
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d) Diagramme des efforts internes :

Les diagrammes des moments fléchissant et des efforts tranchants a

I’ELU sont présentés dans la figure suivante :

/ qu=15,125KN/ml Qup=14,20KN/ml
* /
v
VvV VvV VY \ 4 VvV Y Y vV V VY \ A 4 \ A 4 A 4
Ra = 1,5m U 1,80m ~ Re
4 23,74
T(KN) B
-24,57
Diagramme des efforts internes
+
M;(KN.m) [ 19,73 19,73
19,84
-5,952 Diagramme des Moments fléchissants
M,(KN.m) +
v
16,864

Diagramme des moments fléchissant en tenant compte du semi

encastrement

Figure 111.5.5 : Diagrammes des moments fléchissant et des
efforts tranchants a PELU.

{153,'



Chapitre 111 calcul des éléments

111.5.4.4 Calcule d’armature (ferraillage a ’ELU) :

Le calcul s’effectuera pour une bande de 1 m d »emmarchement et une bande de
1 m de projection horizontale de la volée, tout en considérant une poutre
simplement appuyée en flexion simple.

On opte pour le calcul :

h= 15cm.
c=3cm.
b=100cm

C=2cm ¢
d =13cm 15cm
B 100cm R
e Moment réduit g, :
e M
° bxd?x f,,

Avec :
M : moment supporté par la section
fou - contrainte limite de compression dans le béton.

bet d : dimensions de la section.

e Section d’armatures :

M
Aa_ﬂxdxast
( ]
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Avec :

o,; . Contrainte limite de I’acier.

a) Armatures principales :

% Aux appuis :
Myapp=5,952 KN.m

(- 085f 085x25 ) o\

oy, 1x1.5

My 5952x10°
bxd?x f,, 100x13°x14.2

m =0,024.

u, = 0,024 < pn, =0.392 - B = 0,988.
= La section est simplement armée.

e Mupp  5952x10°

= = =1331 cm?,
pxdxoy, 0,988x13x348

Soit : Aa= 5HA12 = 3,93cm?.
Avec : S; = 20cm.

< En travée
Mutra\/ée:l6,864 KNm

M, 16,864 x10°

= 7 = 5 =0,070
bxdx f,, 100x13°x14.2

yri

u=<p, =039 — 4=0,964

= La section est simplement armeée.
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M, 16864x10°
pxdxoy, 0,964x13x348

A, = 3,86¢cm°.

Soit : Ay=5HA12 =5,65cm?>.

Avec : S;=20cm

b) Armatures de répartition :
% aux appuis :

Auy 393
4

Soit : A= 5HA12 =5.65¢cm?.

A= =0,982cm”.

Avec: S;=20cm.
< En travée :

Ar = A _565_ 1,412cm?
4 4

soit :A,'= 5HA12 = 5.65 cm?.
Avec S;=20cm.

111.5.4.5 Vérification a PELU :

a) Condition de non fragilité (Art A.4.2.1/BAEL 91):

AZ Anin

0,23xbxdx f,, 0,23x100x13x21
fe - 400

Az Ay, = =1,56cm?

Aux appuis : Az =5.65cm?>1.45cm?
Condition vérifiée
En travées : Ay =5,65cm2>1.45 cm
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b) Espacement des armatures (Art A.8.2.4.2/BAEL 91):
v' Armatures principales :

- L’espacement des barres d’une méme nappe ne doit pas dépasser les
valeurs
St < Min (3h; 33 cm) =min (45; 33) = 33cm. avec h =15 cm.

Aux appuis : S; =20 < 33cm

Entravée : S;=20 < 33cm } Condition verifiée

v Armatures secondaires :

St < Min (4h; 45cm) =min (60; 45) = 45cm. avec h = 15cm.

Aux appuis : S;=20 < 45cm
Condition vérifiée
En travée : S;=20 < 45¢cm

c) Vérification a I’effort tranchant (Art A.5.22/BAEL 91) :

-I- max _
7, = Sru:min{% fc28;5MPa} (Art.A5.2.1,211/BAEL9L/)

"~ hd ]

Ty =min {% fc28;5MPa} —min %335 3333MPa

7o

T,"=24 5KN

T,™  245x10°

u

L= = =0,188MPa
bxd ~ 1000x130

T

1, =0,188MPa< T, =3 33MPa —» Condition vérifiée
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d) Vérification de I’adhérence d’entrainement des barres
(Art A6.1.3, BAEL 91) :

Il faut vérifier que : 7, <7

se —

L =y,.f,,=15x2.1=23.15MPa.

~

Tymax
T =
¥ 09xdx Zui

Avec :
D u; : Somme des périmetres utiles des barres.
> Uy =nxzx¢=5x314x10=157mm.

24,5x10°

r,=——2%2  _133MPa.
0.9x130x157

7, =133MPa< 7, =315MPa —>»Condition vérifiee.
e) Influence de I’effort tranchant aux appuis :

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

Tu < 0.4xbx axfci
Yo
Avec .

a=0,9d =0,9%x13=11,7cm

-1
T,=245KN< 0.4x100%x11,7x % =780KN

Tyu=245 KN<780 KN — Condition vérifiée
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= Influence sur les armatures inférieures (BAEL 91/ Art5.1.313) :

M
w0y LS 503> (2454 202 10
0.9d” fe 0.9x1,3" 400

Ag > (Tu+

As=3,93cm? > 0,11cm?2 — Condition vérifiée

f) Ancrage des barres aux appuis :

La longueur de scellement droit :

¢.fe
I, ==

47,

Avec :
2_-se = O.6l//52 ft28
Y, =15 ftzg =2.1 Mpa
7, =0.6x% (1,5)* x 2,1 = 2,835MPa
I, = 1400 = 35,25cm.
4% 2,835
Soit :lg = 45cm.

Pour les armatures comportant des crochets :

Soit : 1,=0,4%x]ls=0,4x 45 =18cm.
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111.5.4.6 Calcul a PELS :

1) Combinaison des charges :

gs=(G+Q)x1m.

Volée : Qs =(8,428 +2.5) x 1 m=10,928 KN / ml.

Palier : gsp = (5,52 + 2.5) x 1 m = 8,02 KN / ml.

2) Calcul des efforts internes :

/ qu=10,928KN/ml Qup=8,02KN/ml
; /
v
YVV V V VVYY V V V V VY VYV Y
Ra 1,5m 1,80m Rs

Figure 111.5.6: schémas statique de calcul de la 1*®volée a ’ELS.
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a. Les réactions sur appuis:

D’apres les formules de la RDM :

S Fy =0urvvee (1)
SM/A= O )
SM/g =0 (3)

(1) —» Ra+Rg= 10,928x1,5+8,02x1,8= 30,828 KN.
(2) —» 10,928x1,5x1,5/2+8,02x1,8(1,5+1,8/2)-Rgx3,3=0
— Rp=14,22KN

De(1) on a :Ra=30,828 — 14,22 =16,608KN
Ra=16,608 KN

b. Calcul des efforts tranchants et moments fléchissant:
10,928KN

. ¢'/¢ /}I
f,

v’ Efforts tranchants:

> 1% troncon: 0<x<1.50m

>»F=0 — T(x)+16,608- 10,928x =0

Y
P>
<

T(x) = 10,928x — 16,608

Pour: x=0 = T(x=0) =- 16,608 KN
x=1.50m = T (x=1.50) = -0,214 KN
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calcul des éléments

> 2*™troncon: 0<x<1,8m

TF=0 —T(x)+8,02x-14,22=0

T(x)= - 8,02 + 14,22

8,02KN

A 4

A

0 Pour:x=0 = T(x=0) = 14,22 KN
x=1,8m =T (x=1,8) =- 0,216 KN

-8,02x+14,22 =0
T(x)=0 {
X=1,77m

v" Moments fléchissant:

1*trongon : 0<x<1.50m:

10,928KN

SM/g=0 ~> M(x)-16,608x+10,928 X=0

M(x) = 16,608x -10,928 —

Pour : x=0 = M(0)=0KN.m
x=1.50m = M (1,50) = 12,615 KN.m.

2éme

v

trongcon: 0<x<1,8m: M, /—' )
Tyl J

SM/g=0 > M(x)-14,22x+8,02 2=0 |

M(x) = 14,22 -8,02 %

A

Pour : x=0 = M(0) =0 KN.m
x=1,80m = M (1,80) =12,603 KN.m.

Re
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v" Moment Maximum:

On remarque que T(x) passe d’une valeur positive a une valeur négative dans le

troncon 2, et quand T(x) = 0 la valeur de M est maximum (a x=1,77 m).
M max= 10,928x1,77 — 8,02x (1,77)%/2 = KN .m

M max=12,606 KN.m
Remarque:

Pour tenir compte des encastrements partiels aux extrémités, on porte une
correction a 1’aide des coefficients réducteurs pour le moment Mymax aux appuis

et en travée.

e Moments aux appuis:

M = (-0.3)My max =-0,3(12,606) = - 3,78 KN.

e Moment en travée:

M, 3vee = (0.85)My max = 0,85(12,606) = 10,71 KN.m
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c) Diagramme des efforts internes :

Les diagrammes des moments fléchissant et des efforts tranchants a

I’ELS sont présentés dans la figure suivante :

qUV:10,928KIymI Qup=8,02KN/ml
v /
Yy VvV VY \ 4 vV Y \ 4 vV V Y \ A 4 \ A 4 A 4
Ra 5 1,5m 1,80m Rs
* 14,22
T(KN) B
+
-16,608]
Diagramme des efforts internes
+
M,(KN.m) { 12,6
12,61
-3,78 Diagramme des Moments fléchissants
| ‘ ”
M, (KN.m)
v
10,71

111.5.7 : Diagramme des moments fléchissant en tenant compte du semi

encastrement.

164

——
 —



Chapitre 111 calcul des éléments

111.5.4.7 vérification a PELS :

a) Vérification de I’état limite d’ouverture des fissures :
(Article 5.3.2/ BAEL 91)

La fissuration est peu préjudiciable, donc aucune vérification n’est nécessaire.

b) Vérification de la résistance a la compression du béton :
(Article 4.5.2/ BAEL 91)

On doit vérifier que :

Gbc < Gbc

0,. =0.6f 4, =15 MPa

O-S

O = —

bc
K

e Déterminationde K :

_ 100 X AT 100 x 3,93

P="pxd ~ 1o0x13 0%
Aprés interpolation :
$=0,9133
p=0302 —
K =42,805
( ]
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M, 1071x10° 229 53MP
%S T B xdxA 09133x13x393 ~-2Mra
o, = 22993 _ 5 36Mpa
42,805

O = 5,36MPa < &y, =15MPa —— ongition vérifie.

c) Etat limite d’ouverture des fissures : (BAEL 91/Art A.4.5.3)
Aucune vérification n’est a effectuer pour 1’acier, car 1I’élément est couvert et

par conséquent la fissuration est peu nuisible.

d) Etat limite de déformation : (BAEL 91/Art B.6.5.2)

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

vérifiées :

h_ 1
—2>— h : Hauteur de la poutre.
L 16
L : Longueur libre de la plus grande travée.
A 4.2
—<— fe : Limite d’élasticité de 1’acier.
bd fe
A : Section d’armature en travée.
M; : Moment max en travée.
h_1 M,[ i . .
—>—x— Mo : Moment max isostatique.
L 10 M
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e Vérification :

E = E =0,0454 > i =0,06 = Condition non vérifiée
L 330 16

Vu que la condition n’est pas vérifier, on passe au calcul de la fleche.

e Calcul de la fleche :

M, x L2

—_Ts7= < (BAEL 91/ Art B.6.5.2)
10x E, x If,

AVec :

Ms : Moment maximal en travée (a I’ELS).
f, : Fleche due aux déformations de longue durée.

Ev : Module de déformation longitudinal déférée.

Ev = 37003/ fc,, =10818,86 MPa

If, : Inertie fictive de la section pour les déformations de longue durée.
lo : Moment d’inertie de la section totale rendue homogéne avec (n = 15) par

rapport a I’axe passant par le CDG.

f : Fléche admissible pour L <5m.  (BAEL/ Art.6.5.3)

fo b @=0,66cm
500 500
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= Calcul du moment d’inertie I,

-, - H 4 S
-Position du centre de gravité : V, = BXX
0

Avec :
Sxx : Moment statique.

By : Section homogeéne.

Bo=B +n Ay = 100x15 + 15%5,65 = 1584,75 cm?

2 2
S, = bxh +15x A, xd = M+15x5,65x13 =12351,75cm?
D’ou:
- 12351, 75 _7.794 ¢m
1584,75

V,=h—-V;=15-7,794 = 7,20cm

Donc, le moment d’inertie de la section homogeéne :

+15A,(V, —C)?

| - b(V; +V;)
o 3
~100(7,794° +7.,20°)

Iy 3 +15x%5,65x% (7,20 — 2)2 = 3051516 cm *

10=30515,15cm*

3 11x1,
Y1+ Au
Avec :
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_0.02f,,
" (2 3b )
+ -
b P
4= max g1 1,75x fq
Ax pxog+ fog
A 5,65
= = =0,0043 = %) =0,43
P bxd 100x13 (%)
f=1- 175%x21 _ 0997
4x0,43x348+21
A = 0.05502.1 0,019
(2+3=—)0,43
100
- 1.1x 3051515 — 3204263 cm®
1+0,019x 0,997
2 3
- 10,71x330° x10 _0327 cm
10x10818,36x 32942,63
Donc : f,=0,327 < 1?:0,66cm = Condition vérifiée

Conclusion :

Les armatures choisies a ’ELU sont suffisant.
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Chapitre IV Etude de contreventement

IV.1) Introduction :

Dans ce chapitre nous étudierons le systéme structural d’éléments permettant

d’assurer la stabilité du batiment vis-a-vis des efforts horizontaux.

L’¢étude du contreventement consiste a parer la structure contre les deux types de
sollicitation horizontales, vent et séisme.
Le contreventement peut étre assuré :
* Des voiles ou murs appelés couramment refends entrant dans la composition de
I’ouvrage.
* Du systéme (poteaux poutres) formant des portiques d’étage.
Les cages d’escalier et d’assesseurs ou gaines représentant une grande rigidité a la flexion
et a la torsion.
Une combinaison des deux systémes suscités, forment un contreventement mixte ou portique et

refends rigidement liés travaillent conjointement pour faire face au séisme.

Dans notre cas I’ossature du batiment est composée, a la fois de portiques et de murs de
refends, disposés parallelement. Le but de ce chapitre est justement de déterminer les efforts
horizontaux dans les refends, d’une part, et dans les portiques d’une autre part .pour cela nous
allons comparer I’inertie des voiles a celle des portiques auxquels nous allons attribuer (une

inertie fictive).

(
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IV.2) Calcul des inerties des refends :

IV.2.1 Inertie des Refends pleins :

+%* Les voiles longitudinaux (xx)

L
3 3 < : >
= xe” _ el | X
L=t = ¥:
I, K<L I, : I, estnégligeable devant I, ¥
F |
I
** Les voiles transversaux (yy) :
L
| = exI3 . _ Ixe? -
12 YT 12
I, KL I : I, est négligeable devant I,
v
<>

e
Figure IV.1 : Coupe des voiles en plan.

Remarque :

La longueur L des voiles est mesurée aux extrémités extérieures des poteaux
encadrant ceux-ci, elle varie donc avec la section des poteaux. Pour éviter cette variation et
assuré la continuité de ces voiles en élévation, chaque voile doit avoir la méme longueur L
pour tous les niveaux, cette longueur sera celle mesuré au dernier nivaux ou la section des
poteaux est de (30x30).
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Sens Y-Y :
Niveaux Voiles L(m) e(m) I (m?
VT2 4.4 0.20 0.36
VT3 3.2 0.20 0.54
VT4 2.2 0.20 0.13
Somme 2.75
Sens X-X:
Niveaux Voiles L(m) e(m) I (m?
VL1 1.8 0.20 0.09
DURDC au VL2 2 0.20 0.13
8™ etage VL3 1 0.20 0.016
VL4 1.3 0.2 0.036
VL5 1.2 0.2 0.0288
Somme 0.78

1VV.2.2 Inertie des Refends avec ouvertures :

IV.2.2.1 : Notion de I’inertie équivalente :

L’introduction de la notion de I’inertie équivalente permet, par un artifice de calcul,
d’assimiler les refends avec ouvertures aux refends linéaires pleines. Pour la distribution des
efforts horizontaux il suffit de remplacer chaque refend avec ouvertures par un refend plein
fictif.

Par définition I’inertie équivalente |, d’un refend avec ouverture est I’inertie d’un refend
plein fictif qui est soumise au méme effort horizontal, uniformément réparti sur le batiment

présenterait & son sommet une fleche égale a celle du refend avec ouverture.

Ty xH3

La fleche de refend fictifest: F =
8xExI,

(
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Avec :

To : Effort tranchant a la base du refend.
H : hauteur totale du batiment.

le . moment d’inertie équivalente.

1V.2.2.2 Pinertie équivalente des refends avec une seule file d’ouverture ( cas d’un

séisme charge triangulaire)

2C

L, 2a L,

A
\ 4
A

\4
A
v

A

v

Figure 1V.2 : refend a une seule file d’ouverture

|
I, =
€ 60 X2mc X, +1
11 x Iy X o?
D’ou:
. xB3 2c
I=13+1, o=t i=T= o mEr g
Ay Az
2  2-a?  sha 2
\PO: -4 X — ; o=WxH
3 a3 cha a?xcha
2 3XE'XixIxc
ExIyxmXxhxa3
Avec:
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I, et I, : inertie propre.
| : moment d’inertie du refend.
E : module d’¢lasticité¢ du matériau constituant le refend.
AsetA; : aire des trumeaux let 2.
m : moment statique de chaque éléments de refend par apport au CDG de I’ensemble.
I : inertie du linteau.
h : hauteur d’un étage.
E’ : module d’¢lasticité du matériau constituant le linteau ( généralement E = E’).
2c : distance entre les CDG des deux éléments de refend.
2a : portée de I’ouverture.

a : degré de monolithisme.

Remarque :

Dans notre disposition (choisie) on n’a pas des refends avec ouvertures.

IV.3 Détermination de la répartirons des efforts horizontaux entre
portiques et refends :

1VV.3.1 calcule des fleches des refends :

Le calcul des fléches des refends dont I’inertie est : 1= 1 M*, soumis au méme systéme de
force que les portiques (une force égale a 1 tonne a chaque niveau), sera obtenu par la méthode
des moments des aires.

Le diagramme des moments fléchissant engendré par la série de forces horizontales
égales a 1 tonne, est une série se sections de trapéze superposés et délimités par les niveaux.

S-Xdi

l

La fleche est donnée par la relation suivante : fi-

i

Avec :
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Si : surface du trapeze.

d; : distance entre le centre de gravité du trapéze et le niveau considéré.

Rappel sur le centre de gravité et la surface d’un trapeze :

S = (B+b)Xh
2

A
di =& h cdg

LT 3B+b)

A
v

1t

—»

3.06
1t

A 4

3.06
1t

Y

3.06
1t

3.06
1t

Y

3.06
1t

Y

3.06
1t

A 4

3.06
1t )

3.06
1t

A 4

3.06
1t

A 4
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Figure IV.3 : Diagramme des moments des aires.

Le tableau suivant donne les aires S; et la position du centre de gravité d; par diagramme des

moments pour chaque étage:

Niveau RDC :
H(m) B(m) b(m) Sim?) | di(m) Si*d;
3.06 27.54 24.48 79.52 1.5 119.28
3.06 24.48 21.42 70.22 1.496 |105.04912
3.06 21.42 18.36 60.86 |1.4907692 | 90.728215
3.06 18.36 15.3 51.49 |1.4836364 | 76.392436
3.06 15.3 12.24 42.13 | 1.4733333|62.071533
3.06 12.24 9.18 32.77 | 1.4571429 | 47.750571
3.06 9.18 6.12 23.4 1.428 33.4152
3.06 6.12 3.06 14.04 1.36 19.0944
3.06 3.06 0 4.68 1.02 47736
Somme 558.51
1°" étage :
H(m) B b Si di Si*di
6.12 27.54 21.42 149.81 2.9325 | 439.31783
6.12 24.48 18.36 131.09 |[2.9142857 | 382.03371
6.12 21.42 15.3 112.36 2.89 324.7204
6.12 18.36 12.24 93.63 2.856 | 267.40728
6.12 15.3 9.18 74.9 2.805 | 210.0945
6.12 12.24 6.12 56.18 2.72 152.8096
6.12 9.18 3.06 37.45 2.55 95.4975
6.12 6.12 0 18.72 2.04 38.1888
6.12 3.06 0 9.36 2.04 19.0944
Somme 1929.11
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2°™M étage :
H(m) B b Si di Si*di
9.18 27.54 18.36 210.68 4.284 |902.55312
9.18 24.48 15.3 182.59 |4.2369231 | 773.61978
9.18 21.42 12.24 154.49 | 4.1727273 | 644.64464
9.18 18.36 9.18 126.4 4.08 515.712
9.18 15.3 6.12 98.31 |3.9342857 | 386.77963
9.18 12.24 3.06 70.22 3.672 |257.84784
9.18 9.18 0 42.13 3.06 128.9178
9.18 6.12 0 28.09 3.06 85.9554
9.18 3.06 0 14.04 3.06 42.9624
Somme 3738.56

3™ étage
H(m) B b Si di Si*di
12.24 27.54 15.3 262.18 | 5.53714286 | 1451.72811
12.24 24.48 12.24 224.72 5.44 1222.4768
12.24 21.42 9.18 187.27 5.304 993.28008
12.24 18.36 6.12 149.81 5.1 764.031
12.24 15.3 3.06 112.36 4.76 534.8336
12.24 12.24 0 74.9 4.08 305.592
12.24 9.18 0 56.18 4.08 229.2144
12.24 6.12 0 37.45 4.08 152.796
12.24 3.06 0 18.72 4.08 76.3776
Somme 5730.29

4°™ étage :
H(m) B b Si di Si*di
15.3 27.54 12.24 304.31 | 6.66923077 | 2029.51362
15.3 24.48 9.18 257.49 | 6.49090909 | 1671.34418
15.3 21.42 6.12 210.68 | 6.23333333 | 1313.23867
15.3 18.36 3.06 163.86 | 5.82857143 | 955.069714
15.3 15.3 0 117.04 5.1 596.904
15.3 12.24 0 93.63 5.1 477.513
15.3 9.18 0 70.22 5.1 358.122
15.3 6.12 0 46.81 5.1 238.731
15.3 3.06 0 23.4 5.1 119.34
Somme 7759.74
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5% étage :
H(m) B b Si di Si*di
18.36 27.54 9.18 337.08 7.65 2578.662
18.36 24.48 6.12 280.9 7.344 | 2062.9296
18.36 21.42 3.06 224.72 6.885 |1547.1972
18.36 18.36 0 168.54 6.12 |1031.4648
18.36 15.3 0 140.45 6.12 859.554
18.36 12.24 0 112.36 6.12 687.6432
18.36 9.18 0 84.27 6.12 515.7324
18.36 6.12 0 56.18 6.12 343.8216
18.36 3.06 0 28.09 6.12 171.9108
Somme 9798.88
6°™ étage :
H(m) B b Si di Si*di
21.42 27.54 6.12 360.49 | 8.43818182 | 3041.88016
21.42 24.48 3.06 294.95 |7.93333333 | 2339.93667
PAY 21.42 0 229.4 7.14 1637.916
PAY 18.36 0 196.63 7.14 1403.9382
PAY 15.3 0 163.86 7.14 1169.9604
21.42 12.24 0 131.09 7.14 935.9826
21.42 9.18 0 98.31 7.14 701.9334
21.42 6.12 0 65.54 7.14 467.9556
21.42 3.06 0 32.77 7.14 233.9778
Somme 11933.44
7°™ étage :
H(m) B b Si di Si*di
24.48 27.54 3.06 374.54 8.976 | 3361.871
24.48 24.48 0 299.63 8.16 2444.9808
24.48 21.42 0 262.18 8.16 2139.3888
24.48 18.36 0 224.72 8.16 1833.7152
24.48 15.3 0 187.27 8.16 | 1528.1232
24.48 12.24 0 149.81 8.16 | 1222.4496
24.48 9.18 0 112.36 8.16 916.8576
24.48 6.12 0 74.9 8.16 611.184
24.48 3.06 0 37.45 8.16 305.592
Somme 14364.12
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8°™ étage :

H(m) B b Si di Si*di

27.54 27.54 0 379.22 9.18 [3481.2396
27.54 24.48 0 337.08 0.18 | 3094.3944
27.54 21.42 0 294.95 9.18 2707.641
27.54 18.36 0 252.81 9.18 [2320.7958
27.54 15.3 0 210.68 9.18 [1934.0424
27.54 12.24 0 168.54 9.18 |1547.1972
27.54 9.18 0 126.4 9.18 1160.352
27.54 6.12 0 84.27 9.18 773.5986
27.54 3.06 0 42.13 9.18 386.7534

Somme 17405.97

1VV.3.2 : calcul du déplacement des portiques et leurs inerties fictives :

a. Calcul du déplacement des portiques :

e Latranslation est donnée par :

E A= Ewy,x h

Avec :

EO,+EO,+1

D’ou:
h: hauteur d’étage considéré.

