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INTRODUCTION

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 de malfacons d’exécution

Certes, nous ne devons pas appliquer seulement les réglements mais nous devons
imperativement comprendre les facteurs déterminons le comportement dynamique de la
structure afin de mieux prévoir sa réponse sismique.

Pour cela, les ingénieurs disposent actuellement de plusieurs outils informatiques et de
logiciel de calcul rapide 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.

Le projet en cours d’étude s’agit d’une structure constitué d’un sous-sol, un R.D.C et de
dix(10) étages (R+10+SS) a usage commerciale et habitation, a ossature mixte
contreventée par voiles.la structure est soumise au spectre de calcul du Reglement
Parasismique Algérien RPA99/version2003 et sa réponse est calculée en utilisant le
logiciel ETABS V9.6.0

Conclusion générale :
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I.1.Description de I’ouvrage :

Le projet en question consiste en 1’étude et le calcul d’une structure (R+10+1ss) a usage
d’habitation et commercial. Ce batiment est d’importance moyenne (groupe d’usage 2),
implanté a TIZI OUZOU, ville classée selon le RPA 99 version 2003 comme étant une zone
de moyenne sismicité (zone lla).

Cet ouvrage est compose de :

> Un (01) rez de chausse a usage multiple (commerciale et habitation).
» Dix (10) étages a usage d’habitation.
» Une(01) cage d’escalier.
» Une (01) cage d’ascenseur.
»Un sous sol a usage commerciale.
1.1.1. Caractéristiques géométriques de ’ouvrage :
Les dimensions de I’ouvrage sont :

1.1.1.1 Dimension en plan : 12.03rp/ —
» Longueurtotale ........................ L=25.35m.
» Largeurtotale ........................... L=12.03m.

1.1.1.2 Dimension en élévation :
» Hauteur du rez-de-chaussée............... hppc = 4.08m. h=39.27
» Hauteur d’étage courant ................ hepage = 3.06m.
» Hauteur desoussol ....................... hss= 4.59m.
» Hauteurtotale ............................. h=3927m.

«—
1.1.2 Eléments constitutifs de ’ouvrage : L=25.35

1.1.2.1 La superstructure :
C’est la partie de la construction au dessus du sol, elle contient plusieurs éléments qui sont :
a- L’ossature :

L’immeuble est a ossature mixte composée de :

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

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

e b- Les planchers:

Le plancher est une partie horizontale de la construction, il a pour but de séparer les niveaux
successifs du batiment.

-1l supporte son poids propre et les charges d’exploitations, les transmet aux éléments
porteurs de 1’ossature (fonction de résistance mécanique).

-1l assure I’isolation thermique et acoustique des différents étages (fonction d’isolation)

-Le plancher terrasse est inaccessible comportant un systéme complexe d’étanchéité et une
pente de (1%) pour faciliter I’écoulement des eaux pluviales.
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Dans notre batiment nous avons un type de plancher :
e Planchers en corps creux portees par des poutrelles qui assurent la transmission des
charges aux éléments horizontaux (poutres) et ensuite aux éléments verticaux (poteaux,

voiles).

e Planchers en dalle pleine en béton armée :
Sont des planchers en béton armée plus resistants et plus lourd comparé aux corps creux,

ils sont utilisés généralement la ou il n’est pas possible de réaliser les planchers en corps
creux, en particulier la cage d’ascenseur et les balcons.
c-Maconnerie :
On distingue deux types :
-Murs de fagade realisés en double cloisons de briques creuses 10cm séparées par une lame
d’air de 5cm.
-Murs de séparation intérieure réalisés en simple cloison de brique de 10 cm.

d-Escaliers :
L’escalier est une succession de gradins permettant le passage a pied entre différents niveaux
d’un batiment. Notre batiment comporte une cage d’escaliers droits composés de deux volées

avec un palier de repos.

e- La cage d’ascenseur :
Notre batiment comporte une cage d’ascenseur réalisée en voile.

f- Les revétements :

Ils sont en :
e Platre et enduits pour les cloisons et les plafonds.

e Mortier de ciment pour les murs de fagade et la cage d’escaliers.
e Carrelage pour les planchers et les escaliers.
e (Céramique pour les salles d’eau et les cuisines.

g-les voiles :
Un voile est un élément important dans la résistance et 1’équilibre de la structure, il est

caractérisé par une forme géométrique spécifique qui lui offre une importante inertie, grace a
laquelle il soulage considérablement les poteaux et les poutres dans une structure mixte
(portique-voile).

h-Systéme de coffrage :
On opte pour un coffrage métallique pour les voiles dans le but de diminues le temps

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

i-Balcon :
Les balcons sont réalises en dalles pleines ou en corps creux.

J-Acrotére :
L’acrotere est un élément secondaire de la structure, il est encastré au niveau de la poutre du

plancher terrasse, il a pour but d’assurer la sécurité au niveau de la terrasse.