Kpn : Somme des raideurs des poteaux au niveau (n)
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AVec :

I

K.= 22
pn h

lon © Inertie des poteaux du niveau (n).

M, : moment d’étage.

M,=Tnxh

T, : effort tranchant au niveau (n).

e La rotation d’étage est donnée par :

Mi+M,

- Pour les poteaux articulés au 1% niveau : E@ = 7 —
t1

M1+M,

- pour les poteaux encastrés a la baze au 1* niveau : E§; = ———>*—
24 Kt1+2 Kpl

Mu+Myui1

- Pour les poteaux d’étage courants : EQ,, = 4 K
tn

Avec :

Kt : Raideur des poutres : K:%

— I

Kpn - Raideur des poteaux : K = -~

h : hauteur d’étage.

L : portée libre de la poutre.
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b. Rigidité des portiques :

e Calcule des rigidités linéaires :

o e qe, N ;. 9 . L
> Rigidités linéaire d’un poteau : Kpprequ = Z—Ot
C
o e qe, N ;. 9 . 1
> Rigidités linéaire d’une poutre : Kpoyere = %ut
c
» ldentification des parametres :
e - b h3
| : moment d’inertie de I’élément I = e
. 1 R .
Poteaux : h, = h + 5 €pot Avec : h, : Hauteur des poteaux a calculées.

h : Hauteur entre nus des poteaux.
epo - Largeur des poteaux.

h=h,— hpoutre

1 N .
Poutres: L, = L + ;hpoutre Avec : L. : Longueur des poutres a calculées.

L : Longueur entre nus des poutres.

hyoutre - Hauteur des poutres.

L=1L,—- €poteaux
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¢ Rigidités linéaires des poteaux dans le sens X-X.

niveaux b h | he hp h' €pot hc k
cm cm cm 4 cm cm cm cm cm 3
8 30 30 67500.00 306 35 271 30 286 236.013986
7 30 30 67500.00 306 35 271 30 286 236.013986
6 30 30 67500.00 306 35 271 30 286 236.013986
5 35 35 125052.08 306 35 271 35 288.5 433.4560947
4 35 35 125052.08 306 35 271 35 288.5 433.4560947
3 35 35 125052.08 306 35 271 35 288.5 433.4560947
2 40 40 213333.33 306 35 271 40 291 733.1042383
1 40 40 213333.33 306 35 271 40 291 733.1042383
RDC 40 40 213333.33 306 35 271 40 291 733.1042383

e Rigidités linéaires des poteaux dans le sens Y-Y.

niveaux B h | cm 4 he hp h' epot hc k cm3
cm cm cm cm cm cm cm

8 30 30 67500.00 306 40 266 30 281 240.21
7 30 30 67500.00 306 40 266 30 281 240.21
6 30 30 67500.00 306 40 266 30 281 240.21
5 35 35 125052.08 306 40 266 35 283.5 441.10
4 35 35 125052.08 306 40 266 35 283.5 441.10
3 35 35 125052.08 306 40 266 35 283.5 441.10
2 40 40 213333.33 306 40 266 40 286 745.92
1 40 40 213333.33 306 40 266 40 286 745.92
RDC 40 40 213333.33 306 40 266 40 286 745.92
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e Rigidités linéaires des poutres dans le sens X-X.

niveaux b h | Lo | €pot L' RNpoutre Lc cm k cm3
cm | cm cm4 | cm cm cm
A--B 30 | 35 |107187.50 | 310 | 30 280 35 297.5 360.29
B--C 30 35 | 107187.50 | 310 | 30 280 35 2975 360.29
6,78 |"Cc-D | 30 | 35 | 107187.50 | 310 | 30 | 280 35 297 5 36029
D--E 30 35 | 107187.50 | 480 | 30 450 35 467.5 229.28
E--F 30 35 | 107187.50 | 410 | 30 380 35 397.5 269.65
F--G 30 | 35 |107187.50 | 370 | 30 340 35 3575 299.83
A--B 30 35 | 107187.50 | 305 | 35 270 35 287.5 372.83
B--C 30 | 35 | 107187.50 | 305 | 35 270 35 287.5 372.83
345 |"C-D | 30 | 35 | 107187.50 | 305 | 35 | 270 35 287.5 372.83
D--E 30 35 | 107187.50 | 475 | 35 440 35 4575 234.29
E--F 30 35 | 107187.50 | 405 | 35 370 35 387.5 276.61
F--G 30 35 | 107187.50 | 365 | 35 330 35 347.5 308.45
A--B 30 | 35 | 107187.50 | 300 | 40 260 35 277.5 386.26
B--C 30 35 | 107187.50 | 300 | 40 260 35 2775 386.26
RDC,1.2 ™ c.D | 30 | 35 | 107187.50 | 300 | 40 | 260 35 2775 386.26
D--E 30 35 | 107187.50 | 470 | 40 430 35 4475 239.53
E--F 30 35 | 107187.50 | 400 | 40 360 35 377.5 283.94
F--G 30 | 35 | 107187.50 | 360 | 40 320 35 3375 317.59
e Rigidites linéaires des poutres dans le sens Y-Y.
niveaux travées b h | LO ch L' o Lc k poutre
cm cm cm4 cm cm cm cm cm 3
1-2 30 | 40 | 160000.00 | 290 | 30 | 260 40 280 571.43
6,7,8 -3 30 | 40 | 160000.00 | 260 | 30 | 230 40 250 640.00
4 30 | 40 | 160000.00 | 530 | 30 | 500 40 520 307.69
-5 30 | 40 | 160000.00 | 410 | 30 | 380 40 400 400.00
1-2 30 | 40 | 160000.00 | 285 | 35 | 250 40 270 592.59
-3 30 | 40 | 160000.00 | 255 | 35 | 220 40 240 666.67
34,5 4 30 | 40 | 160000.00 | 525 | 35 | 490 40 510 313.73
-5 30 | 40 | 160000.00 | 405 | 35 | 370 40 390 410.26
1-2 30 | 40 | 160000.00 | 280 | 40 | 240 40 260 615.38
2-- 30 | 40 | 160000.00 | 250 | 40 | 210 40 230 695.65
RDC,1,2 3 30 | 40 | 160000.00 | 520 | 40 | 480 40 500 320.00
4--5 30 | 40 | 160000.00 | 400 | 40 | 360 40 380 421.05
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c. Inertie fictives des portiques :

Pour déterminer ces inerties fictives, il suffit de calculer les déplacements de
chaque portique au droit de chaque plancher sous I’effet d’une série de forces égale a 1
tonne et de comparer ces déplacements aux fleche que prendrait un refend équivalent a
I’ensemble des refends disposés dans la méme direction sous 1’effet du méme systéme
de forces horizontale(1tonne a chaque niveau).

En fixant Iinertie du refend 4 1 m* il sera alors possible d’attribuer a chaque
portique et pour chaque niveau une (inertie fictive) puisque, dans I’hypothése de la
raideur infinie des plancher, nous devons obtenir la méme fléche, a chaque niveau, pour

les refend et pour les portiques.

L’inertie fictive se calcul comme suit :  len= ;—”

n

Avec :
f, : fleche des refends au niveau (n).
An: déplacement du portique au niveau (n)
Le calcul des inerties fictives se fera pour tous les portiques, dans les deux directions
orthogonales.

Les résultats du calcul sont donnés par les tableaux suivant :
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Calcul des déplacements et les rotations dans le sens X-X

Niveaux | portiqgue | He Mn Mn+1 | YKpoteaux | YKpoutres | EBntm-2 | Ewn Tm-2 | EAnkn/m | Dn=}EAn
(m) | (tm) (t.m) m3 10-4 M3 10-4

8 AB | 300] 306 0 63.720 67.670 | 18841 | 77702 | 2377.672 | 11250.454
BC | 308 306 0 63.720 67.670 | 18.841 | 77.702 | 2377.672 | /1250454

Cb | 306] 306 0 63.720 67.670 | 18.841 | 77.702 | 2377.672 | 11250.454

D-E | 306] 306 0 63.720 67.670 | 18.841 | 77.702 | 2377.672 | 11250454

EF | 306] 308 0 63.720 67.670 | 18841 | 77702 | 2377.672 | 11250.454

PG | 300] 306 0 63.720 67.670 | 18841 | 77702 | 2377.672 | 11250.454

! AB 1 306] 6d2] 306 63.720 67.670 |  56.524 | 155.403 | 4755.344 | 68872.782
BC |306) 6lz] 306 63.720 67.670 |  56.524 | 155.403 | 4755.344 | 68872.782

cb | 306] 6d2] 306 63.720 67.670 |  56.524 | 155.403 | 4755.344 | 68872.782

DE | 306) 6lz] 306 63.720 67.670 |  56.524 | 155.403 | 4755.344 | 68872.782

EF | 306] 642 308 63.720 67.670 |  56.524 | 155.403 | 4755.344 | 68872.782

PG | 306 6dz] 306 63.720 67.670 |  56.524 | 155.403 | 4755.344 | 68872.782

o AB 13061 9187 6l2 63720 |  67.670 | 94.207 | 231.184 | 7074.245 | 64117.437
BC | 306] 9d8] 6d2 63.720 67.670 |  94.207 | 231.184 | 7074.245 | 64117.437

b ] 306] 9187 el 63.720 67.670 |  94.207 | 231.184 | 7074.245 | 64117.437

DE | 306 918] 6d2 63.720 67.670 |  94.207 | 231.184 | 7074.245 | 64117.437

EF | 306] 948 642 63.720 67.670 |  94.207 | 231.184 | 7074.245 | 64117437

PG 306 9181 612 63.720 67.670 | 94.207 | 231.184 | 7074.245 | 64117437

? AB 3061224 9181 416010 69.700 | 128.049 | 233.588 | 7147.795 | 57043192
BC [ 300]1224] 918 416010 69.700 | 128.049 | 233.588 | 7147.795 | 57043.192

b 306 tad) 9181 46910 69.700 | 128.049 | 233.588 | 7147.795 | 57043.192

DE [306]1224] 918 116010 69.700 | 128.049 | 233.588 | 7147.795 | 57043.192

EF | 306]1224] 9181 416010 69.700 | 128.049 | 233.588 | 7147.795 | 57043.192

PG | 306 12241 918 | 416010 69.700 | 128.049 | 233.588 | 7147.795 | 57043192

4 AB 308 I3 12241 6010 69.700 | 164.634 | 291.985 | 8934.743 | 49895.397
BC [ 306] 3] 1224 416010 69.700 | 164.634 | 291.985 | 8934.743 | 49895.397

CD 306 13 12241 46010 69.700 | 164.634 | 291.985 | 8934.743 | 49895.397

DE [306] 153] 12241 116010 69.700 | 164.634 | 291.985 | 8934.743 | 49895397

EF |306] B3 22 6010 69.700 | 164.634 | 291.985 | 8934.743 | 49895.397

PG [ 306] 1b3] 12241 416010 69.700 | 164.634 | 291.985 | 8934.743 | 49895.397

s AB | 3061838 1591 116910| 69700 201.220| 346.728 | 10609873 | 40960.654
BC | 309|183 ] 153|  116910| 69700 | 201.220| 346.728 | 10609.873 | 40960.654
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Cb 30611836 1531 446010 69.700 | 201.220 | 346.728 | 10609.873 | 40960.654
DE 3061836 13| 416010 69.700 | 201.220 | 346.728 | 10609.873 | 40960.654
=P 30611838 ST 116010 69.700 | 201.220 | 346.728 | 10609.873 | 40960.654
PG (300118301 1331 416010 69.700 | 201.220 | 346.728 | 10609.873 | 40960.654
‘ AB 306 2142] 1895 1o7010|  71.910| 230496 | 338.419 | 10355636 | 30350.781
BC [ 300|242 1898 197010 71910 | 230.496 | 338.419 | 10355636 | 30350781
Cb [ 306] 214z 18301 197010 71.910 | 230.496 | 338.419 | 10355.636 | 30350781
DE [ 300]=taz] 1836 1g7910 71.910 | 230.496 | 338.419 | 10355.636 | 30350.781
EF [ 306] 2142 18301 197010 71.910 | 230.496 | 338.419 | 10355.636 | 30350.781
Fe | 306 242 1836 | 197,010 71.910 | 230.496 | 338.419 | 10355.636 | 30350781
! AB | 300]2448] 21421 197910| 71910 | 265957 | 386765 | 11835012 | 19995.145
BC [ 300] 2448 2L42| 1g7410 71.910 | 265.957 | 386.765 | 11835.012 | 19995.145
D | 300 2448 2142 197910 71.910 | 265.957 | 386.765 | 11835.012 | 19995.145
DE [ 300] =448 2l42] 197910 71.910 | 265.957 | 386.765 | 11835.012 | 19995.145
EF [ 306]2448) 21421 197010 71.910 | 265.957 | 386.765 | 11835.012 | 19995.145
PG [ 300] 2448 2142 | 1g7919 71.910 | 265.957 | 386.765 | 11835.012 | 19995.145
ROC | AB | 306) 27541 2448 | 197910|  71.910| 301418 | 266.671| 8160133 | 8160133
BC [ 300]ersd] 2448 | 197010 71.910 | 301.418 | 266.671 | 8160.133 | 8160.133
CD | 300 ars4) 24481 197010 71.910 | 301.418 | 266.671 | 8160.133 | 8160.133
DE [306]2rsd] 2448 | 197010 71.910 | 301.418 | 266.671 | 8160.133 | 8160.133
EF [ 306] 2754 2448 | 197010 71.910 | 301.418 | 266.671 | 8160.133 | 8160.133
PG [ 300]2rsd] 2448 | 197010 71.910 | 301.418 | 266.671 | 8160.133 | 8160.133
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e L’inertie fictive des portiques dans le sens X-X

Niv travée Ef, I (M%) SI.
A-B 0.244
B-C 0.244
C-D 0.244
8 D-E 17405.97 0.244 1.464
E-F 0.244
F-G 0.244
A-B 0.209
B-C 0.209
C-D 0.209
7 D-E 14364.12 0.209 1.254
E-F 0.209
F-G 0.209
A-B 0.186
B-C 0.186
C-D 0.186
6 D-E 11933.44 0.186 1.116
E-F 0.186
F-G 0.186
A-B 0.172
B-C 0.172
C-D 0.172
5 D-E 9798.88 0172 1.032
E-F 0.172
F-G 0.172
A-B 0.156
B-C 0.156
C-D 0.156
4 D-E 7759.74 0.156 0.936
E-F 0.156
F-G 0.156
A-B 0.140
B-C 0.140
C-D 0.140
3 D-E 5730.29 0.140 0.84
E-F 0.140
F-G 0.140
A-B 0.123
B-C 0.123
C-D 0.123
2 D-E 3738.56 0.123 0.738
E-F 0.123
F-G 0.123
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A-B 0.096

B-C 0.096

C-D 0.096

1 D-E 1929.11 0.09 0.576

EF 0.096

F-G 0.096

A-B 0.068

B-C 0.068

RDC —g2— %% o 0.408
E-F 0.068
F-G 0.068
e Calcul des déplacements et les rotations dans le sens Y-Y
Niveaux | portique He Mn Mn+1 | YKpoteaux | YKpoutres | EBntm-2 | Ewn Tm- | EAn kn/m | Dn=EAn
(m) (t.m) (t.m) m3 10-4 M3 10-4 2

8 AB | 306 306 0 63.720 | 85820 | 14.857 | 69.732 | 2133.805 | 61777.650
BC | 306 306 ) 0 63.720 | 85820 | 14.857 | 69.732 | 2133.805 | 61777.650
b |30 806 0 63.720 |  85.820 |  14.857 | 69.732 | 2133.805 | 61777.650
D-E | 306 ] 306 | 0 63.720 | 85820 | 14.857 | 69.732 | 2133.805 | 61777.650
! AB | 300 612 ] 306 63720 | 85820 | 44570 | 139.464 | 4267.610 | 59643845
Bc | 306 ez ] 308 63.720 | 85820 | 44570 | 139.464 | 4267.610 | 59643845
CD | 306 ] 6lz ] 306 63.720 | 85820 |  44.570 | 139.464 | 4267.610 | 59643.845
DE | 306 ] 612 ) 306 63.720 | 85820 |  44.570 | 139.464 | 4267.610 | 59643.845
o AB | 306 918 | 612 63.720 | 85820 | 74.283 | 207.708 | 6355.850 | 55376.235
BCc 306 918 | 6l2 63.720 | 85820 | 74.283 | 207.708 | 6355.850 | 55376.235
CD | 306 918 ] 612 63.720 | 85820 |  74.283 | 207.708 | 6355.850 | 95376.235
D-E | 306 | 918 | 612 63.720 | 85820 | 74.283 | 207.708 | 6355.850 | 55376.235
2 AB | 306 | 1224 918 116.910 |  88.350 | 101.019 | 202.697 | 6202.513 | 49020.385
BC | 306 la2a ] 918 116.910 |  88.350 | 101.019 | 202.697 | 6202.513 | 49020.385
CD | 306 1224 ] 918 116.910 |  88.350 | 101.019 | 202.697 | 6202.513 | 49020.385
D-E | 306 | 1224 | 9.18 116,910 |  88.350 | 101.019 | 202.697 | 6202.513 | 49020.385
4 AB 305 153 | 22| 116910| 83350 | 120881 253.371| 7753.142 | 42817871
BC | 306 158 122 116.910 |  88.350 | 129.881 | 253.371 | 7753.142 | 42817.871
CD 305 153 | 122 116910| 83350 | 120881 253.371| 7753.42 | 42817871
DE | 306 153 ] 12.24 116.910 |  88.350 | 129.881 | 253.371 | 7753.142 | 42817.871
s AB ] 306 1836 1 153 116.910 |  88.350 | 158744 | 300.726 | 9202.230 | 35064.730
BC | 3001836 ] 153 116.910 |  88.350 | 158744 | 300.726 | 9202.230 | 35064.730
CD | 306 ] 1836 | 153 116.910 |  88.350 | 158.744 | 300.726 | 9202.230 | 35064.730
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D-E | 3.06 | 1836 | 153 116.910 88.350 | 158.744 | 300.726 | 9202.230 | 35064.730

2 A-B 3.06 | 21.42 | 18.36
197.910 91.590 | 180.970 | 285.083 | 8723.533 | 25862.499

B-C 3.06 | 21.42 | 18.36
197.910 91.590 | 180.970 | 285.083 | 8723.533 | 25862.499

C-D 3.06 | 21.42 | 18.36
197.910 91.590 | 180.970 | 285.083 | 8723.533 | 25862.499
D-E 3.06 | 21.42 | 18.36 197.910 91.590 | 180.970 | 285.083 | 8723.533 | 25862.499

1 A-B 3.06 | 24.48 | 21.42
197.910 91.590 | 208.811 | 325.809 | 9969.752 | 17138.966

B-C 3.06 | 24.48 | 21.42
197.910 91.590 | 208.811 | 325.809 | 9969.752 | 17138.966

C-D 3.06 | 24.48 | 21.42
197.910 91.590 | 208.811 | 325.809 | 9969.752 | 17138.966
D-E | 3.06 | 2448 | 21.42 197.910 91.500 | 208.811 | 325809 | 9969.752 | 17138.966
RDC A-B 3.06 | 27.54 | 24.48 7169.214

197.910 01590 | 236.652 | 234.288 | 7169.214 -

B-C 3.06 | 27.54 | 24.48
197.910 91.590 | 236.652 | 234.288 | 7169.214 | /169.214

CD 3.06 | 27.54 | 24.48
197.910 91.590 | 236.652 | 234.288 | 7169.214 | 169.214
D-E 3.06 | 27.54 | 24.48 2169.214

197.910 91.590 | 236.652 | 234.288 | 7169.214 -

e L’inertie fictive des portiques dans le sens Y-Y

Niv travée Ef; I (m* I,

1--2 0.39
2--3 0.39

8 32 17405.97 0.39 1.560
4--5 0.39
1--2 0.374
2--3 0.374

7 o 14364.12 0374 1.498
4--5 0.374
1--2 0.33
2--3 0.33

6 32 11933.44 033 1.320
4--5 0.33
1--2 0.278
1--3 0.278

5 32 9798.88 0278 1.115
4--5 0.278
1--2 0.261
2--3 0.261

4 32 7759.74 0261 1.044
4--5 0.261
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0.247
0.247
5730.29 0247 0.989
0.247
0.219
0.219
3738.56 0.219 0.876
0.219

0.187
0.187
1929.11 0187 0.749
0.187
0.155
0.155
558.51 0155 0.623

0.155

Les inerties fictives des portigues par niveau :

8.36

1464 | 1.254 | 1.116 | 1.032 | 0.936 | 0.84 |0.738 | 0.576 | 0.408

1.560 | 1.498 | 1.320 | 1.115 | 1.044 | 0.989 | 0.876 | 0.749 | 0.623 | 774

IV.4 Comparaison des inerties des voiles et portiques :
» SensY-Y:

28.31%
2.75 71.68%
3.83 100%

> Sens X-X:

54.36%
0.78 45.63%
1.70 100%

(
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IV.5 Conclusion :

En comparant les résultats, on voit bien que dans les deux sens (longitudinal et
Transversal) le systéme de contreventement doit travailler conjointement par les

portiques et les voiles.

Dans ce cas notre systeme de contreventement est mixte assuré par des voiles et
des portiques Le contreventement doit donc étre assuré conjointement par les deux

systéemes.

Le RPA prescrit pour ce systéme de contreventement « mixte, assuré par des voiles et
des portiques avec justification d’interaction portiques -voiles », les recommandations

suivantes :

e Lesvoiles de contreventement doivent reprendre au plus 20% des sollicitations

dues aux charges verticales.

e Les charges horizontales sont reprises conjointement par les voiles et les

portiques.

e Proportionnellement a leurs rigidités relatives ainsi que les sollicitations

résultants de leurs interactions a tous les niveaux.

e Les portiques doivent reprendre, outre les sollicitations dues aux charges
verticales.
au moins 25% de I’effort tranchant d’étage.
Donc :

On prend le coefficient de comportement R=5

(
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V.1 Description du logiciel ETABS :

ETABS est un logiciel de calcul congcu exclusivement pour le calcul des batiments. Il
permet de modéliser facilement et rapidement tous types de batiments grace a une interface
graphique unique. Il offre de nombreuses possibilités pour 1’analyse statique et dynamique.
Ce logiciel permet la prise en compte des propriétés non linéaires des matériaux, ainsi que le
calcul et le dimensionnement des éléments structuraux suivant différentes réglementations en

vigueur a travers le monde (Euro code, UBC, ACI...etc).

En plus de sa spécificité pour le calcul des batiments, ETABS offre un avantage certain
par rapport aux autres codes de calcul a utilisation plus étendue. En effet, grace a ces diverses
fonctions il permet une descente de charge automatique et rapide, un calcul automatique du
centre de masse et de rigidité, ainsi que la prise en compte implicite d’une éventuelle
excentricité accidentelle. De plus, ce logiciel utilise une terminologie propre au domaine du

batiment (plancher, dalle, trumeau, linteau etc.).

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

V.2 Manuel d’utilisation de L’ETABS :
Dans notre travail on a utilisé la version ETABS v 9.6.0.

Pour choisir I’application ETABS on clique sur I’icone de ’ETABS

ETABS =
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V.3 Etapes de modélisation :

V.3.1 Premiére etape :
La premiére étape consiste a spécifier la géométrie de la structure a modeliser.
a. Choix des unités :

On doit choisir un systeme d'unités pour la saisie de données dans ETABS. Au bas de

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

b) Géométrie de base :

Dans le menu déroulant en haut de 1’écran on sélectionne File puis New model, cette

option permet d’introduire :

e Le nombre de portique suivant x-x.
e Le nombre de portique suivant y-y.

e Lenombre d’étages.

Grid Dimensions [Plan] Stary Dimensions
s Unifarm Grid 5pacing s Simple Story Data
Mumber Lines in % Direction ,77 Murnber of Staries ,97
Mumber Lines i Direction |5 Typical Story Height [zos
Spacing in = Direction '347 Bottom Story Height ,3087
Spacing in v Direction '347 ‘8 B Sembeio
= Custom Grid Spacing Units
| | FM-m -
Add Structural Objects
Tfn—T H—H T =T 0O T i
Ll {I\mt\ B\\\ \
I—H—T ——H—H o e [ [
Steel Deck Staggered Flat Slab Flat Slab with Walfle Slab Two \Way or Grd Only
Truss Perimeter Bearns Ribbed Slab

Ok I Cancel
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Apres validation de I'exemple on aura deux fenétres représentants la structure, 1’une en

3D et I’autre a 2D suivant 1'un des plans : X-Y, X-Z, Y-Z.

c) Modification de la géométrie de base
Nous allons procéder a la modification des longueurs de trames et des hauteurs d’étages.

e On clique sur le bouton droit de la souris.
e On introduit les distances cumulées puis on clique sur ok

e Pour modifier les hauteurs d’étages, on clique sur le bouton droit de la souris puis
Edit Story Data.
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V.3.2 Deuxiéme étape :

La deuxiéme étape consiste a la définition des propriétés mécaniques des matériaux en

I’occurrence, 1’acier et le béton.

On clique sur Define puis Material proprietes et on sélection le matériau CONC et on

clique sur Modify /Show Material, et on apporte les modifications inscrites dans la figure

suivante :
Define Materials W
b atenialz Click to:
Add New Material.. |
STEEL Modifu/Show Material... |
Cancel
Digplay Color
M aternial Name EETOM Color
Type of Material Type of Design
'l (“ Deszign Concrete
Analyziz Property Data Design Property Data [EUROCODE 2-1992]
tass per unit Yolume 25 Charact. Conc Cul Strength, fok 25000,
“wieight per unit Yalume 25, Bending Reinf. rield Stresz, fuk 400000
Moduluzs of Elasticity F2164200. Shear Reinf. Yield Stress. fuwk, A400000.
Poizzon's Fatio 0z [
Coeff of Thermal Expansion 9.900E-06 Shear Strenagth Beduc. Factor
Shear Modulus 134071 750.
| | Cancel I
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V.3.3 Troisiéme étape :

La troisiéme étape consiste a I’affection des propriétés géométriques des éléments

(Poutres, poteaux, dalles, voiles...).

Nous commencgons d’abord par 1’affectation des sections des poutres principales(PP) et ceci

de la maniére suivante :

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

sections en béton armé du batiment a modeliser sont rectangulaires).

Section Name PP Propetes Click Lo
Froperties Froperty Maodfiers M atenal T_','DB M D[UDBIUH ! flﬂdi |I'ﬂ|JU[[ e Hange ¥
Section Properties.. | Set Modifiers... | BETOM = A'EUmDBm
Dimensions bofRectanguas v
Depth (13 s : i'g[a\’gm' ]
il :
Widh [12) 03 e ALatBn th
3 e o AatCal o
T LT e
AT Chdw2 A SteelJot |
ree AT Chdwd b Ao Select Lt
Concrete ‘ ATiWet Add5D SEICHUHI =
Reinforcement... vyl ATl 1 AidNonprimatic. ¥
A
0K | Cancel | Caticel
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Le bouton Reinforcement conduit a une fenétre qui permet de spécifier les propriétés des

barres d’armatures.

Si on clique sur le bouton Section properties on peut voir 1’aire, les moments d’inerties,

I’aire de cisaillement et autres propriétés calculés par ETABS.
.Nous procéderons de la méme maniére pour les autres éléments

Apres avoir fini de modéliser les éléments barres (poutres, poteaux), nous allons passer

aux éléments surfaciques (voiles).

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

et I’épaisseur.

Define Wall/slabfeck Sections 1
Sections Click ta:
DELCK | Add Mew Deck -
PLAMET
Add Mew Deck
SLABT £dd Mew Slab
il L1 e

)

Delete Section |

Cancel
Wall/Slab Section

Section Name /OILE

I aterial EETOM
Thickness

Membrane 0.z

Bending nz
Type

i+ i i

-
Load Distribution

-

Set Modifiers... Dizplay Color ’_

| Cancel |
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V.3.4 Quatrieme étape : définition des charges :

Avant de charger la structure il faut d’abord définir les charges appliquées a la structure
modélisée.

a) Charges statiques (G et Q) :

La structure est soumise a des charges permanentes (G), et a des surcharges

d’exploitation (Q), pour les définir on clique sur : Define_,  Load Cases.
DEAD (charge permanente)

LIVE (Surcharge d’exploitation)

Defirle Static [oad'Case" Names w
Loads Click To:
Self Weight Auto
Load Tyupe rultiplier Lateral Load Add New Load |
|Q LIvE =|lo O T |
G DEAD 1
I |
Delete Load |
ak.
Cancel

b) Charge dynamique (E) :

Pour le calcul dynamiqgue de la structure, on introduira un spectre de réponse concu par le
CGS.

Ce spectre est une courbe de réponse maximal d’accélérations (Sa/g) pour un systéme a
un degré de liberté soumis a une excitation donnée pour des valeurs successives de périodes
propres T.

- Données a introduire dans le logiciel :

e Zone : Ill (Zone a sismicité élevée, voir Annexe 1 du RPA 2003)

e Groupe d’usage : 2 (batiments courants, voir chapitre 3.2 du RPA 2003)
e Coefficient comportement mixte portique/voile avec interaction

e Remplissage : Dense (Cloisons en magonnerie).
e Site: S3.
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e Facteur de qualité (Q): 1,10.

On ouvre le logiciel en cliquant sur I’icone.

Apreés avoir introduit les données dans leurs cases respectives, on clique sur I’onglet Text.

¥ Parametres REPAS9 =
Eichisr  aide

Graph du spectre  Text |

ooon 000 o] | Précision - [ENERE <1
o.ozo o.1=0 v SAF

o.oz0 o.1vya

o040 O.1a0 - D
o050 0160
00&0 0150
o070 0140
o0s0 0140
o020 0130
o100 0130
0o.110  0.1z0
0120 0.110

0130 0110
0140 0,100 = Enregistrer I

Zone oupe dusage
|7("'I (:“IIA(“HE:(“HI|(“1A(“1E=(=‘2 L

Coeff comportement - [Rficte porticpiesvoile avee intsraction - |

Facteur de gqualité @ : [115 Remplissage : |Dense -1

[ ] - Site
" S1: Site Rocheusx + =3: Site Meuble
" S2: Site Ferme " S4: Site Trés Meuble

Pour injecter le spectre dans le logiciel ETABS on clique sur :
Define — Response Spectrum Functions——  Spectrum from file.

Function Name (nom du spectre): RPA.

Response Spectrum Function Definiticn -
o
Function Damping R atio—
Function Hame |RP, ’7 ID.DBE
— Function File —Values are:

File Hame M = Frequency vs Yalue

o huzershpohdeskiophativspec. bkt

Header Lines to Skip ID

¥ Period vs Walue

Corrsert to User Defined I Wiew File I

— Funchion Graph

Display Graph I [1.5443 | 0.0751)
Ok I Carcel I
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Le spectre étant introduit, nous allons passer a la prochaine étape qui consiste a la

définition du chargement E (séisme), pour cela on clique sur :
Define — Reponses spectrum cases — Add New Spectrum

Dans la partie Input response spectra, nous allons Introduire le spectre a prendre en compte

dans les deux directions principales (Ul et U2).

Response Spectrum Case Data

Response Spectrum Case Data

Spectrum Caze Mame Ex Spectrum Case Name [Ev
Structural and Function D arping Structural and Function Damping

D ampinig 0.025 D amping 0.085
b odal Combination kM odal Combination

= ' ' - = — —

i1 fz M —
Directional Combination Drirectional Combination

= ="

f_“ Orthogonal 5F - Orthogonal SF Ii

e i

Input Rezponse Spectra

Input Rezponse Spectra

Drirection Function Scale Factor Direction Function Scale Factor
11 G I~ EEX U1 [ =1 [
Uz | =1 | Lz G =1 [==1
uz | =1 | u= | =1 |

E =citation angle 0. E =citation angle 0.

E coentricity E coentricity
Ecc. Ratio [All Diaph.] 005 Ecc. Ratio [&ll Diaph.] 005
Oweride Diaph. Eccen. Owverride Diaph. Eccen.
Cancel | Cancel |
. “x , R
V.35 cinquieme étape: chargement des poutrelles et poutre

secondaires :

Les charges statiques étant définies, on sélectionne chaque poutre et on introduit le

chargement linéaire qui lui revient en cliquant sur

Assign

——

—» Frame/line loads ——»

202

Distributed.
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Dans la case Load Case Name on spécifie le type de chargement (G ou Q), ensuite le

chargement lineaire est introduit dans
itz
Load Case Mame |DE.-'1'-.D j |KN-m j
Load Tvpe and Direction Options

— .
= Forces ~ hornents Add to E=izgting Loads

i» FReplace Exizting Loads

Drirection Giravwity -
" Delete Exizting Loads
Trapezoidal Loads
2 c] 4
Distance |0 025 075 [1.
Laad {0 [ [ [0
= Relative Distance from End- 7 Abszolute Distance from End-|
Uniform Load
Load 2116 (] I Cancel

la case Load.

V.3.6 sixiéme étape : Introduction des combinaisons d’actions :

Les combinaisons d’actions a considérer pour la détermination des sollicitations et

déformations sont :
a) Combinaisons aux états limites selon le BAEL 91 :
ELU : 1.35G+1.5Q.
ELS : G+Q.
b) Combinaisons accidentelles du RPA :
G+Q=E : appelée dans le fichier de données GQE.
0.8G=E : appelées dans le fichier de données 0.8GE.
Pour introduire les combinaisons dans le logiciel on clique sur :

Define ——» load Combinations ———» Add New Combo.

——
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Lnad Combination Data 1

Load Combination Mame ELL

Load Combination Tupe ADD hd
Define Combination
Caze Mame Scale Factar
|0 Static Load = |[15
G Static Load 1.35
fodify
Delete
OF. Cancel |

présentation du logiciel

On reprend les mémes opérations pour introduire les autres combinaisons d’actions.

V.3.7 Septieme étape : Spécification des conditions aux limites

(Appuis, diaphragmes) :

Cette etape consiste a spécifier les conditions aux limites (appuis, diaphragmes) pour la

structure modélisée.

Les poteaux sont supposés parfaitement encastrer dans les fondations, pour modéliser cet

encastrement on sélectionne les nceuds du RDC puis on clique sur :

Assign IE'

» Joint/point ——»

204

Restraints
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Assign Restraints 1

Resztraints in Global Directions

v Tranzlation = v Botation about =
v Tranzlation v Haotation about
v Translation £ v Haotation about 2

Fazt Restraints

i PYEARY

(1] | Cancel |

Mass- Source
Define — Mass source

La masse des planchers est supposée concentrée en leurs centres de masse qui sont

désignés par la notation de Mass —Source.

On donne la valeur 1 pour la charge permanente, on donne la valeur de 3 suivant la nature

de la structure.

Define Mass Source 1

ki azz D efinition
" From Self and Specified Mazs
(+ From Loads
" From Self and Specified Mazs and Loads

Drefine kazs Multiplier for Loads
Laoad M ultiplier

u Jluz

bl adify
Delete

v Include Lateral bMass Oy

v Lump Lateral Mazz at Stomy Levels

QK. Cancel
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Diaphragme :

Comme les planchers sont supposés infiniment rigides, on doit relier tous les nceuds d'un
méme plancher a leurs nceuds maitres de telle sorte qu'ils puissent former un diaphragme, ceci

a pour effet de réduire le nombre d’équations a résoudre par le logiciel.
On sélectionne les nceuds du premier plancher puis on clique sur :

Assign — Joint/point ——» Diaphragm ——  Add New Diaphragm.

( Assign Diaphragm W
Diaphragms Click. bo:

Add Mew Diaphragm |

b odifyS how Diapkragm |

Cancel |

[ Digconnect fram All Diaphragms

Aprés avoir introduit le nom du diaphragme dans la case Diaphragme on clique sur

OK pour valider.

On refait la méme opération pour tous les autres planchers.

V.3.8 Huitiéme étape : Analyse et visualisation des résultats.
a) Lancement de I’analyse

Pour lancer I’analyse de la structure, on se positionne sur 1’onglet Analyze et on

sélectionne Run Analysis.
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b) Visualisation des résultats
Période et participation modale :

Dans la fenétre display——» show tables, on clique sur Modal Information et on

sélectionne la combinaison « Modal ».

( oose lables for Display 1
Edit
= [0 MODEL DEFINITION [0 63 Input Tables=Click the OK button Lo Baess (RzeEl B
O Building D Select Load Cases...
= [ Property Definitions
s
11 of 11 Loads Selected
Modify/Show Options.
rences Data
ous Data Options
RESULTS (1 26 Input Tables=Click the OK button —
= [ Displacements
& [ Building Modes
= B Building Modal Information
[ Table.
=2 < Mamed Sets
0 Table: . Save Named Set
[ Table: Res Spectium Accelerations
[ Table: Response Spectium Modal mplitudes
[ Table: Response Spectium Base Reactions
=[] Building Dutput
=[] Frame Dutput
# O Area Output
= O] Objects and Elements
_cancel |

c) Déformée de la structure

On appuie sur 1’icone Show Deformed Shap et on sélectionne une combinaison

d’actions.
d) Diagramme des efforts internes :

Pour avoir les diagrammes des efforts internes, on se positionne sur un portique et on

sélectionne Show Member forces/Stresses Diagram dans le menu Display.
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1) Efforts internes dans les éléments barres :
e Les poutres
Pour extraire les efforts max, on commence par sélectionner les poutres ensuite on

clique sur : Display — Show tables
Dans Element Output on sélectionne « Frame Forces » (Efforts dans les barres).

On clique sur Select Case/comb pour choisir la combinaison d’actions puis on clique sur
OK.

e Les poteaux

Pour extraire la valeur des efforts dans les poteaux, on sélectionne ces derniers et on suit

les mémes étapes que pour les poutres.

2) Efforts internes dans les voiles
Pour extraire les contraintes dans les voiles, dans Area Output on clique sur « Area

forces and Stresses » et on sélectionne une combinaison d’actions.

3) Déplacements
Pour extraire les déplacements sous formes de tableaux, on sélectionne tout le plancher

du niveau considéré, on appuie sur show tables puis on coche « Diplacements ».

Pour une meilleure visualisation on exporte le tableau sur Excela colonne Ux

correspond au sens xx ,et Uy au sens yy.

4) Effort tranchant et moment sismique a la base

Pour extraire les efforts a la base (fondations) on clique sur show Story Reponse plots
On coche Story shears ensuite en sélectionne le séisme E.
5) Effort tranchant de niveau :

Pour extraire I’effort tranchant de chaque niveau, on se positionne sur la vue en 2D puis

dans le menu View on clique sur Set 3D View et on sélectionne le plan XZ.
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Dans Display on clique sur Show Deformed Shape et on sélectionne la combinaison E.

Enfin, dans Draw on choisit I’option Draw Section Cut et on trace une droite traversant les

éléments du niveau considéré.

[o ony Forces/Response for Lateral' Coads
File

Story Humber
Starp 9 L
Starp 2
Stom 7 L
Stamg B L

Starp &
Storg 4
Storg 3
Stom 2

Store 1

Base

0.00E +00 S.1EBE+02 1.83E+03

Story Shears

2. 75E+03

| Storp 9 |

Additional Motes for Printed Output

184705

Dizplay I Done

=

Set Story Range

Top Stary STORYS -
B ottom Stong BAaSE -
Showve All

Static Loads/Response Spectra

Case E -

AN

Flot Dizplay Colors
Global >-Direction Calor

Global ¥-Direction Color |

w
T
o
%

Diaphragm Ck Dizplacement
Dliaphragm Drrifts
b aximum Story Displacements

k4 axirnurn Story Dirifts

w0000

Stary Owverturning Moments

a0

Stary Stiffneszs

Remarque :

En désélectionnant la case Shells on aura 1’effort repris par les portiques et on

désélectionnant la case Frames nous aurons 1’effort repris par les voiles.
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V1.1 Introduction :

La principale cause des dommages dans une structure durant un séisme est sa réponse
au mouvement appliqué a sa base suite au mouvement transmis a son sol d’assise. Dans le but
d’analyser et d’évaluer le comportement de la structure sous ce type de chargement, les
principes de la dynamique des structures doivent étre appliquées pour déterminer les
déformations et les contraintes développées dans la structure.

Quand on considére une analyse de structure sous un chargement dynamique, le terme
dynamique °‘signifie une variation dans le temps’, ceci rend 1’étude plus compliquée voir
impossible quand il s’agit d’une structure élevée avec un nombre infini de dégrée de liberté.
Pour cela les ingénieurs essaient de simplifier les calculs, en considérant non pas la structure
réelle mais un modele simple qui doit étre le plus proche possible de la réalité.

Ce chapitre consiste a verifier les exigences du RPA qui sont :

. La période fondamentale de la structure.

. L’excentricité.

. Le pourcentage de participation de la masse modale.
. Justification du systeme de contreventement.

. L’effort tranchant a la base.

. Les déplacements relatifs.

. La fléche.

.Justification vis-a-vis de I’effet P-Delta.

0o N O »n b~ W N PP

V1.2 Vérification de la période :

» La valeur de la période fondamentale T de la structure peut étre estimée de la
formule suivante :

3
) 2 0.09xh
T=min{Crx hn4; ——N

210

——
| —



Chapitre VI vérification du RPA

Avec :

hn: hauteur mesurée en métres a partir de la base de la structure jusqu’au dernier
niveau (n).

Ct coefficient, fonction du systeme de contreventement, du type de remplissage et
donné en fonction du systéeme de contreventement par le tableau 4.6 (Art 4.2.4 RPA99/
V2003) : dans notre cas Ct=0.05 (structure mixte).

L : la dimension du batiment mesurée de la base dans la direction de calcul

considéré.

3
T ={CTX hn4} =0.60s

On aura donc :

e Sens xX :Lx=23.7m T=min{ 0.50s ; 0.60s }=0.50s
e Sensyy:Ly=16.1m T=min{ 0.61s ; 0.60s }=0.60s
Remarque :

La valeur de T calculée a partir des formules de rayeigh ou de méthodes numériques ne
doit pas dépasser celles estimées a partir des formules empiriques appropriées de
plus de 30% d’ou :

Sensxx: T=1.3x0.50 =0.65s
Sensyy: T=1.3x0.60 =0.78s

211

——
| —



Chapitre VI vérification du RPA

» Détermination de la période par le logiciel ETABS :

Aprés avoir effectué ’analyse sur ETABS, on détermine la période en fonction des modes

telles quelles sont dans le tableau suivant :

Edit  View
kodal Participating b azs B atios

Mode Period UX uy Uz SumUX SumUy SumUZ

[ 3 1 0631024 T1.1680 0.7425 0.0000 71.1680 0.7425 0.0000
2 0.501125% 1.3148 646219 0.0000 T2.4828 65,3644 0.0000

3 0.349623 1.4273 2 5565 0.0000 739100 §7.9210 0.0000

4 0.1858241 13.2359 0.0521 0.0000 87.1455 §7.9730 0.0000

5 0123221 0.0858 17.010% 0.0000 872318 345339 0.0000

6 0.093545 4 2899 0.0145 0.0000 91.5217 34.9934 0.0000

T 0.083534 0.0379 0.96438 0.0000 91.5506 85.9632 0.0000

] 0.085385 0.0430 0.9549 0.0000 91.6026 36.9432 0.0000

5 0.082543 0.2634 09115 0.0000 51 8710 a7.8801 0.0000

10 0.076300 0.9976 0.0112 0.0000 52,8686 878713 0.0000

il 0.054194 0.0238 5.7063 0.0000 92.8974 93.5776 00000

Mode M1 | M, M; M, Ms Mg M- Mg Mgy My | My

période | 0.63 | 0.50 | 034 | 018 |0.12 |0.09 |0.08/ |0.08 |0.08 |0.07 |0.05

» Comparaison des résultats :

Ona:
La période empirique T=0.65s

La période ETABS Teaps= 0.63s

On remarque que :

Tetans=0.63 S< Tempirique =0.65 s — 4 condition vérifier
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» Verification du coefficient de participation massique:

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. (Article 4.3.4 RPA99 version
2003).

On tire les valeurs du tableau trouvé dans le calcul de la période comme indiqué ci
apres :

Sens longitudinal : 93.570/3
> 90% de la masse totale de batiment —, condition

S

Vérifier.

Sens transversal : 92.89 %J

V1.3. Vérification de I’effort tranchant a la base (RPA V.2003 /Art 4.3.6) :

D’aprés le RPA 99 V2003 (article 4.3.6, p46) la résultante des forces sismiques a la
base Vt 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 appropriée.

e SiVt<0,80V, il faudra augmenter tous les parametres de la réponse (forces,

Déplacements, moments,...) dans le rapport 0,8 V/V1t.

Apres analyse, on obtient les résultats de Vxdyn etVydyn

V:AxDxQ

X W (RPA 4-1)
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Avec :

A=0,25(coefficient de zone III, groupe d’usage 02)
R=5 coefficient de comportement (structure est mixe)
D= facteur d’amplification dynamique.

Q= facteur de qualite.

Wt = 24109.304 kN  poids total de la structure.

e Calcul de facture d’amplification dynamique :

2.57 0<T<T:
3
D=1257{3/ 2 To<T<3.0s
PR
257024 o2 €94 > T>3.0s

T,=0.5 (Tableau 4-7.RPA 2003)
T,=0.5 <T=0.65s

Donc:

3
D=257{3/ 3

n: donné par la formule :

n= /%+§ >0.7 (RPA4-3)

£=0,085

1=0,82 >0.7
3 3
D=257{21 3 =25x082€5] 3 =173

D=1.75
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e Calcul de facture de qualité Q :

Le facteur de qualité de la structure est fonction de :

1. Conditions minimales sur les files de contreventement

2. Redondance en plan

3. Régularité en plan

4. Regularité en élévation

5. Controle de la qualité de I’exécution

6. Contréle de la qualité des matériaux

5
La valeur de Q est déterminée par la formule : Q = 1+ZPq
1

Avec :

Pq: est la penalité a retenir selon que le critére de qualité g " est satisfait ou non".

Sa valeur est donnée dans le tableau ci-dessous :

Pq
Critereq » Observ N/obsé
é
1. Conditions minimales sur les / 0,05
files
de contreventement
2. Redondance en plan 0 /
3. Régularité en plan / 0,05
4. Régularité en élévation 0 /
5. Contréle de la qualité des 0 /
materiaux
6. Contréle de la qualité de 0 /
I’exécution
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Alors :

V,, =V

XX

_0,25x1,75x1,10

yy

Q=1.10

Dans les deux sens (Qu=Qyy)

x 24109.304 = 2330.169kN

» Détermination de I’effort tranchant par ETABS :

Les résultats s’afficheront comme suit :

Spec Mode | Dir F1= Vxdyn F2= Vydyn | F3 M1 M2 M3

EX 1] U1 2024.52 206.79 0| -4180.846 | 39883.472 -16984.275
EX 2| u1 43.48 -304.81 0| 6203.688| 840.557 -4370.913
EX 3| u1 47.26 63.25 0| -1345.83| 847.041 361.432
EX 4 u1 438.26 27.49 0| -107.018| 468.554 -3963.474
EX 5| U1 3.47 -48.89 0 211.843 1.045 -657.633
EX 6| Ul 208.36 12.13 0 -46.449 |  842.675 -1873.32
EX 7| u1 1.89 9.52 0 -44.324 0.277 103.745
EX g|u1 2.19 -10.45 0 51.56 8.498 -151.984
EX 9|u1 13.83 25.49 0| -125.152 34.034 180.278
EX 10 | U1 53.09 -5.63 0 34.137 | 164.836 -622.708
EX 11| U1 1.7 -23.99 0 73.064 6.118 -319.858
EX 12 | U1 164.94 10.91 0 -26.556 |  269.062 -1408.529
EY 1] U2 206.79 21.12 0| -427.047| 4073.839 -1734.834
EY 2| 2 -304.81 | 2136.98 0 | -43492.588 | -5892.945 30643.435
EY 3|2 63.25 84.65 0| -1801.197 | 1133.641 483.724
EY 4| u2 27.49 1.72 0 -6.713 29.39 -248.606
EY 5| U2 -48.89 688.24 0| -2982.281| -14.705 9258.009
EY 6| U2 12.13 0.71 0 -2.705 49.069 -109.083
EY 7| L2 9.52 48.06 0| -223.761 -1.396 523.742
EY 8| u2 -10.45 50.01 0| -246.624| -40.646 726.974
EY 9| u2 25.49 46.99 0| -230.694 62.735 332.307
EY 10 | U2 -5.63 0.6 0 3619 | -17.477 66.024
EY 11 | U2 -23.99 337.7 0| -1028542| -86.127 4502.708
EY 12 | v2 10.91 0.72 0 -1.756 17.794 -93.153
_ 0| 43861.466 | 6662.993 32256.446
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Puis, on releve les valeurs de I’effort tranchant tel que :

Vxdyn=F1= 2105.07 KN
Vydyn=F2=2293.12 KN

+¢+ Comparaison des résultats :
Dans cette présente étape, on doit verifier que les efforts tranchants calculés avec
ETABS sont supérieurs ou égaux a 80% de 1’effort calculé avec la formule de la méthode

statique équivalente.

Sens xx:
Vxdyn=2105.07 kN > 0.8x 2330.169KN = 1864.135kN ............... condition vérifiée
Sensyy :
Vydyn= 2293.12 kN > 0.8%2330.169 KN = 1864.135kN................ condition vérifiée

V1.4 Vérification des déplacements relatifs :

Les déplacements relatifs latéraux d’un étage par rapport aux étages qui lui sont adjacents,
et tels que calculés selon le paragraphe 4.2.10 du RPA 99, ne doivent pas dépasser1% de la
hauteur de I’étage a moins qu’il ne puisse €tre prouvé qu’un plus grand déplacement
relatif peut étre toléré.

Le déplacement horizontal a chaque niveau k «dk» de la structure est calculé comme
Suit :

Ok =R&ek (RPA 99 formule 4-19)

Sek : déplacement dd aux forces sismiques Fi (y compris ’effet de torsion)

R : coefficient de comportement
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Le déplacement relatif au niveau « k » par apport au niveau « k-1 » est égale :

e Tableau récapitulatif des résultats trouvés suivant les deux directions :

Ay=0y-0.1

SeNs XX : A =8,%-8,K1

Sens yy A, =8%-8,"

niveau Oix(M) | dky(m) | R | xR | dkyXR | Hauteur | Ay Axy 1%H obs
Etage8 0.016 | 0.0121 | 5 0.08 | 0.0605 3.06 0.007 | 0.008 | 0.036 | Condition vérifié
Etage7 0.0146 | 0.0105 | 5 | 0.073 | 0.0525 3.06 0.008 0.008 | 0.036 | Condition vérifié
Etage6 0.013 | 0.0089 | 5 | 0.065 | 0.0445 3.06 0.0095 | 0.0085 | 0.036 | condition vérifié
Etage5 0.0111 | 0.0072 | 5 | 0.0555 | 0.036 3.06 0.0105 | 0.008 | 0.036 | condition vérifié
Etaged 0.009 | 0.0056 | 5 | 0.045 0.028 3.06 0.011 | 0.008 | 0.036 | condition vérifié
Etage3 0.0068 | 0.004 | 5| 0.034 0.02 3.06 0.011 | 0.0075 | 0.036 | condition vérifié
Etage2 0.0046 | 0.0025 | 5 | 0.023 | 0.0125 3.06 0.0105 | 0.006 | 0.036 | condition vérifié
Etagel 0.0025 | 0.0013 | 5 | 0.0125 | 0.0065 3.06 0.0085 | 0.0045 | 0.036 | condition vérifié
RDC 0.0008 | 0.0004 | 5 | 0.004 0.002 3.06 0.004 | 0.002 | 0.036 | condition vérifié
Avec .

dkx: déplacement longitudinal d’un niveau « i » par rapport a la base de la structure.

Oky : déplacement transversal d’un niveau « i » par rapport a la base de la structure.

AKXx=06x- dxi-1 : déplacement horizontal suivant le sens longitudinal relatif au niveau

«K » par rapport au niveau « K-i » (formule 4.20 RPA99)

Aky=Kyi — Kyi.1 : déplacement horizontal suivant le sens transversal relatif au niveau

«K » par rapport au niveau « K-i » (formule 4.20 RPA99)

He : hauteur de I’étage considéré.
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Conclusion :
D’aprés les valeurs trouvées sur le tableau ci-dessus, on admet que la condition du

RPA vis-a-vis des déformations est vérifiée.

V1.5 Justification vis-a-vis de P’effet P-A :

L’effet P-A est un effet non linaire (de second ordre) qui se produit dans chaque
structure ou les éléments sont soumis a des charges axiales.cet effet est étroitement

lié a la valeur de la force axiale appliquée (P) et le déplacement (Delta).

La valeur de I’effet P-Delta dépend de :

e Lavaleur de la force axiale appliquée.
e Larigidité ou souplesse de la structure.

e Lasouplesse des éléments de la structure.

En controlant la souplesse, la valeur de I’effet P-Delta est souvent gérée de telle

facon a étre considérée négligeable et donc ignoré dans le calcul.

Il y’a deux types d’effet P-Delta :
e Le grand I’effet P-A : correspondant a la structure prise globalement dans sont
ensemble.

e Le petit I’effet P-§ : au niveau des éléments de la structure.

Le RPA version 2003 préconise que les effets du 2 éme ordre ou les effets P-Delta
peuvent étre négligée dans le cas des batiments si la condition suivante est satisfaite a

tous les niveaux, Si :

0k < 0.10 : Les effets du 2éme ordre sont négligés.

0.10 < 6k < 0.20 : 1l faut augmenter les effets de 1’action sismique calculés par un
facteur égale a 1/ (1- 6k).

0k > 0.20 : La structure est potentiellement instable et doit étre redimensionnée.

_ Prx Ak
Vg X hk

0y
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Avec :

pk : Poids total de la structure et des charges d’exploitation associées au-dessus du

niveau K.
Vi : Effort tranchant d’étage au niveau K.
A : Déplacement relatif du niveau K-1.

hi : Hauteur de 1’étage K.

e Danslesens XX :

Story Diaphragm pk Pkx g DK Vk Vk*hk S]
ETAGE8 D1 223.3235 | 2190.8035 0.007 461.09 | 1410.9354 | 0.0108691
ETAGE7 D2 260.5727 | 2556.2182 0.008 827.45 | 2531.997 | 0.0080765
ETAGE6 D3 260.5727 | 2556.2182 | 0.0095 1141.75 | 3493.755 | 0.0069507
ETAGES D4 264.0314 | 2590.148 0.0105 1414.58 | 4328.6148 | 0.006283
ETAGE4 D5 274.7432 | 2695.2308 0.011 1645.13 | 5034.0978 | 0.0058893
ETAGE3 D6 274.7432 | 2695.2308 0.011 1832.33 | 5606.9298 | 0.0052877
ETAGE2 D7 278.7132 | 2734.1765 0.0105 1969.35 | 6026.211 | 0.004764
Etagel D8 283.1889 | 2778.0831 | 0.0085 2064.01 | 6315.8706 | 0.0037388

RDC D9 273.5426 | 2683.4529 0.004 2105.07 | 6441.5142 | 0.0016663
e DanslesensYY :

Story Diaphragm pk Pkxg DK Vk Vk*hk S]
ETAGES D1 288.0827 | 2826.0913 0.008 545.45 | 1669.077 | 0.0135456
ETAGE7 D2 333.558 3272.204 0.008 974.69 | 2982.5514 | 0.0087769
ETAGE6 D3 333.558 | 3272.204 0.0085 1298.32 | 3972.8592 | 0.0070009
ETAGES D4 336.8007 | 3304.0149 0.008 1572.24 | 4811.0544 | 0.005494
ETAGE4 D5 347.9623 | 3413.5102 0.008 1810.18 | 5539.1508 | 0.00493
ETAGE3 D6 347.9623 | 3413.5102 0.0075 1992.41 | 6096.7746 | 0.0041992
ETAGE2 D7 351.7143 | 3450.3173 0.006 2134.88 | 6532.7328 | 0.003169
Etagel D8 356.1901 | 3494.2249 | 0.0045 2243.15 | 6864.039 | 0.0022908

RDC D9 351.3486 | 3446.7298 0.002 2293.12 | 7016.9472 | 0.0009824
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Conclusion :

Dans les deux sens on a le coefficient 8k <0.10 pour chaque niveau .donc les effets du

second ordre peuvent étre négligée.

V1.6 Vérification de ’excentricité :

D’ apres le RPA99/version 2003 (article 4.3.7), dans le cas ou il est procédé a une analyse

tridimensionnelle, en plus de 1’excentricité théorique calculée, une excentricité accidentelle

(additionnelle) égale + 0.05L, (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.

Dans cette étape, on doit vérifier I’écartement du centre de torsion par rapport au centre

de gravité et le comparer a la valeur 5% de la longueur de la construction et cela dans les

deux sens.

Les résultats s afficheront sur le tableau suivant ::

Story Diaphragm | XCM YCM XCR YCR ex ey
ETAGE 9 D1 12.7 8.85 12.913 8.601 -0.213 0.249
ETAGE 8 D2 12.996 9.794 14.728 7.042 -1.732 2.752
ETAGE 7 D3 13.034 9.654 14.809 7.106 -1.775 2.548
ETAGE 6 D4 13.034 9.654 14.92 7.185 -1.886 2.469
ETAGE 5 D5 13.035 9.645 15.04 7.271 -2.005 2.374
ETAGE 4 D6 12.795 9.812 15.146 7.356 -2.351 2.456
ETAGE 3 D7 12.795 9.812 15.218 7.441 -2.423 2.371
ETAGE 2 D8 12.8 9.8 15.215 7.521 -2.415 2.279
ETAGE 1 D9 12.804 9.789 15.048 7.567 -2.244 2.222
RDC D10 12.64 9.599 14.547 7.712 -1.907 1.887
Avec :
ex= XCM-XCR
e,= YCM-YCR
( ]
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% Comparaison des résultats :

e Sens longitudinal :

5%L, > e

0.05x16.1 =0.805< 2.415 ..........cevnne condition non verifiée.
e Sens transversal :

5%Ly>e,
0.05% 23.7=1.185< 2548 ................ condition non verifiée.
Donc en va prendre :

ex = 2.548

ey = 2.415

¢ Justification de la régularité en plan (chapitre IVV/paragraphe a2) :

e,= 2.415 m < 15%L,= 3.555 m = condition vérifiée

e,= 2.548m < 15%L = 2.61 m = condition vérifiée
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V1.7 Vérification du déplacement maximal de la structure :

Dans cette étape on doit déterminer le déplacement maximal de la structure avec le

logiciel ETABS et le comparer a la fleche admissible fad .

R/

% Détermination du déplacement maximal avec ETABS :

¢ Dans le sens longitudinal :

Set Story Range

Top Story TERASSE =

Bottom Stary  |BASE -

Show Al

Static Loads/Fesponse Spectra

Story Humber

Storpe 9

Storp 8
Storp 7

Story B Case £ -

Story § Select Diaphragm

Story 4 Marne [nh| -

Plat Dizplay Colors
Global ¥-Direction Calor [

Story 3

Story 2
Global Y-Direction Color [

Story 1
Y Shaow

Baze i @)
0.00E+00 5.10E-03 1.02E-02 1.53E-02 2.04E-02 o~

Maximum Story Displacements

" Diaphragm Ck Digplacement

| Story 3 | 0.0z ¢ Diaphragm Drifts

- . + awimurn Story Displacements
Additional Motes for Printed Output

| " Mawimurn Stary Drifts
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e Dans le sens transversal

Story HMumber

vérification du RPA

Set Stow Bange

Stomp 9 Top Story TERASSE -
Story S Bottom Stary  |BASE -
Show Al
Story 7
Static Loads/Response Spectra

SEBE Case EY -
S Select Diaphragm
Story 4 Mame Dz =
Stany 3 Plaot Digplay Colors

Global »<-Direction Color
Storg 2

Global v-Direction Color [N

Show

Baszel o

0.00E+00 6.00E-03 1.20E-02 1.80E-02 2. 40E-02 .

M aximum Story Displacements ¢ Diaphragm CH Displacement
[ Story 3 [ 0.02 " Diaphragm Driftg
. _ e b azimum Story Displacements
Additional Motes for Printed Output i i

| b arimurn Stary Drifts

% Résultats trouvés :

v' Déplacement maximal suivant (x-x) : 0.02 m
v' Déplacement maximal suivant (y-y) : 0.02 m
v Fleche admissible : 0.0933 m

Conclusion :

Les déplacements maximaux sont inférieurs a la fleche admissible, donc la condition

vis-a-vis la fleche est vérifiée.

Conclusion :

Toutes les exigences du RPA sont vérifiées, donc nous allons passer au ferraillage de la s

structure.
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Chapitre VII ferraillage poteaux-poutres

VII.1.Ferraillage des poteaux:

VI1.1.1. Introduction :

La structure est un ensemble tridimensionnel des poteaux, poutres et voiles, liés rigidement
et capables de reprendre la totalité des forces verticales et horizontales (ossature auto
stable).Pour pouvoir ferrailler les éléments de la structure, on a utilisé I’outil informatique a
travers le logiciel d’analyse des structures (ETABS), qui permet la détermination des différents

efforts internes de chaque section des éléments pour les différentes combinaisons de calcul.

Le ferraillage des éléments résistant s’effectuera selon le réglement BAEL91/révisé 99 et
les régles parasismiques en vigueur en Algérie (RPA 99/ version 2003).

Les poutres seront calculées a la flexion simple.

Les poteaux sont des éléments structuraux assurant la transmission des efforts des poutres
vers les poteaux vers les fondations, est soumise a un effort normal (N) et a un moment de flexion
(M) dans les deux sens longitudinal et transversal. Donc ils sont calculés en flexion composée
dans les deux sens (transversal et longitudinale) en tenant compte des combinaisons considérées

comme suit :

Combinaisons fondamentales : « lergenre » BAEL 91

o 1,35G+1,5Q...ciiiiiiiiii (ELU)
0 GHQuiiii (ELS)

Combinaisons accidentelles : « 2sme genre » RPA 99 V2003

e G+Q+E
e 0.8G+tE

Les calculs se font en tenant compte de trois types de sollicitations :
-effort normale maximal et moment correspondant.

-effort normal minimal et le moment correspondant.

-moment fléchissant maximal et 1’effort normal correspondant.

En procédant a des vérification a I’ELS
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Chapitre VII ferraillage poteaux-poutres

Les caractéristiques mécaniques des matériaux utilisés dans la conception de notre structure sont

citées dans le tableau suivant :

Situation Béton Acier( FeF400)

¥ b Feos(MPa) | foy Ys Fe(MPa) | os(MPa)
Durable 15 25 14.2 1.15 400 348
Accidentelle 1.15 25 21.74 1 400 400

Tableau VI1.1.1 : caractéristiques mécanique des matériaux.

VI11.1.2 Recommandation du RPA 99/Version 2003 :

D’apres le RPA99/version 2003 (Art 7.4.2), les armatures longitudinales doivent étre a haute
adhérence, droites et sans crochets. Leur pourcentage en zone sismique 111 est limité a :

e Le pourcentage minimal est de 0.9% de la section du poteau.

e Le pourcentage maximal est de 4% en zone courante

et 6% en zone de recouvrement.

e Le diamétre minimum est supérieur ou égal a 12 mm
e Lalongueur minimale de recouvrement est de 50 ¢ (zone IlI).

e La distance entre les barres verticales dans une face du poteau ne doit pas dépasser 20 cm
(zone I11).
e Les jonctions par recouvrement doivent étre faites si possible, a I’extérieur des zones
nodales (zones critiques).
La zone nodale est constituée par le nceud poutre-poteaux proprement dit et les extrémites des

barres qui y concourent.

a. Armatures longitudinales :

Le pourcentage minimal sera :

Section de poteaux | Pourcentage minimal Pourcentage maximal (cm?)
cm? Anmin=0.9% b h (cm2?) | Zone de recouvrement Zone courante
Amax=6% b h Amax=4% b h

45x45 18.225 121.5 81

40x40 14.4 96 64

35%35 11.025 73.5 49
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b. Armatures transversales :

1) Les armatures transversales des poteaux sont calculées a l'aide de la formule :

A — PaVu
St hife

(RPA99/2003 : formule7.1)
Avec :
At: section d’armature transversale
Vu: effort tranchant de calcul
h1 : hauteur totale de la section brute
fe : contrainte limite élastique de I’acier d’armature transversale fe= 400Mpa.
Pa - st un coefficient correcteur qui tient compte du mode fragile de la rupture par effort

tranchant

2.5 A

Pa
3.75 A

A4 + est I'tlancement géométrique du poteau

i
Ag = L ou
Avec :
a et b : dimensions de la section droite du poteau dans la direction de déformation
Considérée.

Ir: longueur de flambement du poteau.
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e L’expression de la longueur de flambement If est donnée suivant ’article B.8.3, 3 du

BAEL91/99 :

1£=0.7 lo

lp : ¢’est la hauteur libre du poteau

St : espacement des armatures transversales.

La valeur maximale de cet espacement est fixée comme suit:

v En zone nodale :

St<10cm. En zone Il
v En zone courante :

St < Min (b1/2, hy/2, 10 &) En zone IlI

Ou:

J, : est le diamétre minimal des armatures longitudinales du poteau

2) La quantité d'armatures transversales minimalebi; en % est donnée comme suit:
t
SiAg>5: 0,3%
Sidg<3 0.8%
Si 3<Ay<5: interpoler entre les valeurs limites précédentes

3) Les cadres et les étriers doivent étre fermés par des crochets & 135° ayant une longueur
droite de 10 @; minimal.
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VI11.1.3 Ferraillage des poteaux :

Les armatures seront calculées sous 1’effet des sollicitations les plus défavorables et dans les

situations suivantes :
Il est recommandé de calculer le ferraillage du poteau pour chacune des zones suivantes :
Zone l: du RDC au deuxiéme étage [poteaux 45x45]

Zone 2. du troisieme au cinquieme étage [poteaux 40x40]

Zone 3: du sixiéme au neuvieme étage [poteaux 35x35]

1. Calcul des armatures a L’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 trois cas suivants :

- Section partiellement comprimée (SPC).

-Section entiérement tendue (SET).

- Section entierement comprimée (SEC). A y

v

A
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a. Section partiellement comprimée (S.P.C) :

- le centre de pression se trouve a I’extérieur de segment limites par les armatures

Soumises ; soit a un effort de traction ou a un effort de compression.

h
eu:x_: > ( 2 -C)

la condition suivante doit vérifiée : —

Ny (d —¢”) =M < (0.337h — 0.81c) bh? fyy

(Section rectangulaire) — | = A ) —
Avec : A A Ny
h
Mr =Nyxg=N, = —c+e =Mu. Ny ( 5 -€) SPC M

M+ : Moment fictif.

Calcul des armatures :

__Mr
b b
» Si U<p, =0392 ... la section est simplement armée. (SSA)(A’=0)
Ohc
A

o Tabeau B A’

A= L d A

v Bdaos !

La section réelle d’armature est : \ 4 —
As=Ar + % 1 Ot
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> Si U= pg =0392 ......... la section est doublement armée. (SDA)(A’#0)
On calcul:
_ 2
M, = u bd 1:bu
AM =Ms -M;
avec :

Mr : Moment ultime pour une section simplement armée

M¢ AM AM
A= + - : ’ = -
B.dos (d—c)og (d—c)og
Avec:
fe
0, = — =348Mpa
S
., — Ny
La section réelle d’armature ; As =A’ ; As= A+ .
S

b. Section entiérement comprimée (S.E.C) :

et < (5-0)
- le centre de pression se trouve entre les armatures.
-N : efforts de compression.
Ny (d —¢’) =M > (0.337—0.81c”) bh? fy,
Deux cas peuvent se présenter :
1*cas :
> Si:(0.337h- 0.81%) bh? fo, < Ny (d —¢”)—M; < (0.5 - %) bh? fy,

Les sections d’armatures sont :

_ N-100%¥Dbhfpy
10005

A’
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Avec:
0.35714~ d-c M
0.8571—%
2¢™cas

> Si Ny (d—<)-M; > (05 - %) bh? fi,

Les sections d’armatures sont :

Ms_ bhfy(d—0.5h Ny- bhf
A’ = f bc(, ) A= u bc_A,
og (d—c) Og
Remarque :
. M L . Crrr e
SI es= Nu = 0 (excentricité nulle = compression pure), le calcul se fera a 1’état limite de
u

stabilité de forme et la section d’armature sera :

N, — Bfp,

Og

A=

AVec :

B : Aire de la section du béton seul.
Os: Contrainte de 1’acier.

c. Section entierement comprimée (S.E.T) :

h .
eu < ( > -c) le centre de pression se trouve entre les armatures

N est un effort de traction.

. , . Nx
La section d’armatures supérieure : A’ = —
ost (d—c)
Avec :
a=0.5h-c-e,
. C o N
La section d’armatures inferieure . A = o A’
st
( )|
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2. Exemple de calcul :

v" Poteaux 45x45:

v' Nu= -178183KN ________, Mcor=7.406 kN.m

M, _ 7.406
Ny  1781.83

v €=

v"le centre de pression se trouve entre les armatures

On doit vérifier la condition suivante :
Ny (d-¢”) ~My > (0.337- 0.815) bh? fy,
AVec:
h
Mf = Mu+ Nu ( E-C)

0.45

M; =7.406+1781.83 (T -0.03) = 354.86kN.m

1781.83 (0.37-0.03)-354.86=250.95 kN.m ..............

0.03

(0.337-0.81m)0.45x0.452x14.2x103: 366.19kN.m ....

A > B la condition est vérifiée

Donc la section est entierement comprimée

ferraillage poteaux-poutres

(effort de compression)

=00041m < ( == -¢) = ( =2-0.03)=0.17m
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Calcul des armatures :

Deux cas peuvent se présenter :

> Si:(0.337h— 0.81%) bh? foy < Ny (d—¢) My < (0.5 - <) bh’ i,

Ny (d—c”) —M; =1781.83 (0.37-0.03)- 354.86 =250.95 kN.m................ 1
(0.5 - %) bh? f,.,= (0.5- %)><o.45><o.452><14.2><103:560.72 ...................... 2

1 < 2 alors les sections d’armatures sont :

_ N-100%¥bhfp,

A A =0
10005
Avec:
0.35714~ d—c My 354.86
. F+— 1781.83 0.37—0.03 — .
2 ,
Y = bh? fhy — 0357t 045 xiezx103__ 0.87
¢ 0.8571—222 -
0.8571—E ' 0.45
1781.83—-100%0.87%0.45%0.45X14.2x103
A= = —0.0056cm?
100%x348x103
A’=0

Donc : on va ferrailler avec la section d’armatures minimales exigees par le RPA
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ferraillage poteaux-poutres

VII1.1.4. les résultats :

Sens 3-3 (longitudinale) :

Nia=1781.83 | Mcy=0.201 001 | SEC | 0 0

45%45 | Npin=900.88 | M, =1.979 17 021 | SEC | 0 0 3HA20 9.42
Neor=300.93 | Mym=64.396 2139 | SPC | 0 1.17
Nia=1180.82 | Mcy=3.672 031 | SEC | 0 0

40%40 | Npin=233.36 | M, =9.028 145 | 386 | SET | 0 0 3HA16 6.02
Neor=334.42 | Mypu=57.9 1731 | SPC | 0 131
Nua=567.54 | Mco=4.541 08 | SEC | 0 0

35x35 | Npin=51.63 Meoor=7.555 12 | 1463 | SPC | 0 02 | 3HAL4 4.62
Neor=75.46 M c=44.54 50.02 | SPC | 0 | 4.26

Tableau VI11.1.3 : ferraillage des poteaux suivant le sens 3-3

Sens 2-2 (transversale) :

Niax= 1781.83 | Mco= 7.406 041 | SEC| 0 0

45%45 | Npin= 900.88 | Myy= 3.027 17 | 033 |SEC| o0 0 3HA20 9.42
Neor= 408.49 | M= 51.858 1269 | SEC| 0 0
Nia= 1180.82 | Mco= 1.478 012 | SEC| 0 0

40%40 | Npin=233.36 | Moo= 3.814 145 | 163 | SEC| 0 0 3HA16 6.02
Neor= 220.34 | M= 58.083 26.36 | SPC| 0O 2.72
Nua= 567.54 | M= 4.574 08 |SEC| 0 0

35x35 | Npin=51.63 | M= 1.821 12 | 352 |SEC| o0 0 3HA14 4.62
Neor= 75.12 M= 48.43 6447 | SPC| 0 4.8

Tableau VI1.1.2 : ferraillage des poteaux suivant le sens 2-2

> Résumé de ferraillage :

—
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VII1.1.5 Vérification a PELU :

a. Armatures transversales :
1. Diamétres des aciers :

e Selonle BAEL91/V99 (Art A.8.1,3) :

Le diametre @t des armatures transversales doit étre égal au moins a :

ot > 07
Avec :
@\ : c’est le plus grand diameétre des armatures longitudinales.
B = gx 20 =6.66cm

Soit @i=8 mm

2. L’espacement des armatures transversales : « RPA 99 V2003 page 63 »

- Dans la zone nodale :
Si< 10cm. zone Il

Soit : St=10cm

- Dans la zone courante :
St < Min (b1/2, hy/2, 10 ;) en zone Il

Ou I, est le diamétre minimal des armatures longitudinales du poteau

Soit : St=12 cm
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3. Longueur de recouvrement :

Lr=50 @=50x2 =100 cm
Lr=50 &= 50x1.6 =80 cm
Lr=50 &= 50%x1.4 =70cm

4. Vérification de la quantité d’armatures :

e Selon le RPA

Les armatures transversales sont disposées de maniere a empécher tout mouvement des aciers

longitudinaux. Elles sont calculées a 1’aide de la formule suivante :

At _ paVu

= (RPA99/2003 : formule7.1)
St hife

Avec :
At : section d’armature transversale

Vu: effort tranchant de calcul
h1 : hauteur totale de la section brute
fe : contrainte limite élastique de 1’acier d’armature transversale fe= 400Mpa.

pq - st un coefficient correcteur qui tient compte du mode fragile de la rupture par effort

tranchant

2.5 Ay 25

Pa=
35 2y <5

L’¢lancement Ag est donné par la relation : Ag=-—

Avec :

bh? h?
12

w |~ |
|

Telle que :

If =0.7xly o - longueur libre du poteau.

lo= (| des poteaux — h;des poutres principale)
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Poteau de (45x45) cm? : k= — .1, = —2 x0.7x266 =14.33

Vi —

Poteau de (40x40) cm? : k= — e = —2%0.7x266 =16.12

40
Poteau de (35x35) cm? :h= —% .1, =—1>x0.7x266 = 18.42

On remarque que 4, =5 donc p,=2.5
Pour le cas le plus défavorable :

En zone nodale :

Anmin = 0.003xbxSt = 0.003x45x10 = 1.35cm?

En zone de recouvrement :

Anmin = 0.003xbxSt = 0.003x45%12 = 1.62cm?

5. Vérification des contraintes tangentielles (Art 7.4.2.2 RPA 2003) :

La contrainte de cisaillement conventionnelle de calcul dans le béton sous combinaison

sismique doit étre inférieure ou égale a la valeur limite suivante:

Selon RPA99 :
_Vu -
Tp = msrbuzpbfcm et
AvVec :

0.075Si Ayz=5

Pp Pp = 0075
0.04Si 3y <5
Selon BAEL99 :

Tpy = Min (%fc28 : 5SMPa) = 3,33 MPa (fissuration peu nuisible)
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Ona:

Lg=5 donc Ty, = 0,075 x 25 =1,875MPa

Les résultats sont récapitulés dans le tableau suivant :

niveau | section | d | Tmax Ty Ag Pb Thu Tou observation
cm’? «y) | (MPa) (RPA99) | (BAEL99)
8,7,6 35x35 | 32 | 8451 | 0.75 |14.33| 0.075 | 1.875 3.33 Condition vérifié
3,4,5 4040 | 37 | 72.02 | 0.48 |16.12| 0.075 1.875 3.33 Condition verifié
RDC ,1,2 | 45x45 | 42 | 41.19 | 0.21 |18.42 | 0.075 1.875 3.33 Condition vérifié

VI11.1.4 Vérification a PELS :

. N h . . .
o Si fﬁ - = Lasection est entiérement comprimée.
ser

. N
e Sj—=£C >

h
Mser 6

= La section est partiellement comprimée.

AVec :
Mser : est le moment de flexion a I'ELS.

Nser : est I'effort normal a I'ELS.
Bo=h.h +15 (A+A’) = Section total homogene.

V2 : Distance de I'axe neutre a la fibre la plus tendue.

2
Vo =— 22 4 15(4.¢’ + A.d)
By 2
V2 :h-V1
ol = moment d'inertie de la section homogeéne.

o1=2 VE+ V3 +15 A.(V; — )2 + A. (V, — ¢')?
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On doit verifier que :
a) Section entierement comprimée SEC :

a-1) Calcul des contraintes dans le béton :

O} =2+ My, X f— < 0,.= 0.6.fc =15MPa

0

0F =2+ Mg, X ‘I’— < 0= 0.6.fc =15MPa

0

b) Section partiellement comprimée S.P.C

ope= K.Yser < Ope= 15MPa

66c=15.K.(d —yser ) < o9= 348MPa

Avec:
b ’ ’
S= > X Yser T15 A", Ysor — ¢ — A. (d — Yser)

K = Nser
S

Yser - Sera obtenu par résolution de 1’équation :

Y +P.Yerg=0

90.4

p=-3.c° —%’AJ c—c +—-.(d. c)?

g=-2. - 24 c— ¢ + 24 (d.0)?
b B
La solution de 1’équation du 3eme degreé :

4xp3

)
Aq+27

SiA>0:t=05( A—q) ;u="t

3.q
COSp=Z X

SiA<0:
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- Choisir une solution parmi les trois solutions :

y1=a.cos (g)
yo= a.C0S §+ 120°

y3= a.C0S §+ 240°
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a. Poteaux longitudinaux :

ferraillage poteaux-poutres

niveau | sollicitation N M h/6 €s 0bS | Opsup| Obing |~ Ob obs | Ossup | Osing Oy obs
(KN) (KN) (m) (MP | (MPa) | (MPa) (MPa) | (PMa) | (MPa)
a)
Nmax 1288.83 | 5.375 5 041 | SEC | 7.64 | 6.83 15 | cv | 113.7 | 1034 | 400 c.v
6,7.8 Nimin 176.35 0.355 5 0.20 | SEC | 1.02 | 0.96 15 | cv | 152 | 145 400 c.v
Mmax 1006.42 | 25.46 5 252 | SEC | 757 | 3.73 15 | cv | 109.2 | 60.3 400 c.v
N max 854.22 0.907 | 583 | 0.106 | SEC | 6.37 | 6.16 15 | cv | 958 | 92.7 400 c.v
3,4,5 Nmin 82.19 0289 | 583 | 0.35 | SEC | 0.64 | 057 15 | cv | 945 | 863 400 c.v
Mmax 477.83 | 25.862 | 583 | 541 | SEC | 6.44 | 057 15 | cv | 89 16.1 400 c.v
Nmax 411.35 3.149 | 6.67 | 0.76 | SEC | 468 | 3.53 15 | cv | 685 | 547 400 c.v
RDC, Nimin 6.11 0.157 | 6.67 | 2.56 | SEC | 0.09 | 0.03 15 | cv | 126 | 057 400 c.v
12 M max 11528 | 24.426 | 6.67 | 21.18 | SPC | 763 | 0 15 | cv | 855 |-146.1| 400 cV
b. Poteaux transversaux :
niveau | sollicitation N M & | ObS | Opsup | Obins oy obs | Ossup | Osinf o5 obs
(KN) (KN) | (m) (MPa) | (MPa) (MPa) (MPa) | (PMa) | (MPa
N max -1288.83 | 0.138] 0.01 |SEC | 7.25 | 7.23 15 cv | 108.7 |108.6 400 c.vV
6,7,8 Nmin -176.35 021] 0.11 [SEC | 1.01 | 0.97 15 cv |15.1 14.7 400 cvV
Mmax 70419 | 10.553 | 1.49 | SEC | 4.75 | 3.16 15 cv | 69.4 49.2 400 cvV
N max -854.22 2.652 | 0.31 [SEC | 6.57 | 5.96 15 cv | 97.7 90.2 400 c.v
3,4,5 Nmin -82.19 0.046 | 0.05 | SEC | 0.63 | 0.62 15 cv | 944 | 331 400 c.v
Mmax -382.09 | 17.332| 453 |SEC | 4.77 | 0.83 15 cv | 665 17.6 400 c.v
N max -411.35 3276 | 0.79 |SEC | 4.7 | 351 15 cv | 688 54.4 400 c.v
RDC, Nmin 6.11 0.443 | 7.25 | SEC | 0.14 0 15 cv | 191 | -0.14 | 400 c.v
1,2 Mmax -83.71| 20.076 | 23.9 [ SPC | 6.27 0 15 cv | 689 |[-132.8| 400 c.v
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Chapitre VII ferraillage poteaux- poutres

VI11.2 ferraillage des Poutres :

VI11.2.1. Introduction :

Les poutres sont des élements horizontaux qui ont le réle de transmettre les charges
apportées par les dalles aux poteaux.

Les poutres seront calculées en flexion simple avec les sollicitations les plus
défavorables en considérant la fissuration comme étant peu nuisible (les poutres sont pas
exposées aux intempéries) d'apres les reglements du BAEL 91modifie 99, on se rapportera

aussi au RPA 99 modifie 2003 pour la vérification.

Les sollicitations maximales sont déterminées par les combinaisons suivantes :

Combinaisons fondamentales :

A L’ELU : 1.35G + 1.5Q selon C.B.A
AL’ELS: G + Q.

Combinaisons accidentelles :

Selon RPA99 révisé 2003: G+ Q<+ E
08G+E

-la combinaison (1.35G + 1.5Q) nous permettra de déterminer le moment maximum en
travée.

- la combinaison (G + Q % E) donne le moment négatif maximum en valeur absolue sur
les appuis et permettra de déterminer le ferraillage supérieur au niveau des appuis.

- la combinaison (0.8G * E) nous permettra de déterminer le moment negatif ou positif
minimum en valeur absolue sur les appuis et permettra dans le cas ou M est positif de

déterminer le ferraillage au niveau des appuis.
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VI11.2.2 Recommandations du RPA99 :

1. Armatures longitudinales :

e Le pourcentage total minimum des aciers longitudinaux sur toute la longueur de la

poutre est de 0.5% en toute section.

Pour les Poutres principales : Apin = 0.005x30x40 = 6¢cm2.

Pour les Poutres secondaire : Amin = 0.005%x30%x35=5.25 cm=.
e Le pourcentage total maximum des aciers longitudinaux est de :
49 en zone courante.
6%0 en zone de recouvrement.

% Poutres principales :

En zone courante :
Amax= 0.04x30 x40 =48 cm?

En zone de recouvrement :
Amax = 0.06x30x40 = 72cm?

«» Poutres secondaires :

En zone courante :
Amax = 0.04x30x35 = 42cm?

En zone de recouvrement :
Amax = 0.06%30%35 =63cm?

e Lalongueur minimale de recouvrement est de 50® en zone III.

e L’ancrage des armatures longitudinales supérieures et inférieures dans les poteaux de

rive et d’angle doit étre effectué avec des crochets a 90°.
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2. Armatures transversales :
¢ Laquantité minimale des armatures transversales est de :

A2 0.003 S; .b

e [’espacement maximum entre les armatures transversales est de :

S = min(%, 12 @,nin) €N zone nodale.

S < en zone de recouvrement.

NS

Avec :

®pin - Le plus petit diamétre utilisé pour les armatures longitudinales.

e Les premiéres armatures transversales doivent étre disposée a 5cm au plus du nu de

I’appui ou de I’encastrement.

V11.2.3 Etapes de calcul des armatures longitudinales :

Dans le cas d’une flexion simple, on a les étapes de calcul suivantes :
Soit :
A : section inférieure tendue ou la moins comprimée selon le cas.

A’ : section supérieure la plus comprimée.

Un moment de flexion(M,) supporté par la section.

On calcule le moment réduit :  u, = !
bd’fpc
for = % ¥ =152 f,. = 14.2 MPa
b
og = L& Vs = 1.15 = o, = 348 MPa
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Si up <y = 0.392 =la section est simplement armée c.-a-d. la section ne comprendra que

My
Bdas

Si up = pu; = 0.392 =la section est doublement armée ¢ - a - d la section comprendra des

les aciers tendus alors A =

aciers tendus ainsi que des aciers comprimés.

A ¥ 3
Oncalcule: 11__ Ll AN
M, = .urbdszc
AM = M, — M, v A v
—>
b
Avec .
M, : moment ultime pour une section simplement armée.
M, : moment maximum a ’ELU dans les poutres.
. My AM
e Armatures tendues : A = e + e
o Armatures comprimées : A’ = ——=
P ST (d-cas
A,
= ¥ AM d-c
AsZ

Remarque :

Une part du moment de flexion équilibrée par les armatures comprimées doit étre
inférieure a 40% du moment total c.-a-d. AM <0.4M, (Art BAEL B.6.6, 1).
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V11.2.4 Vérification a ELS :

Les états limites de service sont définis en tenant compte des amplifications de la

durabilité de la construction.
e Etat limite de résistance de béton :

Il faut vérifier la contrainte dans le béton :
o, =kxo, <06f,,, = o =15MPa.

Avec :
M S
o, =—"——
ﬁl'd 'Aadopté

(A adopte: armatures adoptées a I’ELU)

On calcul:

p :100Aadopt
' bd

p1 abaque B, abaque kg

o Etat limite d’ouverture des fissures :

Les fissurations étant peu nuisibles, alors aucune vérification n’est nécessaire.
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VI11.2.5 Vérification du BAEL 91 :

Les vérifications a effectuer sont les suivantes :

e Condition de non fragilité (BAEL 91 Art A64) :

. >0.23x Tiog
fe
e Vérification de ’adhérence :
T < Tse
max
T, = M
se

0.9d> U,

Te =Vl

Avec :

Ten + ) , ,
$¢ ° Contrainte d’adhérence calculée.

Tse - Contrainte d’adhérence admissible.

V"™ :Effort tranchant max.
d : hauteur utile.

' Coefficient qui dépend de la nature de 1’acier utilisé.

Hi - pgrimetre des aciers.

o Vérification de la contrainte tangentielle :

r, <7y = min(E fczS,SMPaJ = 3.33MPa.

S

(Fissuration peu nuisible).

<
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e Influence de ’effort tranchant aux appuis (BAEL 91 Art 521) :

» Influence sur le béton :

V, <0,267x0,9d xbx f.pq

> Influence sur les armatures :

Afe Z{V + M”}
Vs

1. Etat limite de déformation :

Il est nécessaire de faire la vérification de la fleche si les conditions suivantes sont pas

vérifiées :

L. 10M,

max

M : Moment fléchissant maximal en travée.

Mo : Moment isostatique.

A : section d’armatures tendues.
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Calcul des armatures longitudinales

My 52.18x103 __ B
Ho = bd*fpc - 30x352x14.2_0'099 B =0.9475
0.85fc2s _0.85X25 _
foc = Yb928 B 1.5; =14.2 fpe = 14.2 MPa
op =12, ¥y =115 g, =348 MPa

Ys

up = 0.099 < u; = 0.392 =la section est simplement armée c.-a-d. la section ne
comprendra que les aciers tendus alors :

M, _ 52.18x103

A, = = = 4.25 cm?
S~ Bdo,  0.9475x42x348 cm

Avec la méme méthode pour toutes les autres poutres.

V11.2.6 Ferraillage des poutres principales :

> entravée:

niv Y] A, Ferraillage adopté

Comb | (kN.m) cm? choix Adoptée

RDC ELU 52.17 4.25 3HA14 4.62
Etage 1 ELU 51.21 4.17 3HA14 4.62
Etage 2 ELU 52.10 4.24 3HA14 4.62
Etage 3 ELU 53.01 4.32 3HA14 4.62
Etage 4 ELU 52.92 431 3HA14 4.62
Etage 5 ELU 53.94 4.40 3HA14 4.62
Etage 6 ELU 55.28 4.52 3HA14 4.62
Etage 7 ELU 54.87 4.48 3HA14 4.62
Etage 8 ELU 54.87 4.46 3HA14 4.62

Tableau 6.1 : Ferraillage des poutres principales en travées
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> Aux appuis :
niv
AST
Comb [M(kN.m) |Cm? Ferraillage adopté Audopte
RDC 0.8G+E 61.43 5.05
3HAL4(fil)+2HA12(chap) | 6.88
G+QzE
Etagel |08G:E | 6759 | 559 |3HALA(fil)+2HAL2(chap) | 6.88
G+Q+E
Etage 2 |0.8G:E | 69.60 | 577 |3HALA(fi)+2HAL2(chap) | 6.88
G+O=<E
Etage3 |0.8GE | 7094 | 589 |3HAL4(fil+2HAL2(chap) | 6.88
G+O=<E
Etage4 |0.8G:E | 7112 | 591 |3HAL4(fil+2HAL2(chap) | 6.88
G+O<E
Etage5 |0.8GE | 7135 | 593 |3HAL4(fil+2HAL2(chap) | 6.88
G+Q+E
Etaged |08G+Q | 7201 | 599 |3HAL4 (fily+2HAL2(chap)| 6.88
G+QzE
Etage 7 |08G+Q | 7023 | 574 |3HALA(fil)+2HAL2(chap) | 6.88
G+QzE
Etage8 |08G+Q | 6958 | 564 |3HALA(fi)+2HAL2(chap) | 6.88
G+Q+E

Tableau 6.2 : Ferraillage des poutres principales en appuis.

3HA14 filantes la section totale adoptée en appuis est :
—— Condition verifié.
3HA14 filants + 2HA12 chap Astotale= 1150 cm2 > 6 Amin= cmz
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VI11.2.7 Ferraillage des poutres secondaires

> entravée :
niv M Ay Ferraillages Aadopt
comb |( KN.m) |cm?

RDC |ELU 2712 |2.51 3HA12 3.38
Etage 1 ELU 29.23 |2.72 3HA12 3.38
Etage 2 ELU 30.26 |2.82 3HA12 3.38
Etage3 ELU 31.02 |2.89 3HA12 3.38
Etage4 ELU 32.32 |3.02 3HA12 3.38
EtageS ELU 32.43 |3.04 3HA12 3.38
Etage 6 | ELU 33.32 |3.11 3HA12 3.38
Etage / ELU 32.18 |3.01 3HA12 3.38
Etage 8 ELU 30.12 |2.80 3HA12 3.38

Tableau 6.3 : Ferraillage des poutres secondaires en travée.
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> Aux appuis :
niv
M Ast

Comb |[(kN.m) |Cm? Ferraillage adopté Agopts

RDC 0.8GtE 2.53

29.35 3HAL2(fil)+2HA12(chap) | 5.65

G+QzE

Etagel |0.8GxE | 30.40 2.84 |3HA12(fil)+2HA12(chap) | 5.65
G+QzE

Etage2 |0.8GxE | 32.29 3.01 |3HA12(fil)+2HA12(chap) | 5.65
G+QzE

Etage3 |0.8GxE | 39.67 3.74 |3HA12(fil)+2HA12(chap) | 5.65
G+Q+E

Etage4 |0.8GtE | 40.28 3.80 |3HA12(fil)+2HA12(chap) | 5.65
G+Q+E

Etage5 |0.8GxE | 40.47 3.82 |3HAL2(fil)+2HA12(chap) | 5.65
G+Q+E

Etage6 |0.8G+tQ | 42.75 4.05 |3HAL2(fil)+2HA12(chap) | 5.65
G+QzE

Etage 7 | 0.8G+Q | 41.67 3.94 |3HA12(fil)+2HA12(chap) | 5.65
G+QzE

Etage8 |0.8G+xQ | 39.18 3.69 |3HA12(fil)+2HA12(chap) | 5.65
G+QzE

Tableau 6.4 : Ferraillage des poutres secondaires aux appuis.

Pour tous les niveaux le ferraillage sera comme suit :
3HA12 filantes la section totale adoptée en appuis est :
—— Condition Vérifié.
3HA12 filants + 2HA12 chap Astotale= 9.03 c¢cm?2 > Amin= 5.25cmz2
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V1.2.8. Vérification de BAEL 91 :

V1.8 .1.Vérification de la condition de non fragilité :

Toutes les sections d’armatures tendues trouvées, doivent satisfaire la condition de non

fragilité suivante :
A >A

S min

Pour les poutres principale s (30x 40) :

A =0.230d 128 — 0.23x30x37x 2L =1 3402
f 400

e

Pour les poutres secondaires (30x 35)

A =0.230d 128 —0.23x30x 32 2- =1 16cm?.
f 400

e

= Toutes les sections d’acier adoptées pour les différentes poutres sont supérieures aux

sections minimales trouvées par la condition de non fragilité

V1.8.2. Vérification de ’adhérence
Tse < Z_'se = \Ps ft28
Avec :

max
— VU
T =

¥ 09d> U, /

Z U, :Somme des périmétres des barres

» Sens principale :

3 U, =3x1.4+5(1.2)x3.14 = 32.03cm

e 100.4x10

= =0.94MPa.
0.9x37x32.03

e =1.5%x2.1=3.15MPa >0.94MPa = Condition vérifiée

Donc il n’y a pas de risque d’entrainement des barres.
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» Sens secondaire :
> 'U; =3.14x8x1.2=17.71cm*

o ___ 41.6x10
® 0.9x32x30.14

=0.47MPa.

e =1.5x2.1=3.15MPa > 0.47MPa = Condition vérifiée.

Donc il n’y a pas de risque d’entrainement des barres.

V1.8.3. Vérification de la contrainte tangentielle :

T, = tu)d < min(%,SMPa] = 3.33MPa. (Fissuration peu nuisible) 7, =3.33MPa..
Vb

» Sens principale

V=T max=100.4 KN.
Alors :

100410

7, = =0.904MPa <MPa3.33 = Condition Vvérifiée.
30x 37

> Sens secondaire

V,=Tmax=41.6 KN.
Alors :

T, = 41.60x10 = 0.43MPa <3.33MPa = Condition vérifiée.
30x 32
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V1.8.4. Influence de ’effort tranchant aux appuis :

a. Influence sur le béton :

f
Il faut vérifier que : V, <0.4x0.9xdxb ;28 ,
b

» Sens principale

V, <0.4x 0.9x37x30xf—': =666 KN

V, =100.4<666KN = Condition Vérifiée.

» Sens secondaire

V, £0.4x0.9x32x30x%:576KN.

V, =41.60<576KN = Condition verifiée.

b. Influence sur les armatures :

1.15 M
> Vo +—L |
A f ( v 0.9dj

e

Avec :

Mu en valeur algébrique.

. M e . .
Si (Vu +—=|<0= la vérification n’est pas nécessaire.

0.9d
Pour les poutres principales: T, - M, :100.4—ﬂ =-85.81<0
0.9d 0.9x0.37
Pour les poutres secondaires: T, - M, _ 41.60 __42n —-106.83<0
0.9d 0.9x0.32

- M . .
=0n remarque que la condition (Vu + 5 9‘6 J <0 donc les armatures supplémentaires ne sont

pas nécessaires
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Chapitre VII
c. Calcul de la longueur de scellement droit des barres :

Les barres rectilignes de diamétre ¢ et de limite élastique f. sont encrées sur une

longueur : I =
4.1,

Is = longueur de scellement droit

avec :
T4, =0.6y2 f,,5=2.84 la contrainte d’adhérence a I’ancrage.

Les barres que nous avons utilisé sont des diametres (216,014 et @12) donc leurs

longueurs de scellements sont respectivement

lg _1.2x400 =42.25 cm
4x2.84

1, = 14x400_ 4999 ¢m
4x2.84

Pour I’ancrage des barres rectilignes terminées par un crochet normal, la longueur de la
partie ancrée mesurée hors crochet « Ic »est au moins égale a « 0.4 |s » pour barre a haute
adhérence.

Pour les HA12 : Ic =16.9 cm
Pour les HA14 : Ic =19.72 cm

» Calcul des armatures transversales :

Selon le BAEL91, le diamétre des armatures transversales doit vérifier
. |b
<min<—, —,
g {10 35 ¢ }

Avec :
@, le plus petit diamétre dans le sens longitudinal
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» Sens principal :
. |b h . .
<Sming—, —, =min ,11.42 ,12
gsmin{i2 . a}=min B |
Soit ¢, =10 mm

v' La section des armatures transversales :

On choisira un cadre et un étrier A, =4HA10 =3.14 cm?

» Sens secondaire :
. [b h . .
<min<—, —, =min .10, 12
gsmin{D % gp=min 10,12
Soit ¢, =10mm

On choisira un cadre et un étrier A, =4HA10 =3.14 cm?

» Calcul des espacements:
% (BAEL91/A5.1.22):
v Sens principal :

S, <min &9d;40cm ¥ min FHcem;40cm
v" Sens secondaire
S, <min &9d;40cm 3 min FL.5cm;40cm

On prend S, =15 cm.
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«+ RPA version 2003 :
1. Zone nodale :

S; < min(g; 120)

Sens principales

St < min(g; 12@) = min %; 12+ 1.2 =10cm
Sens secondaire

h 35
S < min(Z; 12¢) = min T; 12%1.2 =8.75cm

On prend S; = 8 cm pour les deux sens

2. Zone courante :

S, <

N | S

Sens principales e

E = ﬂ = 1 L’ ’ !
St < 2 - 5 20cm : h , i
. E Poutre E
Sens secondaire . !
| S ) !

' ]

S;<-=2=175cm 5

2 2
Onprend : S=15cm Zone nodale
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Délimitation de la zone nodale :
L’=2x h
avec :
h : hauteur de la poutre
Sens principale : L’=2 x40=80 cm

Sens secondaire : L’=2 x35=70 cm

V11.2.9. Armatures transversales minimales :
La quantité d’armatures minimales est :
A™"=0.003xS;xb
» Sens principal :
A™"=0.003x8x30=0.72 cm?
Avadopte= 11.05 cm?>A,""=0.72 cm?= La condition est vérifiée
» Sens secondaire :
A{™"=0.003x8x30=0.72 cm?
Af%P=9.03 cm*>A,""= 0.72 cm?= La condition est vérifiée.

Le premier cadre d’armatures transversales sera disposé a 8 cm du nu de 1’appui.
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V11.2.9.Vérification a ELS :

> Etat limite d’ouverture des fissures :

La fissuration dans le cas des poutres étant considéré peu nuisible, alors cette vérification

n’est pas nécessaire.

> Etat limite de compression du béton :

La contrainte de compression du béton ne doit pas dépasser la contrainte admissible :

Obo =22 < 0.6fc26= Obo-15MPa

avec .

A : armatures adoptées a ’ELU

On calcul :

_ 100X Ag
p1=
bxd

Les résultats sont donnés dans les tableaux ci-dessous :

Mmax Ag P1 K Bl Og Obe ohe | OBS
Poutres travées | 39.98 3.77 | 034 [3995|0909 |31530|7.89 |15
principales | appuis | 58.34 478 |0.43 |35.01|0.899 |366.92|10.48 | 15 | conditions
Poutres travées | 26.47 247 |0.27 |45.24|0.917 |365.20 | 8.07 |15 | vérifiées
secondaires | appuis | 35.75 |3.35 |0.37 |37.78 |0.905 |368.49|9.75 |15

> Vérification de la fleche

Les valeurs des différentes fleches sur I’ensemble des travées sont obtenues a 1’aide du

logiciel ETABS.
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v" Poutres principales : la valeur maximale de la fleche se trouve au niveau de la travée de

longueur 1=5.60 m

f=0.115cm< f = ﬁz %: 1.12 cm — condition vérifiée

v Poutres secondaires : La plus grande valeur de la fleche est en travée de longueur
I =5.10m

f=0.094cm< f = ﬁz %: 1.02 cm —— condition Vérifiée

» Disposition des armatures :

Lors de la détermination de la longueur des chapeaux, il y’a lieu d’observer les
recommandations qui stipulent que la longueur des chapeaux a partir des nus d’appuis doit

étre au moins égale a :
1 4 r 9 : : 4 4 M b b 2
: de la plus grande portée des deux travées encadrant 1’appui considéré s’il s’agit d’un

appui n’appartenant pas a une travée de rive.

1 7 r b : : r 4 %5 b b b
:de la plus grande portée des deux travées encadrant I’appui considéré s’il s’agit d’un

appui intermédiaire voisin d’un appui de rive.

v" La moitié au moins de la section des armatures inférieures nécessaire en travée est

prolongeée jusqu’ aux appuis et les armatures de second lit sont arrétées a une distance des

- , L1 ,
appuis au plus égale a = de la portée.
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Chapitre VIII : Ferraillage des voiles

V111.3 ferraillage des voiles :

Introduction :

Le voile est un élément structural de contreventement qui doit reprendre les forces
horizontales dues au vent "action climatique” ou aux séismes (action géologique), soumis a des forces
verticales et horizontales. Donc le ferraillage des voiles consiste a déterminer les armatures en flexion
composée sous I’action des sollicitations verticales dues aux charges permanentes (G) et aux

surcharges d’exploitation (Q), ainsi sous 1’action des sollicitations horizontale dues aux séismes.

Pour faire face a ces sollicitations, on prévoir trois types d’armatures :
e Armatures verticales.
e Armatures horizontales.

e Armatures transversales.

Nous allons ferrailler par zone, car on a constaté qu’il est possible d’adopter le méme type de

ferraillage pour un certain nombre de niveaux.

Zone | : RDC, 1,2°™ étage
Zone 11 : 3, 4, 5°™ étage
Zone 111 : 6, 7,8°™ étage

Conception :

Il faut que les voiles soient placés de telle sorte que I'excentricité soit minimum
(TORSION) Les voiles ne doivent pas étre trop éloignés (flexibilité du plancher)
L'emplacement des voiles ne doit pas déséquilibrer la structure (il faut que les rigidités dans les

deux directions soient trés proches).
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VI11.3.1 Les combinaisons des actions :

Les combinaisons d’actions sismiques et d’actions dues aux charges verticales a prendre sont données

ci-dessous :
Selon le BAEL 91 : 135G +15Q ELU
+Q ELS
Selon le RPA version 2003 : G+Q+E
0BG +E

®,

% Ferraillage des trumeaux :

La méthode utilisée est la meéthode de RDM qui se fait pour une bande de largeur (d).

o EXxposé de la méthode :

La méthode consiste a déterminer le diagramme des contraintes a partir des sollicitations les Plus

défavorables (N, M) en utilisant les formules suivantes :

N M.V
Umax: + I
<
s N_MV
k min B I
Avec :

B : section du béton.

| : moment d’inertie du trumeau.

V et \V': bras de levier :

vV :V' — _—voile
2
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Le calcul se fera pour des bandes de longueur (d) est donnée par :

S

w|nN

d < min (h—e :
2
Avec :

he : hauteur entre nus de planchers du voile considéré ;

Lt : longueur tendue.

Lc : la longueur de la zone comprimée ;

Les efforts normaux dans les différentes sections sont donnés en fonction des diagrammes des

contraintes obtenues ci-dessous :

- - - \\\
a. Section entiérement comprimée :
i i+1 @
Omax T 01 4# d
N, =—T%_—xdxe
o, +0
N ,=——2xdxe

i+1

La section d’armatures verticales d’une SPC est égale a :

Avec :

e : épaisseur du voile.

A : section d’armatures verticales.

0510 : Contrainte dans les aciers correspondante a un allongement de (10%o)
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L 400
Combinaison courantes : g41,%o0 = % == 348MPa

s

Combinaison accidentelles : ag,(%0 = % = % = 400MPa
N

b. Section partiellement comprimée :

Gmaxﬁ-Gl
N =M% e

' 2

N =2 d.e
2

i+1

La section d’armatures verticales d’une SPC est égale a :

B N, +B- f

(o}

A

S
avec
B : section du trongon considéré.
G, : Contrainte dans les acier a an allongement de 2 %o

.. 400
Combinaison courantes : g, %0 = % =T 348MPa

N

Combinaison accidentelles : a¢,%o0 = % = ? = 400MPa

s

c. Section entierement tendue:

N. = o}mx4_01 .d-e

Omax

(+)

01

Omin

‘ 2

La section d’armatures verticales d’une SET est égale a :

o, : Contrainte de I’acier a 10 %o = 348 MPa
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«» Armatures minimales :

a. Pour une section entierement comprimée :

Anin>4 cm?/ml (Art A .8.1; 21BAEL91 modifiés 99)

0.2%< A, :% <05 %

b. Pour une section entierement tendue :

¢ .Section partiellement comprimée :

€

Avec :

B : section du béton tendue

Le pourcentage minimum des armatures verticales de la zone tendue doit rester au moins égale a

0.2 % de la section horizontale du béton tendu.
« Armatures horizontales

Les barres horizontales doivent étre munies de crochets a 135° ayant une longueur de 109 et

disposée de maniére a ce quelle servent de cadres aux armatures verticales.
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e Section de ces armatures est :

D’apres le BEAL 91 A, =%
D’aprés le RPA99 (version 2003) : A, >0.15 %-B globalement dans la section du voile.
Avec : A, >0.10 %-B En zone courante

B : la section du béton
Ay - section d’armatures verticales.
Le diametre des barres verticales et horizontales des voiles ne doivent pas dépasser 0.1 de
I’épaisseur du voile.

Les barres horizontales doivent étre disposées vers 1’extérieure.

s Armatures transversales : (article 7.7.4.3 du RPA 2003)

Les armatures transversales sont perpendiculaires aux faces des refends. Elles retiennent les deux
nappes d’armatures verticales, ce sont généralement des épingles dont le role est d’empécher le

flambement des aciers verticaux sous 1’action de la compression d’apres ’article (7.7.4.3 du RPA99

révisé2003).

Les deux nappes d’armatures verticales doivent étre reliées au moins par (04) épingle au meétre
carré.
¢ Armatures de coutures :(Art7.7.4.3 RPA 2003)

Le long des joints de reprise de coulage, I’effort tranchant doit €tre repris par les aciers de coutures
dont la section est donnée par la formule :

A, :1.1\f/—

e

V=14T

Avec :
T : Effort tranchant calculé au niveau considéré.

Cette quantité doit s’ajouter a la section d’aciers tendus nécessaire pour équilibrer les efforts de

traction dus au moment de renversement.
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« Armatures de Potelet :

Il faut prévoir a chaque extrémité du voile un potelet armé par des barres verticales, dont la section
de celle-ci est >4HAI0. avec des cadres horizontaux dont I’espacement ne doit pas étre superieur a

I’épaisseur du voile

V111.3.2 Disposition constructives :
a. Espacement:

D’apres ’art 7.7.4.3 du RPA99 (version 2003), I’espacement des barres horizontales et verticales

doit étre inférieur a la plus petite des deux valeurs suivantes :

S <min 4.5€;30cm

Avec :

e = épaisseur du voile

A chaque extrémité du voile ’espacement des barres doit étre réduit de moitié sur 0.1 de la

longueur du voile, cet espacement d’extrémité doit étre au plus égale a 15 cm.

S/2 S
<> +—>

woT T T T

« /10 L0

I
I
& »
< >,

Fig VII: Disposition des armatures verticales dans les voiles

b. Longueur de recouvrement :
Elles doivent étre égales a : (Art.7.7.4.3 RPA2003)
v 400 pour les barres situées dans les zones ou le recouvrement du signe des efforts est possible.

v 200 pour les barres situées dans les zones comprimées sous action de toutes les combinaisons

possibles de charges.
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c. Diameétre maximal :
Le diametre des barres verticales et horizontales des voiles ne devrait pas dépasser 0.10 de

I’épaisseur du voile.

Dmax = — = 2mm

VI1113.3. Les vérifications :
1. Vérification a L’ELS :

Pour cet état, il considere :

Neer =G+ Q
N _
o,=———— <0,
B+15-A

o, = 0.6-f_,=15MPa
Avec :

Nser : Effort normal appliqué
B : Section du béton
A : Section d’armatures adoptée
a. Vérification de la contrainte de cisaillement :

e D’aprés le RPA99 (version 2003) :

T, < 7,=02-F

Et:V =14V

bo' d u,calcul
bo - Epaisseur du linteau ou du voile
d : Hauteur utile (d=0.9h)

h : Hauteur totale de la section brute
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e D’aprésle BAEL 91 :
Il faut vérifier que :

T, =T,
_Vu
“ pb-d

T

V =1.4 XV, calcul

Avec :

7, Contrainte de cisaillement

Y . : o
T,=— Sru=min(0,15ﬁ,5MPaj=2.5MPa ; (Fissuration préjudiciable)

Vo

e Exemple de calcul :
Soit a calculer le ferraillage d’un voile longitudinale VT= 4.4 m sur la zone I, SPC.
Caractéristiques géométriques :

L=4.175m.
e=0.20m

B =0.835 m?

G ey =4704.97kN/m?

max

G, =—6740.37KN/m?

La section est partiellement comprimée.

Calcul de la longueur comprimée :

L =—2max |

C
Gmax +Gmin
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Avec :
L. : la longueur de la zone comprimée ;

L : la longueur du voile

4704.97

= % 4.175
4704.97 +6740.37

L=172 m
L=L- L.=4.175-1.72
L; =2.46 m

Le découpage de diagramme est en deux bandes de longueur(d)

18 pande :

On prend : d=d;=d; = IEt =1.23m

_ (Lt-d)Xomin_ (2.46—1.23)x6740.37
1 Lt 2.46

=3370.185 KN/m?

0,=3370.185 kN/m?

_Ol40min _ 4704.97+6740.37

Ny = — X dxe = — X 1.23 x0.2=1242.96 KN

a. Armatures verticales

N :wxlo4 =31.07cm?

-1
As o, 400x10°

22 hande :

N, = Zx dxe =222 X 1.23 x 0.2 = 414.319 kN

v Armatures verticales :

N, _ M x10* =10.36cm2

-2
Az o, 400x10

272

——
| —



Chapitre VIII : Ferraillage des voiles

v Armatures verticales totales :

=  Armatures minimales :

A =max(0.0058,0.23x8'f—ftng

e

A, =12.93cm?
Ona:
Avo= 10.36 cm?<Anmin=12.93cm?> — Donc on doit ferrailler avec Amin
Avi= 31.07 cm®>A,i=12.93cm?® — Donc on doit ferrailler avec Ay,

v' Armatures verticales adoptée /nappe/bande :

Ayi= 31.07 cm?/bande :

Ayi _ 31.07

Nappel = == 15.535cm?

Soit : 10HA16 avec un espacement st=12cm
Le ferraillage adopter pour toute la surface de la premiere bande du voile est :

AV adoptée =40.19 cm?

Av»,=10.36 cm?/bande

Amin _ 1291
=

Nappe?2 : = 6.455cm?

Soit : 9HAL2 avec un espacement S;=13 cm
Le ferraillage adopter pour toute la surface de la deuxiéme bande du voile est :

AV adoptée = 2033 Cm2
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Si le séisme frappe du sens précisé sur le schéma 01, la force sismique est prise par la bande 1 du
voile donc y a pas de risque vue que Av; > Av,, mais dans le cas contraire (schéma 02) cette force est

prise par la bande 2 et comme Av, < Av; donc la bande 2 est moins rigide

séisme

»

A
>
2
>
S

Séisme

Le faite qu’on ignore le sens dont le séisme peut frapper et par de mesure de sécurité on adopte le

ferraillage de la premiére bande pour les deux bandes

AV1=AV,= Ay adoptee =40.19 cm?  10HA26 /nappe avec un espacement st=12cm

b. Armatures horizontales :

Les barres horizontales doivent étre munies de crochets a 135° ayant une longueur de
100

D’aprés le BAEL 91 :
Ap == 10.04

D’aprés le RPA99 (version 2003) :

A, >0.15% B

Ap = 0.15% x B = 0.0015 x 8350 = 3.687 cm?

Soit : 5BHA12=5.65 cm?2

Avec :

(B): section du voile
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Les barres horizontales doivent étre disposées vers 1’extérieur.
Le diameétre des barres verticales et horizontales des voiles ne devrait pas dépasser 0.1

de I’épaisseur du voile.

c. Armature transversales :

Les armatures transversales sont perpendiculaires aux faces des voiles.
Elles retiennent les deux nappes d’armatures verticales, ce sont genéralement des
¢épingles dont le role est d’empécher le flambement des aciers verticaux sous 1’action de la
compression (Article 7.7.4.3 du RPA 2003).

Les deux nappes d’armatures verticales doivent étre reliées au moins par (04) épingle

par metre carré.

d. Armature de couture :

A= 22 = 1.1 22230 5 104 = 29.79 cm?
fe 400x103

A= 29.79 cm?

2. Vérification des contraintes :

Selon le BAEL 91 :

T,  773.86x10°

u

T T xd  200x0.9x4175

=1.03MPa

7, =1.03MPa <7, :0.15><12—55): 2.5MPa —> Condition Vvérifié

Selon RPA 2003 :

SV  1.4x773.86x10°
""b-d  200x0.9x 4175

=1.442MPa

7, =1.442MPa < r,=5MPa —— Condition Vérifié
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3. Vérification a PELS :

N 3
Cp=—— =0, = 1553'20"10 _=1.63MPa
B +15.A 0.835x10° +15x 40.19x10
,=1.63MPa < &, =15MPa
( )|
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VI11.3.4 Les résultats de calcul des voiles sont illustrés dans les tableaux suivants :

Ferraillage des bous de voiles (VL1 1;VL1 2;VL1 3;VL1 4; VL15) sens xx :

Zones Zone | Zone 11 zone 11
Caractéristiques L (m) 0.775 0.8 0.825
géometriques e (m) 0.2 0.2 0.2
B (m) 0.155 0.16 0.165
Sollicitations de Smax [KN/m?] 4726.49 1724.92 2168.85
calcul Omin [KN/m?2] ~7496.7 -4080.53 -2897.43
Nature de la section SPC SPC SPC
Vu (kN) 139.38 138.94 94.26
L¢(m) 0.49 0.58 0.49
L.(m) 0.31 0.25 0.36
d (m) 0.245 0.290 0.243
61 [KN/m?] 3748.350 2040.265 1448.715
N (KN) A\ 275.87 177.46 105.64
N, 91.957 59.155 35.212
A, (cm?) Avi 6.90 4.44 2.64
Av; 2.30 1.48 0.88
A, (cm?) 5.37 5.35 3.63
A (cm®) AL=A,+A,j/4 8.24 5.77 3.55
A2=A+Ajl4 2.30 2.82 1.79
Anmin (cm?) 2.58 3.04 2.55
Ay adopts (M) Bondel 8.03 6.16 451
Bonde 2 451 4.51 3.14
Ferraillage des Choix des barres Bondel 2 x 3HAl4 2 x 3HA12 2 x 3HA10
voiles
Bonde 2 2 x3HA12 2 x 3HA12 2 x 3HA10
St (cm) Bondel 8cm 8cm 8cm
Bonde 2 8cm 8cm 8cm
Aumin=0.0015*B (cm2)/bande 1.47 1.14 0.95
An /nappe (cm?) 2.01 1.54 1.13
Choix des barres/nappe (cm?) 4HA10/nappe | 4HA10/nappe | 4HA10/nappe
ep =20cm (A=3.14cm’) (A=3.14cm?) | (A=3.14cm’)
Vérification des Armature transversal 4 Epingles HA8/m*
contraintes contrainte t(MPa) 0.968 0.936 0.616
(MPa) 1.355 1.310 0.863
ELS Ns (KN) 1073.12 672.33 300.41
op(MPa) 6.00 3.71 1.66
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Ferraillage des bous voiles (VL1.2 1 ; VL1.2 2) sens XX :

L (m) 0.975 1 1.025
e (m) 0.2 0.2 0.2
B (m) 0.195 0.2 0.205
Smax [KN/M?] 2452.19 1213.8 647.11
Omin [KN/m?] -4571.44 -3024.36 -1365.25
Nature de la section SPC SPC SPC
Vu (kN) 122.84 261.64 177.52
Li(m) 0.65 0.73 0.71
Lc(m) 0.35 0.29 0.34
d (m) 0.325 0.366 0.356
o1 [KN/mZ?] 2285.720 1512.180 682.625
N (kN) N1 223.15 165.91 72.94
N, 74.385 55.304 24.314
A, (cm?) Avi 5.58 4.15 1.82
Av; 1.86 1.38 0.61
A, (cm®) 4.73 10.07 6.83
A (cm?) AL=A,+A,j/4 6.76 6.67 3.53
A2=A A4 1.86 3.90 2.32
Anmin (cm?) 3.42 3.84 3.74
Ay adopte (€M) Bondel 6.77 6.77 471
Bonde 2 4.71 4.71 471
Choix des barres Bondel 2 X 3HA12 2 X 3HA12 2 x 3HA10
Bonde 2 2 x 3HA10 2 x 3HA10 2 x 3HA10
St (cm) Bondel 11cm 11cm 11cm
Bonde 2 11cm 11cm 11cm
Aumin=0.0015*B (cm2)/bande 1.95 2.19 1.26
Ay Inappe (cm?) 1.69 1.69 1.18
Choix des barres/nappe (cm?) 4HA10/nappe [4HA12/nappe |4HA10/nappe
ep =20cm (A=3.14cm”)  [(A=3.14cm?®) |[(A=3.14cm°)
Armature transversal 4 Epingles HA8/m
contrainte 1u(MPa) 0.682 1.418 0.939
w(MPa) 0.955 1.985 1.315
ELS N; (KN) 495.59 745.76 361.09
op(MPa) 2.28 3.36 1.61
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Ferraillage des bous de voiles (VL1.31; VL1.32)sens xx :

Zones Zone | Zone Il zone 111
Caracteristiques L (m) 1.075 1.1 1.125
géomeétriques e (m) 0.2 0.2 0.2
B (m) 0.215 0.22 0.225
Sollicitations de Smax [KN/m?] 4495.12 729.89 2220.27
calcul Gmin [KN/M?2] -6943.57 -2494.59 -2637.85
Nature de la section SPC SPC SPC
V. (kN) 153.65 135.75 87.22
Li(m) 0.67 0.87 0.62
Lc(m) 0.43 0.25 0.53
d (m) 0.334 0.435 0.312
o1 [KN/m?] 3471.785 1247.295 1318.925
N (kN) N, 347.73 162.84 123.54
N, 115.910 54.279 41.178
A, (cm?) Avi 8.69 4.07 3.09
Avs 2.90 1.36 1.03
A,j (cm?) 5.92 5.23 3.36
A (cm?) Al=A+A;/4 10.17 5.38 3.93
A2=A+Ajl4 2.90 2.66 1.87
Anmin (cm?) 3.51 457 3.28
Ay adopte (€M) Bondel 9.24 6.77 4.71
Bonde 2 4.71 471 471
Ferraillage des Choix des barres Bondel 2 x 3HA14 2 X 3HA12 2 x 3HA10
voiles
Bonde 2 2 x 3HA1L0 2 x 3HA10 2 x 3HA10
St (cm) Bondel 11cm 11cm 11cm
Bonde 2 11cm 11 cm 11cm
Auymin=0.0015*B (cm2)/bande 2.00 2.61 1.32
Ay /nappe (cm?) 2.31 1.69 1.18
Choix des barres/nappe (cm?) 4HA10/nappe | 4HA10/nappe | 4HA10/nappe
ep =20cm (A=3.14cm*) | (A=3.14cm’) | (A=3.14cm’)
Vérification des Armature transversal 4 Epingles HA8/m*
contraintes contrainte t(MPa) 0.776 0.670 0.421
1,(MPa) 1.086 0.939 0.590
ELS Ns (kN) 564.82 353.95 163.84
op(MPa) 2.34 1.46 0.67
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Ferraillage des bous de voiles (VL1.81; VL1.8 2) sens xx

Zones Zone | Zone 11 zone 11
Caracteristiques L (m) 1.575 1.6 1.625
géométriques e (m) 0.2 0.2 0.2
B (m) 0.315 0.32 0.325
Sollicitations de Smax [KN/m?] 2627.79 1463.29 3079.79
calcul 6min [KN/M?] -6778.22 -3760.92 -3560.18
Nature de la section SPC SPC SPC
Vi (kN) 229.12 191.58 104.93
Ly(m) 1.15 1.17 0.88
Lc(m) 0.45 0.46 0.77
d (m) 0.577 0.585 0.442
61 [KN/m?] 3389.110 1880.460 1781.473
N (kN) Ny 586.15 329.98 236.10
[\ 195.383 109.992 78.864
A, (cm?) Avi 14.65 8.25 5.90
Avz 4.88 2.75 1.97
A, (cm?) 8.82 7.38 4.04
A (cm?) Al=A+Ajl4 16.06 10.09 6.91
A2=A+Ajl4 4.88 4.59 2.98
Anmin (cm?) 6.05 6.14 4.64
Ay adopts (€M) Bondel 16.07 12.32 9.03
Bonde 2 6.28 6.28 6.28
Ferraillage des Choix des Bondel 2 X 4HA16 2 X 4HA12 2 X 4HA10
voiles barres
Bonde 2 2 X 4HA14 2 x 4HA12 2 x 4HA10
St (cm) Bondel 11cm 11cm 11cm
Bonde 2 11cm 11 cm 11cm
Aumin=0.0015*B (cm2)/bande 3.46 2.65 2.03
Ay /nappe (cm?) 4.02 3.08 2.26
Choix des barres/nappe (cm?) 4HA12/nappe | 4HA12/nappe | 4HA12/nappe
ep =20cm (A=4.51cm?) | (A=4.51cm?) | (A=4.51cm?)
Vérification des Armature transversal 4 Epingles HA8/m”
contraintes contrainte t(MPa) 0.796 0.655 0.353
(MPa) 1.114 0.917 0.495
ELS Ns (KN) 1126.19 763.59 401.09
ob(MPa) 3.19 2.16 1.14
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Ferraillage des bous de voiles (VL2 1 ;VL2 2) sens xx

Zones Zone | Zone Il zone 111
Caractéristiques L (m) 1.775 1.8 1.825
geometriques e (m) 0.2 0.2 0.2
B (m) 0.355 0.36 0.365
Sollicitations de Smax [KN/m?] 3409.89 411.17 1524.26
calcul 6min [KN/M?] -9900.18 -4392.01 -3426.61
Nature de la section SPC SPC SPC
V. (kN) 251.02 156.45 76.52
L(m) 1.34 1.67 1.28
Lc(m) 0.46 0.16 0.57
d (m) 0.669 0.678 0.640
61 [KN/m?] 4950.090 2607.596 1713.305
N (KN) N 994.12 47457 329.06
N> 331.374 258.354 109.688
A, (cm?) Avi 24.85 11.86 8.23
Avs 8.28 6.46 2.74
A, (cm?) 9.66 6.02 2.95
A (cm?) A1=A+A,j/4 27.27 13.37 8.96
A2=A,+Al4 8.28 7.96 3.48
Anmin (cm?) 7.03 7.12 6.72
Ay adopts (cm?) Bondel 28.13 15.81 10.99
Bonde 2 11.3 7.85 7.85
Ferraillage des Choix des Bondel 2 X THAL6 2 X THA12 2 x THA10
voiles barres
Bonde 2 2x5HA14 | 2x5HAL0 | 2x5HALD0
St (cm) Bondel 10 cm 10 cm 10 cm
Bonde 2 13 cm 13 cm 13 cm
Auymin=0.0015*B (cm2)/bande 4.02 4.20 3.02
Ay /nappe (cm?) 7.03 3.95 2.75
Choix des barres/nappe (cm?) 5HA14/nappe | 5SHA12/nappe | 5SHA10/nappe
ep =20cm (A=7.70cm®) | (A=5.65cm?) | (A=3.92cm’)
Vérification des Armature transversal 4 Epingles HA8/m”
contraintes contrainte 1(MPa) 0.775 0.476 0.230
,(MPa) 1.085 0.667 0.322
ELS Ns (kN) 2010.3 1387.75 727.35
ob(MPa) 4.80 3.47 1.83
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Ferraillage des voiles (VT3.21;VT3.22 )sensyy :

Zones Zone | Zone Il zone 111
Caractéristiques L (m) 2.975 3 3.025
géométriques e (m) 0.2 0.2 0.2
B (m) 0.595 0.6 0.605
Sollicitations de Smax [KN/m?] 2585.71 938.1 861.21
calcul Omin [KN/m?2] -5101.93 -2603.7 -1676.73
Nature de la section SPC SPC SPC
V., (kN) 122.84 121.18 76.13
L¢(m) 1.97 2.21 2.00
L.(m) 1.00 0.79 1.03
d (m) 0.987 1.103 0.999
61 [KN/m?] 2550.965 1301.850 838.365
N (kN) N, 755.48 430.67 251.32
N, 251.827 143.555 83.774
A, (cm?) Avi 18.89 10.77 6.28
Av; 6.30 3.59 2.09
A, (cm?) 473 4.67 2.93
A (cm?) Al=Ay+A /4 20.07 11.93 7.02
A2=A+Ajl4 6.30 4.76 2.83
Anmin (cm?) 10.37 11.58 10.49
Ay adopts (cmM?) Bondel 20.33 14.13 14.13
Bonde 2 14.13 14.13 14.13
Ferraillage des Choix des Bondel 2x 9HA12 2 X 9HA10 2 X 9HA10
voiles barres
Bonde 2 2 9HAI10 2 x 9HA10 2x 9HAI0
St (cm) Bondel 10 cm 10cm 10 cm
Bonde 2 10cm 10cm 10cm
Afmin=0.0015*B (cm2)/bande 5.92 6.62 3.25
Ay /nappe (cm?) 5.08 3.53 3.53
Choix des barres/nappe (cm?) 5HA12/nappe | SHA12/nappe | 5SHA12/nappe
ep =20cm (A=5.65cm®) | (A=5.65cm?) | (A=5.65cm?)
Vérification des Armature transversal 4 Epingles HA8/m?
contraintes contrainte 1(MPa) 0.229 0.224 0.140
(MPa) 0.321 0.314 0.196
ELS Ns (KN) 966.47 661.66 337.23
op(MPa) 1.49 1.03 0.52
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Ferraillage des bous de voiles (VT2.21;VT2.22 )sensyy

Zones Zone | Zone 11 zone I
Caractéristiques L (m) 1.975 2 2.025
géométriques e (m) 0.2 0.2 0.2
B (m) 0.395 0.4 0.405
Sollicitations de Smax [KN/m?] 4496.23 1770.34 1552.31
calcul Gmin [KN/M?] -6960.14 -3368.93 -1543.78
Nature de la section SPC SPC SPC
V. (kN) 342.2 257.34 157.99
Li(m) 1.20 1.31 1.01
L.(m) 0.78 0.69 1.02
d (m) 0.600 0.656 0.505
61 [KN/m?] 3480.070 1684.465 771.890
N (kN) Ny 626.35 331.26 116.91
[\ 208.783 110.421 38.969
A, (cm?) Avi 15.66 8.28 2.92
Av 5.22 2.76 0.97
A, (cm?) 13.17 9.91 6.08
A (cm?) Al=Ay+Ajl4 18.95 10.76 4.44
A2=A+Ajl4 5.22 5.24 2.49
Anmin (cm?) 6.30 6.88 5.30
Ay adopts (cmM?) Bondel 20.09 15.4 11.3
Bonde 2 11.3 7.85 7.85
Ferraillage des Choix des Bondel 2 X 5HA16 2 x5HA14 2 Xx 5HA12
voiles barres
Bonde 2 2 Xx 5HA12 2 x 5HA10 2 x 5HA10
St (cm) Bondel 12 cm 12 cm 10 cm
Bonde 2 12 cm 12 cm 10 cm
Aumin=0.0015*B (cm2)/bande 3.60 3.91 2.30
An /nappe (cm?) 5.02 3.85 2.83
Choix des barres/nappe (cm?) | 5SHA12/nappe | SHAL0/nappe | SHA10/nappe
ep =20cm (A=5.65cm?) | (A=3.92cm?) | (A=3.92cm?)
Vérification des Armature transversal 4 Epingles HA8/m”
contraintes contrainte t(MPa) 0.963 0.715 0.433
(MPa) 1.348 1.001 0.607
ELS Ns (KN) 833.92 551.52 267.89
op(MPa) 1.89 1.27 0.62
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Chapitre VIII :

Ferraillage des voiles

Ferraillage des voiles (VT 4.41;VT 442 )sensyy:

Zones Zone | Zone 11 zone 11
Caractéristiques L (m) 4.175 4.2 4.225
géométriques e (m) 0.2 0.2 0.2
B (m) 0.835 0.84 0.845
Sollicitations de Smax [KN/m?] 4704.97 1932.2 1534.98
calcul Gmin [KN/M?] -6740.37 -3293.11 -1847.72
Nature de la section SPC SPC SPC
Vi (kN) 773.86 635.63 351.78
L¢(m) 2.46 2.65 2.31
Lc(m) 1.72 1.55 1.92
d (m) 1.229 1.323 1.154
61 [KN/m?] 3370.185 1646.555 923.860
N (kN) Ny 1242.96 653.75 319.81
[\ 414.319 217.916 106.605
A, (cm?) Avi 31.07 16.34 8.00
Avz 10.36 5.45 2.67
A, (cm?) 29.79 24.47 13.54
A (cm?) Al=A,+Ajl4 38.52 22.46 11.38
A2=A+Ajl4 10.36 11.57 6.05
Anmin (cm?) 12.91 13.90 12.12
Ay adopts (cmM?) Bondel 40.19 30.8 22.6
Bonde 2 20.33 14.13 14.13
Ferraillage des Choix des Bondel 2x 10HA16 2x 10HA14 2x 10HA12
voiles barres
Bonde 2 2x 9HA12 2x 9HA10 2 X 9HA10
St (cm) Bondel 12 cm 12 cm 12 cm
Bonde 2 13 cm 13 cm 13 cm
Anmin=0.0015*B (cm2)/bande 7.38 3.91 2.30
Ay /nappe (cm?) 10.05 7.70 5.65
Choix des barres/nappe (cm?) | 5SHA12/nappe | 5SHA12/nappe | 5SHA12/nappe
ep =20cm (A=5.65cm?) | (A=5.65cm?) | (A=5.65cm?)
Vérification des Armature transversal 4 Epingles HA8/m?
contraintes contrainte t(MPa) 1.030 0.841 0.463
(MPa) 1.442 1.177 0.648
ELS Ns (KN) 1513.2 983.74 468.58
op(MPa) 1.63 1.08 0.52
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Chapitre IX : Etude de I’'infrastructure

IX.1 : Introduction :

Les fondations sont des éléments de la structure ayant pour objet la transmission des

efforts apportés par la structure au sol. Ces efforts consistent en :

o Un effort normal : charge et surcharge verticale centree.
o Une force horizontale : résultante de I’action sismique.
o Un moment qui peut étre de valeur variable qui s’exerce dans les plans différents.

Nous pouvons classer les fondations selon le mode d’exécution et la résistance aux sollicitations
extérieures, en :

Fondations superficielles :

Utilisées pour des sols de bonne capacité portante. Elles sont réalisées prés de la surface

(semelles isolées, semelles filantes et radier).

Fondations profondes :

Utilisées pour des sols ayant une faible capacité portante ; lorsque le bon sol est assez profond

(pieux, puits).

IX.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 sont :
. La contrainte admissible du sol est : 65, = 2 bars.

o Absence de nappe phréatique, donc pas de risque de remontée des eaux.

I1X.3 : Choix du type de fondation :

Le choix du type de fondation, est fonction du type de la superstructure ainsi que des
caractéristiques topographiques et géologiques du terrain.

Ce choix est défini par :

o La stabilité de 1’ouvrage.

° La facilité de I’exécution.
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Chapitre IX : Etude de I’'infrastructure

o La capacité portante du sol.
o L’économie.
. L’importance de la superstructure.

1X.4 : Dimensionnement :
a. Semelleisolé :

Pour le pré dimensionnement, il faut considérer uniquement 1’effort normal N max qui est

obtenu a la base de tous les poteaux.

AB= AR

OsoL

Ns
Homothétie des dimensions : a

a_1=2_A=8B b B
b B

Exemple de calcul : A A

Figure X1 .1 : dimension d’une fondation
Ns=1395.46KN

Geo1 =200 KN/m?

B> 1/1395'46 =2.64m
200

Soit : B=2.64m

Remarque :

Les dimensions des semelles sont tres importantes, donc le risque de chevauchements est
inévitable, alors il faut opte pour des semelles filante
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Chapitre IX : Etude de I’'infrastructure

b. semelle filante :

1. Semelles filantes sous voiles :

G+Q

OsoL " L

N
?SSO-SM: < ol =>B>

Avec :
B : La largeur de la semelle.
L : Longueur de la semelle.
G, Q : Charge et surcharge revenant au voile considéré.

Oso . Contrainte admissible du sol.

Les résultats de calcul sont résumés dans les tableaux suivants :

e Sens x-x (longitudinale) :

Voiles G+Q L B S=B.L

(m2)
(KN) (m) (m)

V0L12 1 706.13 1.2 2.94 3.52
VL1.22 674.53 1.2 2.81 3.37
VL131 563.35 1.3 2.16 2.81
V0L1.32 563.35 1.3 2.16 2.81
VL181 798.56 1.8 2.21 3.9
VL182 771.72 1.8 2.14 3.85
VL11 933.51 1 4.66 4.66
VL12 752.11 1 3.76 3.76
VL13 836.28 1 4.18 4.18
VL14 906.48 1 4.53 4.53
VL15 658.23 1 3.29 3.29
V0L21 1395.46 2 3.48 6.96
VL2 2 1257.77 2 3.14 6.28
somme 53.92

Tableau IX.1 : Surface de semelles filantes sous voiles (sens longitudinal)
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Chapitre IX :

e Sensy-y (transversale) :

Etude de I’infrastructure

Voiles G+Q L B S=B.L
(KN) (m) (m) (m?)
VT321 623.94 3.2 0.97 3.11
VT3.22 623.46 3.2 0.97 3.11
VT441 93351 4.4 1.06 4.66
VT4.42 | 1024.33 4.4 1.165 5.12
VT21 658.23 1.64 3.29
VT21 489.02 1.22 244
somme 21.73

Tableau IX.2 : Surface de semelles filantes sous voiles (sens transversal)

Sy =>_S;=103.51m’

Avec :

Sv : Surface totale des semelles filantes sous voiles.

2. Semelles filantes sous poteaux :

v" Hypothése de calcul :

Une semelle est infiniment rigide et engendre une répartition linéaire de contraintes 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.
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Chapitre IX : Etude de ’infrastructure

v Etape de calcul :

- détermination de la résultante des charges :

R = N

i

- détermination de la coordonnée de la résultante R :

e_ZF)i'ei+zMi
2R

- détermination de la distribution par (ml) de la semelle :

e >- —» répartition triangulaire.

l
6

l B s -
es-—> répartition trapézoidale.

B> q‘-/4:

OsoL
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Chapitre IX : Etude de I’'infrastructure

e Exemple de calcul :

Charges transmises par le portique :

On fera le calcul sur le portique longitudinale (4-4) (fil de poteaux le plus sollicité
Nsmax=1395.46 KN).

Les résultats sont résumés dans le tableau suivant :

Poteaux | Pi=Gi+Qi Mi ei Pi x ei
(KN) | (KN.m) (m) (KN.m)

poteau -11.85( -8327.469
C10 702.74| 6.137

poteau -8.45| -7312.5455
Cl1 865.39| 4.356

p(():tigu leay Ja63,5 Burfagssde semelleg'%]r)a nt%%ss%ﬁg %% feaux
poteau -1.65] -2081.1945
C13 1261.33| -2.708

poteau 3.45| 4814.337
Cl4 1395.46| 7.298

poteau 7.85( 9360.497
C15 1192.42| 2.853

poteau 11.85]12256.8105
C16 1034.33| 6.137

Somme 7709.44| 28.481 / 2358.697

Tableau IX.3 : détermination de la résultante des charges.
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Chapitre IX : Etude de I’'infrastructure

1) Coordonnées de la résultante des forces par rapport au centre de gravité de la semelle :

e_Z P-e+Y M, 2358697+28.481

=0.30m
Z P 7709.44

2) Distribution des sollicitations par métre linéaire des semelles :

e=0.30m <%:&6'7: 3.95m=> Répartition trapézoidale.
Q= 51 6'9]: 7709.44 f,_6x Q'ﬂzsoo.sskl\l /m
L L 23.7 23.7

qmaﬁ&x 1. 6~e): 7709'44x(1+ 6 x 0.332349.9%\' m
L L 23.7 23.7

dg, ¥ &x(l+ 3"3): 7709'44x(1+ 3x 0'33=337.64kN /m
¢J L L 23.7 23.7

3) Détermination de la largeur de la semelle :

BZ qq_/4:= 33764
Oeo. 200

=1.68m

Onprend B=1.70 m

On aura donc:
S,=1.70%x23.7 = 40.29m?

S,=1.7x8.4=14.28m"

Nous aurons la surface totale de la semelle filante : S, =Sxn+S,
n : Nombre de fil dans le sens considéré.
S, =(40.29x3) + (14.28x 2) +75.65 = 225.08m°

Si= 225.08m*
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Chapitre IX : Etude de I’'infrastructure

> Remarque :
La surface totale du batiment : S, _, = 288.24m?

La surface totale des semelles filantes dans le sens longitudinale : S; = 225.08m?

St 225.08
Shat  288.24

=0.78=78.08% = St > 50% Sbat

— Lasurface totale des semelles représente 78.08% de la surface du batiment.

Conclusion :

Le pré dimensionnement des semelles filantes a donné des largeurs importantes, ce qui induit leur
chevauchement, de plus, la surface totale de ces derniéres dépasse 50% de la surface de la structure
(assise).

Donc, on opte pour un radier général qui offrira :
Une facilité de coffrage ;
Une rapidité d’exécution ;

Présentera une grande rigidité.

IX.5 : Etude du radier général :
Un radier est défini comme étant une fondation superficielle, travaillant comme un
plancher renversé dont les appuis sont constitués par les poteaux de 1’ossature et qui est

soumis a la réaction du sol diminuée du poids propre du radier.

1X.5.1 Pré dimensionnement du radier :

a. Selon la condition d’épaisseur minimale :

L’épaisseur minimale du radier doit avoir au moins 25 cm
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Chapitre IX : Etude de I’'infrastructure

b. Selon Condition forfaitaire :

1. Sous voile :

mshr smzﬂshr s@:ﬂOcmshr <112cm
8 5 8 5

On prend hy;=100 cm

2. Sous poteaux :

» Epaisseur du tablier :

La dalle du radier doit satisfaire les conditions suivantes :

Lmax

20

hg =

avec une hauteur minimale de 25 cm.

L 560
hg = =% = —= 28cm
20 20

Onprend hg=30cm
» Lanervure:

La nervure du radier doit avoir une hauteur :

h, 2ﬂ:@ =56cm
10 10

On prend h,=70cm

Largeur de la nervure :
0.4h, < b <0.7 h,=28cm< b< 49 cm

On prend b=55cm
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c. Condition de vérification de la longueur élastique :

4
L <%x L, — Ce qui conduit a hzs\/(gx Lmaxj X 3>|<EK

max —
T

Avec :
L. : Largeur du radier présentant une bande de 1m
K : Module de raideur du sol, rapporté a I’unité de surface
K= 40 MPa pour un sol moyen.
| : L’inertie de la section du radier (bande de 1m) ; I= bh/12
E : Module de déformation longitudinale déférée E =3700.° f.,; =10818.86 MPa

Lmax - Distance maximale entre deux voiles successifs ou poteaux.

D’ou:
4
h>a 2><5.6) y 3x40 _121m
/s 10818 .86

On prend h=125 cm

Conclusion :

D’apres les calculs précédents on adopte le dimensionnement suivant :

hr: 100cm — Hauteur totale du radier.
hn: 70cm ——#Hauteur de la nervure
hd: 30cm _— Hauteur de la dalle

b, =55cm _— , Largeur de la nervure.
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d. Calcul des charges nécessaires au radier :
¢ Poids de la superstructure :
Pour le calcul des charges de la superstructure, on fait la somme des masses des plancher
Charge permanente : G=23564.54KN
Charge d’exploitation : Q=4300.69KN

+* Combinaison d’actions :

ATPELU : N,=1.35xG +1.5xQ=1.35x23564.54 +1.5x 4300.69 =38263.164kN

ATELS: N, =G +Q=23564.54 +4300.69 = 27865.23kN

< Détermination de la surface du radier :

La surface du radier doit satisfaire les deux conditions suivantes :

N, _ 38263.164

APELU:S°.'> = =143.84m’
1.33x0,, 1.33x200
APELS: SE°> N =27865'23=139.32m2

" o 200

D’ou: S, =max(143.84;139.32) =143.84m’

S, =288.24m?>S_, =143.32m’

Remarque :
La surface totale du batiment est supérieure a la surface nécessaire du radier, dans ce cas on
opte juste pour un débord minimal que nous imposent les régles du BAEL, et il sera calculé

comme suit :

Lyen = max(h—zr ;30 cm): max (% =50cm; 30 cm):SOcm
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On prend: L 4=50cm

Srad=Spat + S deb

S g = 288.24+ [10+23.7) + (8.4+6.1) %2x0.5 = 336.44 m’,
Donc on aura une surface totale du radier : Saq= 336.44 m?
e. Détermination des efforts a la base du radier :
% Charges permanentes :
» Poids du batiment : Gp,=23564.54KN
= Poids du radier :

Grad: poids de la dalle + poids de la nervure + poids du remblais + poids de la dalle

flottante + poids de débord.

Poids de la dalle : Pg= Sag Xhgxpp =25 x 0.3 x 336.44=2523.3 kN
Poids de la nervure : Pp=bpxh,xL,x pp =25x0.4x%0.7x176.2= 1233.4kN.
Poids de la dalle flottante : Pgs =(Srad—Sn)*€p*pp=25x0.1x ( 336.44-176.2x0.7)=532.75kN

Poids de remblais: = (Saq—Sn)(hn—€p)pTvo=16X( 336.44-176.2%0.7)(0.7-0.10)=2045.76kKN

Grad = 2523.3 + 1233.4+ 532.75 + 2045.76 = 6335.21kN

+» Charge permanente apportée sur le radier :

Gt: P (superstructure) +P (infrastructure)

Gi= 23564.54+ 6335.21= 29567.6kN

G= 29899.75kN
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+ Charge d’exploitation apportée sur le radier :

Q= Qraat Q (superstructure)
Qrag= 2.5%S5q= 2.5%336.44=841.1 kN

Q= 4300.69+ 841.1=5141.79kN
Q=5141.79 kKN

+* Combinaison d’action :
. ELU: Ny=1.35G+1.5 Q= 1.35 (29899.75) +1.5 (5141.79) = 48077.34kN

. ELS: Ng= G+ Q= (29899.75)+( 5141.79)= 35041.54kN

f. Calcul des caracteéristiques geométriques du radier :
> Calcul du centre de gravité du radier :

Les coordonnées du centre de gravité du radier seront calculées comme suit :

X _ 25X 10 gom Y, _ 25" _ g sgm

25 2.5
Avec :
Si: Aire du panneau considéré ;
Xi, Y;: Centre de gravité du panneau consideré.

> Moment d’inertie du radier :

Les moments d’inertie suivant les deux directions sont :

bixh3  byxh3 23.7x16.13  15.3x6.13
ly= L. 222 = - = 7952.82m*
12 12 12
hixb3  hyxb3 16.1%23.73  6.1x15.33 4
ly= - = - =16039.70m
12 12 12 12
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g. Les verifications :
1. Vérification a la contrainte de cisaillement :

Il faut vérifier que :

7, L 7 o min MAMPa
b-d 7b

b=100cm; d=0,9.h, =0,9x30=27cm

TLIJ'T'IaX:q XLmaXZNUXbXL

2 S

max

2

rad

max  47628.94x1 5.60
T = X

} = 396.38kN
336.44 2

~ 396.38

7, =1468.10KN /m* =1.468MPa
1x0.27

T Tl ettt et e e e e e Condition vérifiée

2. Veérification de la stabilité du radier :
La stabilité du radier consiste a la vérification des contraintes du sol sous le radier qui est
sollicité par les efforts suivants :

o Effort normal (N) d0 aux charges verticales.

o Moment de renversement (M) di au séisme dans le sens considéré.

Mj = Mjk=0) + Tjk=0) - h

Mjk—o) : Moment sismique a la base du batiment ;
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Tj(k=o) - Effort tranchant a la base du batiment

Ixi ,lyi : Moment d’inertie du panneau considéré dans le sens considéré ;
h : Profondeur de I’infrastructure.

Le diagramme trapézoidal des contraintes nous donne

=3~Gl+62

G c
m 2 (¢}
4 1

Figure. X1.2 : Diagramme des contraintes

Ainsi on doit vérifier que :

3.
ATELU: o, = % <133x0y,  (RPA99/2003 .Art.10.1.4.1)
3-0,+0,
ATELS: 0, ==L 72 <o
Avec :
O, = N + M><V

V : distance entre le CDG du radier et la fibre la plus éloignée de ce dernier.

N,= 47628.94 KN
Ns= 34709.39 kN

<> Sens longitudinal :

l,= 16039.70 m*

Tox= 2105.07 kN

Mox=6988.383kN.m

My = 2105.07+6988.383x 1=9093.45 kN.m
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< Sens transversal :

1,=7952.82m"*

Tox= 2293.12kN

Mo,= 6662.993 kN.m

My = 2293.12+ 6662.993x1 = 8956.113 kN.m

Les résultats du calcul sont illustrés dans le tableau suivant :

ELU ELS

Contrainte 01 0y Om 01 05 Om

Sens | Longitudinale(x-x) | 147.73 | 135.39 | 144.655 | 109.34 97 106.255

Transversale (y-y) | 167.24 | 1159 | 154.41 | 12884 | 775 116.005

Figure Xl.4:vérification des contraintes
0501 = 200 KN/m?
1.330,,,= 266 kN/m?

D’apreés les résultats du tableau ci-dessus on trouve que les deux conditions sont vérifiées.
ELU: 0,,<1.330,,

gondition vérifié.

ELS: 0,<0s
3. Vérification au poingonnement : (Art. A.5.2.42/BAEL91)
Aucun calcul ne sera exigé si la condition suivante est satisfaite :

. 0.045 p1, x hx f g
- Vb

N

u

Avec :
Ny : Charge de calcul a I’ELU pour le poteau
e : Périmétre du contour cisaillé sur le plan du feuillet moyen du radier.
a : Epaisseur du voile ou du poteau

b : Largeur du poteau ou du voile (une bande de 1m).
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REFEND

b+h

bl

v / h/2_¢_ A 45° N | -
a’ h/24 RADIER /

Fig. X1.3 : Périmetre utile des voiles et des poteaux.
> Calcul du périmetre utile py:
o Poteau (le poteau le plus sollicité) :

p,=2-€ +b' =2-€+b+2-h =2x Q.4+0.4+2x1 =5.6m

N, =1917.82 kN

N, < 2045 5';3 glx 29000 _ 4200KN oo Condition vérifiée
o Voile (le voile le plus sollicité) :

U, =2-€+b' =2-€+b+2-h =2x Q.2+1+2x1 =6.4m
N, =1728.76kN
0.045 x 6.4 x1x 25000

N, < 1c =4800KN ......cooviiiiriienenn, Condition vérifiee
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4. Vérification de I’effet de sous pression :
Cette vérification justifie le non soulévement de la structure sous I’effet de la pression

hydrostatique > a. Sraq Yw - Z

P : Poids total du batiment a la base du radier,
a: Coefficient de sécurité vis a vis du soulevement a=1.5

Z : profondeur de I’infrastructure (h =1m)

P =23564.54 KN >1.5%336.44x 10 x 1 = 5046.6KN

——— Pas de risque de soulévement de la structure.

IX.5.2 : Ferraillage du radier :

Le Ferraillage d’un radier est particulier, les aciers tendus se situent en partie haute de la dalle
du radier qui sera étudiée comme un plancher renversé soumise a une charge uniformément
répartie prenant appuis sur les voile et poteaux.

Pour le calcul du ferraillage du radier ; on utilise les méthodes exposées dans le BAEL91.
a. Ferraillage des panneaux encastrés sur 4 appuis :
On distingue deux cas :

» 1% Cas:

Sip<04 — ladalle travaille dans un seul sens.

La flexion longitudinale est négligeable.

2

MOX :qu '%et Moy=0
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» 2°"™Cas:

Sip<0.4<1 —— ladalle travaille dans les deux sens.
Les deux flexions interviennent, les moments développés au centre de la dalle dans les deux

bandes de largeur d’unité valent :
- Dans le sens de la petite portée Ly : My, =piy -0y - L2
- Dans le sens de la grande portée Ly : Mgy, =, - Mgy

Les coefficients py, py sont donnés par les tableaux de PIGEAUD.

L -~
Avec: p=—*  avec (<L
y

Remarque :

Les panneaux étant soumis a des chargements sensiblement voisins et afin d’homogénéiser le
ferraillage et de facilité la mise en ceuvre, on adopté la méme section d’armatures, en considérant

pour les calculs le panneau le plus sollicite.

b. Identification du panneau le plus sollicité :
L, 510

X

L, 56

y

0.9

P <0.4<1 ———» ladalle travaille dans les deux sens.

Pour le calcul du ferraillage, soustrairons de la contrainte de la contraint

maximale a;** , la contrainte due au poids propre du radier, ce dernier étant directement

reprise par le sol.

e APELU:
qu =™ €LU >1.35x Cras _ (154.41-1.35% 232221y 1 _ 128 98kN /m?
S 336.44
e AIELS:
s =0, €LS > —r2¢ = (116.005— 033521 1 _97.17kN /m?
S 336.44

rad
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c. CalculaPELU :
«+ Evaluation des moments :

2
I\/IOX ::uquuxXIX

My, = 1, x My
Panneaux | Lx(m) | Ly (m) | p=Lx/Ly ) x My Qux Mox Moy obs
1 5.1 5.6 0.9 0 0.0458 | 0.778 | 128.98 | 153.64 | 119.53 | 2 sens
Tableau 1X.4 : Identification des panneaux
Remarque :

On calcul les moments suivant les deux sens et on détermine les armatures pour les deux

directions Ly et L.

On congoit en effet que, dans ce cas, une bande de 1 m dans le sens Ly se trouve soulagée par

suite de la présence d’une bande de 1 m dans le sens Ly et inversement.

Il est donc logique d’affecter le moment calculé pour la portée Ly d’un coefficient de

réduction destine a tenir compte de la présence de la bande de la portée L.

- Si le panneau considéreé est continu au-dela de ses appuis :
Moment en travée : 0.75 Mgx ou 0.75 Mgy

Moment sur appuis : 0.5 Mg

- Si le panneau considéré est un panneau de rive dont I’appui peut assurer un encastrement

partiel :
Momententravee :................... 0.85 Mox ou 0.85 Moy
Moment sur appuis derive :......... 0.3 Mg
Moment sur appui intermédiaire : ..... 0.5 Mg

Mox= 153.64kN.m
Mo,= 119.53kN.m
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«» Correction des moments:

Pour tenir compte de la continuité des panneaux, on multiplie les moments par des
coefficients comme suit :

Dans notre cas on a des semi encastrement

Sens X-X :

Magp= 0.5 Mox=76.82 kN.m
Magp= 0.3 Mox=46.09kN.m
My = 0.85 Mox:13059kNm

Sens Y-Y :

Mapp= 0.5 Moy=59.76 kN.m
M =0.85Mgy=101.60 kKN.m

d. Le ferraillage:

Le ferraillage se fera en flexion simple pour une bande de 1 ml
Avec :
b=100cm ; h=30cm

> Section minimales :

e Section de la petite portée (ly):

Anin = Po -b- h~3_T’O =0.0008x100x 30 3_20'9 =2.52cm* /ml
Avec po =0.0008 pour HAFe400

» Armatures paralléle a la grande portée (ly):

Auin = P -b-h =0.0008 10030 = 2.40cm? /ml
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= =0.392
/uu bdszu /,l</l|
M
A=
IBdGst

Les résultats sont donnés dans le tableau suivant :

sens Zone M 1) Obs B Ay Ferraillage | Ay adoptée St
(KN.m) (cm2)

travée | 130.59 | 0.126 | SSA | 0.932 | 14.91 5HA20 15.70 20

= appui | 76.82 0.074 | SSA | 0.962 | 8.50 5HA16 10.05 20

travée 101.6 | 0.098 | SSA | 0.948 | 11.36 5HA20 15.70 20

y-y appui 59.85 | 0.057 | SSA | 0.971 | 6.56 5HA16 10.05 20

Tableau IX.5 : Ferraillage du panneau

e. Vérification a I’état limite ultime (ELU):

» Veérification de la condition de non fragilité :

e Armatures parallele au petit coté :

3- 3-0.9

2" —0.0008x100 x 30 —2.52cm? /ml

Avin = Py -b-h-
Avec po =0.0008 pour HAFe400

e Armatures parallele au grand coté :

Auin = P -b-h = 0.0008 10030 = 2.40cm? /ml
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A, =10.05m* > A .. =2.52cm?® / ml

Aux appuis :
A’ =10.05cm? > A_. = 2.52cm?/ml

Al =15.70cm*>A_. =2.52cm’ /ml
A =15.70cm’® > A, = 2.52cm*/ml

En travée : {
—— Condition Vérifié.
> Vérification des espacements des armatures (BAEL91 modifié 99/ Art A.8.2.42):
L'écartement des barres d'une méme nappe ne doit pas dépasser les valeurs suivantes :

Sens X-X :

St <min (3h, 33cm) =33 cm

St=20cm <33Cm......oooiiiiiiiia condition vérifiée

Sensy-y:
St < min (4h, 45cm) =45 cm

Si=20cm <45 CM..eeiiniiiiiiiin. condition vérifiée

> Vérification de ’effort tranchant:

max

1= V;d <min 0.15%28 .4MPa =2.5MPa

Ts
AvVec :
1
Vv, =3
128.98x103%5.6 .. gy
= Tul — X200 - 133 MPa<2.5MPa ......... condition vérifiée

T 2bd  2x103x270

307

r——
—



Chapitre IX : Etude de I’'infrastructure

f. Vérification a PELS :

« Calcul des moments fléchissant :

Lx(m) | Ly(m) | p=Lx/Ly | 9 Os Hx My Mox Moy
5.1 5.6 0.9 0.2 | 97.17 | 0.0589 | 0.846 | 148.86 | 125.93

Tableau 1X.6 : Calcul des moments Mx et My a I’ELS

Sens X-X:
Mapp= 0.5 Mox=74.43 kN.m (appui intermédiaire.)
Mapp= 0.3 Mox= 44.65 kN.m (appui de rive.)
Mt =0.85 Mox: 126.53kN.m

Sens Y-Y :
Mapp= 0.5 Moy=62.96 KN.m (appui intermédiaire.)

Mapp= 0.3 Moy=37.77 KN.m (appui de rive.)
M; = 0.85 Mgy= 107.04 kN.m

» Verification de la résistance a la compression du béton (art.A.4.5.2 BAEL91)
% Sens x-x :
e Contrainte dans ’acier :

On doit Vérifiersi: o4 < 0,= 0.6 5= 15 MPa

Opc = k1.
_ Mger
Ost B, XdXAsgt
= Entravée:

o, _ Ast _ 1570 _
p, % = xa X 100 = Tooas < 100 = 0.581.

p,=0581 =K, =2925 etp, =0887

Moy 126.53 x 103

B, xdx Ay 0887 x27x15.70 336.51 [MPa]

Gst =
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ost = 336.51[MPa] < o, = 348[Mpa] = Condition vérifiée

e Contrainte dans le béton

On doit s’assurer que | Ope < Ope
Ope = 0,6 X f.,5 = 0,6 X 25 = 15[MPa].
Ost os¢ _ 336.51

k = = — =
U ope 0 Tk, T 29.25

= 11.50[MPa]

opc = 11.50 MPa < o, = 15 Mpa =Condition vérifiée

= Aux appuis :

e Contrainte dans ’acier :

As __ 10.05 _
p, % =o5x100=—"-x100 =0.372

p,=0372 =K, =3819 B, =0902

Mgy 7443 x10° 204.001MP
Ot T B XdxA; 0902x27x10.05 [MPa]

ost = 304.09[[MPa] < o, = 348[MPa] = Condition vérifiée
e Contrainte dans le béton :

On doit donc s’assurer que :| Ope < Opc
ope = 0,6 X f.,5 = 0,6 X 25 = 15[MPq]
Ogt Ogt 304.09

k = — D = — =
1T e 0P Tk, T 3819

= 7.96[MPa]

Ope = 7.96 MPa < o, = 15 MPa =Condition vérifiée
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% Sensy-y:

= Entravée:

% = Ast x 100 = 15.7 x 100 = 0.581
Pr 70 =4 ~ 100 x 27 -

p,=0581 =K, =2925 etp, =0887

Mger 107.04 x 103

_ = = 284.68[MP
Ot =B Xdx Ay 0887 x 27 X 15.7 [MPal

ost = 284.68[MPa] < o5 = 348[Mpa] = Condition Vérifiee

e Contrainte dans le béton

On doit s’assurer que : Op < Opc
Opc = 0,6 X f.,5 = 0,6 X 25 = 15[MPa].

Ost Ost 284.68

Ky =—% = o0y =

st _ = 9.73 [MP
b k, 2925 73 IMPa]

ope = 9.73 MPa < oy, = 15 Mpa =Condition vérifiée

= Aux appuis

e (Contrainte dans ’acier :

% = As x 100 = 10.05 x 100 = 0.372
P1 70 =4 ~ 100 x 27 -

p, =0372 =K, = 3819 B, =0.902

Mger 74.43 x 103

Ot TR xdxA, 0902 x27x10.05 304.09[MPa]

ost = 304.09 MPa < o4 = 348[MPa] = Condition veérifiée
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e Contrainte dans le béton :
On doit donc s’assurer que | Ope < Opc
Ope = 0,6 X fg = 0,6 X 25 = 15[MPal]

Ost Ost 304.09
= T o T, T 3819
Obc 1 .

= 7.96[MPa]
opc = 7.96 MPa < o, = 15 MPa =Condition veérifiée

» Vérification des contraintes dans les aciers :

La fissuration est considérée comme peu nuisible, alors il n’y a aucune vérification a

faire. Donc les armatures calculées a ’ELU sont suffisantes a ’ELS.

I1X.5.3 : Ferraillage du debord :
Le débord est assimilé a une console courte encastrée dans le radier de longueur
L = 50cm, soumise a une charge uniformément repartie.

Le calcul se fera pour une bonde de 1 meétre de longueur.

frettetes

»
« >

50 cm
Figure.Xl.4: Schéma statique d’un débord

1. Sollicitation de calcul :

e APELU:

P, = 128.98kN/m| M, = Puz L ‘128'928X0'52 — _16.12kN.m
« APELS:

Ps=97.17 kN/ml Ms = — PSZ"Z = _97'1ZX0'52 = —12.14kN.m
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2. Calcul des armatures :

b=1m d=27cm fpc=14.2 MPa o5 =400MPa

Amin:O.23XbXd ><E
fe

Les résultats de ferraillage a L’ELU et a L’ELS sont résumés dans le tableau suivant

M Hu B Acal Amin Choix Aadop St (Cm)
(KN.m) (cm®) | (cmd (cm?)
ELU 16.12 | 0.015 | 0.826 2.09 3.26 4AHA14 6.15 25
ELS 12.14 | 0.011 | 0.847 1.44 3.26 4HA14 6.15 25

Tableau I1X.7 : Ferraillage a ’ELU.

e Armatures de répartition :

= % =153cm? =

A=

N>

On apte: 4HA12 = 4,52cm?/ml.
Avec un espacement : Si=25cm

3. Vérification a PELU :
Anmin=0.23xbxd x% =3.26cm< A, =4.52cm  — Condition vérifié.
(S

5. Vérification a PELS :

M, 1612
M, 12.14

1.33

-1 f
U= 0.016 — «=0.020 <7/—1 +—28 - 0.405 — Condition Vérifié.

= Il n’y a pas lieu de faire la vérification des contraintes a I’ELS.
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Conclusion :
Les armatures du la dalle sont largement supérieures aux armatures nécessaire au debord,

Avadier>Adebord=>, et afin d’homogénéiser le ferraillage, les armatures de la dalle seront prolonger

et constitueront ainsi le ferraillage du débord.

1X.5.4 : Etude des nervures :

Afin d’éviter tout risque de soulévement du radier (vers le haut), celui-ci est sera muni de
nervures (raidisseurs) dans les deux sens.

Pour le calcul des sollicitations, la nervure sera assimilée a une poutre continue sur plusieurs
appuis et les charges revenant a chaque nervure seront déterminées en fonction du mode de

transmission des charges (triangulaires ou trapézoidales) .

1. Chargement simplifié admis :

Cela consiste a trouver la largeur de dalle (panneau) correspondante a un diagramme
rectangulaire qui donnerait le méme moment (largeur Im) et le méme effort tranchant
(Largeur It) que le digramme trapézoidal. Ainsi sous ce chargement devenu uniformément

reparti et le calcul devient classique

» Charge trapézoidale :

) i
I = |{o.5—&]
6
I = |{o.5 - &J =
4 . IR _

» Charge triangulaire :

Ix/ 2

Im =0.333Ix
It = 0.25I«
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1. Charges a considérer :
e Sens transversal :

Que =0, X L, =128.98x1.84 = 237.32kN / ml.

Qus =0 x L, =97.17x1.84 =178.79kN / ml.

Ory =0, x L, =128.98x1.38 =177.99kN /ml.

e Sens longitudinal :

Oy =, * L, =128.98x1.69 = 217.97kN /ml.
Os = 0, x Ly =97.17x1.69 =164.21kN /ml.

Ory =0, x L, =128.98x1.27 =163.8kN /.

2. Diagramme des moments fléchissant et des efforts tranchants :

v Sens longitudinale :

A) Diagramme des moments fléchissant (ELU):
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B) Diagramme des moments fléchissant (ELS):

c) Diagramme des efforts tranchants(ELU):

v" Sens transversale

A) Diagramme des moments fléchissant (ELU):
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B) Diagramme des moments fléchissant (ELS):

Etude de I’infrastructure

C) Diagramme des efforts tranchants(ELU):

6. Sollicitations maximales :

e Sens transversal :
=603.54kN.m.
=829.69kN.m
=429.28kN.m.
asmax = 290.13kN.m.
=685.93kN.

tumax

aumax

tsmax
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e Sens longitudinal :

=478.86kN.m.
=745.46kN.m

aumax

M
M
M., =332.89kN.m.
M
Tu

tumax

=518.22kN.m.

as max

_ =678.85kN.

7. Le ferraillage :
Les résultats de calcul sont donnés dans le tableau ci-dessous :

b= 55cm; d=95cm; f,.=14.2MPa; o= 348MPa

5HA20+5HA16

478.86 0.067 | 0.965 15.00 SHA20 15.7
829.69 0.117 | 0.937 24.78 | 5SHA20+5HA16 25.75
603.54 0.085 | 0.956 19.09 | SHA20+2HA16 19.72

Tableau IX.8 : Ferraillage des nervures a ’ELU.

8. Vérifications a PELU :

a. Condition de fragilité :

0.23Xxbxdxf;
As > Anin = — 28 — 4 58 cm?
e

Les sections d’armatures adoptées vérifient cette condition
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b. Vérification de la contrainte de cisaillement :

T :
T, =—"% < 7 =min

B 0.15 f_,q
" bd

7o

4 MPa} =2,5MPa

Avec : Tymax =959.82 kN

3
_678.85x10° =1.29MPa < 7, = 2,5MPa = Conditionvérifiée

TIJ
550x 950

d. Armatures transversales :

) 2ﬁ=§=6.66mm
3 3
Soit ¢ =10 mm
On prend 2 cadres de ¢p=10mm

c. Espacement des armatures :
v' Zone nodale :

Si< min{% ;12¢L} =min 1§.5,24 }
Soit St=10cm

v’ Zone courante :
h
Si<—=17.5cm
4

Soit Si=15 cm.

d. La quantité d’armatures transversales minimale:

v Enzonenodale: Api, = 0.003 Stxb =1.65 cm?
v En zone courante : Api, = 0.003 Stxb =2.475¢cm?

e. Armatures de peau (BAEL/Art 4.5.34) :

Des armatures dénommées «armatures de peau» sont réparties et disposées
parallelement a la fibre moyenne des poutres de grandes hauteur, leur section est au moins égale

a 3 cm? par métre de longueur de paroi mesurée perpendiculairement & leur direction, en
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I’absence de ces armatures, on risquerait d’avoir des fissures relativement ouvertes en en dehors

des zones armées.

Dans notre cas, la hauteur de la nervure est de 100 cm, la quantité d’armatures de peau

nécessaire est donc :

A, =3 cm? /mlx 1 = 3 cm? par parois
Soit : 2HA14

avec : As= 3,08 cm?

f. Vérification a PELS :

Les moments :
v Sens longitudinale :

M=332.89KN.m
M,=518.22 KN.m

v' Sens transversale :
M=429.28 KN.m
M,=590.13 KN.m

a. Veérification de la résistance a la compression du béton (art.A.4.5.2 BAEL91) :

% Sens longitudinal :

> Contrainte dans Pacier :

On doit vérifier si: o5 < 4= 0.6 feos= 15 MPa

Opc = kl.
_ Mger
Ost B, xdXAgt
= [Entravée:
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% = Ast x 100 = 15.7 x 100 = 0.300
Pr 70 =4 ~ 55 %95 -

p, = 0.300 = K, = 42.47 et B, = 0.913

Mser _ 332.85 x 103

_ = = 244.43[MP
O3t T B Xdx Ay 0913 x 95 X 15.7 [MPal

o5t = 244.43[MPa] < o5 = 348[Mpa] = Condition Vérifiee

» Contrainte dans le béton :

On doit s’assurer que | Op < Opc
ope = 0,6 X f.,g = 0,6 X 25 = 15[MPa].

= Ost N _ Ogt 24443
1 e O T %, T 4247

5.75[MPa]

opc = 5.75 MPa < o, = 15 Mpa =Condition Vérifiée

= Aux appuis :

> Contrainte dans P’acier

% = As x 100 = 2575 x 100 = 0.492
Pr 70 = d ~ 55 %95 -

p, = 0492 =K, =32.17 B, = 0,894

Mger 518.22 x 103

_ = = 236.96[MP
B, xdxA; 0.894x 95 x 25.75 [MPa]

Ost

o5t = 236.96 [[MPa] < 65 = 348[MPa] = Condition Vérifiée
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> Contrainte dans le béton :

On doit donc s’assurer que | Ope < Opc

ope = 0,6 X fo5 = 0,6 X 25 = 15[MPa]

o c 236.96
kl = _St = GbC = st

st = 7.36 [MP
b k, 3217 [MPa]

opc = 7.36 MPa < o, = 15 MPa =Condition Vérifiée

«* Sens transversal

= [Entravée:

% = Ast x 100 = 19.72 x 100 = 0.377
Pr 70 =4 ~ 55 %95 -

p, =0377 =K, =37.63 etp, =0.905

Meer _ 429.28 x 103

Ot T B Xdx Ay 0905x95x19.72 253.19[MPa]

ost = 253.19MPa] < o5 = 348[Mpa] = Condition vérifiée

v" Contrainte dans le béton

On doit s’assurer que | Op < Opc
Ope = 0,6 X f.g = 0,6 X 25 = 15[MPa].

I _ Ost S _3_253.19
17 o be ™k, ~ 37.63

= 6.72[MPa]

Ope = 6.72 MPa < oy, = 15 Mpa =Condition vérifiée
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= Aux appuis :

v" Contrainte dans DPacier :

% = As x 100 = 2575 x 100 = 0.492
Pr 70 = d ~ 55 x 95 -

p, = 0492 =K, =32.17 B, =0.894

Mg 59013 x 107
- B, xdxAs  0.894 x 95 x 25.75

= 269.84[MPa]

Gst

ost = 269.84 MPa < o4 = 348[MPa] = Condition vérifiée

g. Contrainte dans le béton :

On doit donc s’assurer que | Ope < Opc
Ope = 0,6 X f.g = 0,6 X 25 = 15[MPa]

k _ Ost N _ Ost _ 26984
L e O Tk, T 3247

= 8.38[MPa]

op. = 8.38 MPa < o, = 15 MPa =Condition vérifiée

Vérification des contraintes dans les aciers :

La fissuration est considérée comme peu nuisible, alors il n’y a aucune vérification a faire.

Donc les armatures calculées a ’ELU sont suffisantes a I’ELS
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Conclu jenerale

L’étude que nous avons menée dans le cadre de ce projet
nous a permis de concrétiser I'apprentissage théorique du
cycle de formation de l'ingénieur et
surtout d’apprendre les différentes techniques de calcul, les
concepts et les reglements régissant le domaine étudié d’'une
part.

Et d’autre part d’acquérir des connaissances nouvelles sur
les méthodes de calcul et d’études des structures ; méme sur
la pratique des logiciels comme

ETABS ; AUTOCAD ... qui permet de réduire le temps et
facilite I'analyse et le dessin des structures.

Les avancées scientifiques significatives en matiere de
connaissance des séismes et la maitrise de leur phénomene
imposent des mises a jour régulieres des reglements
parasismiques afin d’assurer une protection acceptable des
vies humaines et des constructions vis-a-vis des actions
sismiques, sans oublier le coté économique.

Dans le domaine de génie civil on s’intéresse a la résistance,
durabilité et I'économie.

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