Chapitre | : Présentation de ’ouvrage

1.1.2.2 L’Infrastructure :

I .1 Les fondations :
Les fondations sont des éléments situes a la base de la structure, elles assurent la transmission
des charges et surcharges au sol par liaison directe avec ce dernier.

Le choix du type de fondation dépend des caractéristiques mécaniques du sol d’implantation et
de I’'importance de I’ouvrage.

l.2Matériaux :
Les matériaux de construction jouent un réle important dans la résistance des structures aux
séismes. Leurs choix est souvent le fruit d’'un compromis entre divers critéres tels que : le
cout, la disponibilité et la facilité de mise en ceuvre.

1.2.1 Béton :

a- Composition :

Le béton est un mélange de granulats (sable + gravier), d’un liant hydraulique qui est
le ciment et d’eau de gachage. De point de vue mécanique, ce dernier est défini par sa bonne
résistance a la compression qui varie avec la granulométrie, le dosage en ciment et 1’age de
béton.

En revanche le béton présente une faible résistance a la traction.
a-1-ciment :

Le (CPJ-CEM 1I/A 42,5) (ciment portland composer de classe 425) et le liant le plus
couramment utilise, il sert a assurer une bonne liaison entre les granulats.
a-2-granulats :

Deux types de granulats participent dans la constitution du béton :

-Sable de dimension  (0<Ds<5) mm.
-Gravier de dimension (5<Dg<25) mm.
a-3-Eau de gachage :

Elle met en réactions le ciment en provoquant son hydratation, elle doit étre propre et
dépourvue de tout produit pouvant nuire aux caractéristiqgues mécaniques du béton.

1.2.1.1 Résistance caractéristique du béton a la compression :

Le béton est défini par la valeur de sa résistance a la compression mesurée a 1’age de
28 jours (Age de maturité) noté fc28. Elle est déterminée par des essais de compression sur
des éprouvettes normalisées (16x32). Dans notre étude, on prendra : fc2s = 25MPa.
Pour j <28 jours, la résistance caractéristique du béton est définie comme suit :

- Pour des résistances : fc28 <40MPa :
N

— J L .
fej= 276+083] fcog si : j <60 jours
L (BAEL91/Art A. 2.1, 11)
fej= 1,1 feos si :j>60 jours)

- Pour des résistances : fc28 > 40MPa N

fo= —2L—fc si j< 28 jours
“ 1.40+0.95jf 28 1= 28]

SR (BAEL91/Art A. 2.1, 11)
fej= fcos si j > 28 jours
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1.2.1.2 Résistance caractéristique du béton a la traction :
La résistance du béton a la traction est trés faible, elle est donnée par la relation
suivante:

fij= 0.6+0.06fj .avec fej< 60MPa ........cccocviennn, (BAEL91/Art A. 2.1, 12)

Dans notre cas on a : fyj = fipg =0.6+0.06 fc2s=0.6+0.06x25 =2.1MPa

1.2.1.3 Modules de déformations longitudinales du béton : On définie le module
d’¢élasticités comme étant de rapport de la contrainte normale et de la déformation engendrée.
Selon la duré de I’application de la contrainte, on distingue deux types de modules :

-Module de déformation longitudinale instantanée :

Sous des contraintes normales d’une durée d’application inférieure a 24 h, on admet a
défaut de mesures, qu’a 1’age « j » jours, le module de déformation longitudinale instantanée
du béton Eij est égal a :

Eij =11000. 3/fcj (MPa) ......oeeeeeiieiieeee ( BAEL91/Art A.2.1,21)

Pourfcj=25 MPa on aura Eij=32164.195 MPa

- Module de déformation longitudinale différée :
Sous des contraintes de longue durée d’application, et a fin de tenir en compte I’ effet de retrait
et de fluage, on prend un module de déformation égale a :

Ebj=3700. 3/fcj (MPa) ............ceeevveneee (BAELO1/Art A2.1, 22)

Pour fcj=25 MPa on aura En2s=10818.86MPa.

1.2.1.4 Module de déformation transversale du béton :
Le module de déformation transversale ’G’’ est donné par la formule suivante :

PR (BAEL91/Art A.2.1, 3)

E : module de déformation longitudinale instantanée du béton (module de Young).
v coefficient de poisson
e Coefficient de poisson :
Le coefficient de Poisson du béton est le rapport entre la déformation relative transversale et
la déformation relative longitudinale du béton. Il est pris égale a :
v = 0,0 pour des justifications a ’ELU
v = 0,2 pour des justifications a I’ELS
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1.2.1.5 hypotheéses de calcul :
Le calcul de cet ouvrage est effectue conformément aux réglements BAEL 91(béton
arme aux états limites) base sur la théorie des états limites.

a)Etats limite ultime(ELU) :

I1 se traduit par la perte d’équilibre, ¢’est-a-dire basculement ou glissement sous les
charges qui lui sont appliquées, la perte de stabilité de forme (flambement des piéces
élancées) et la perte de résistance mécanique (la ruine de I’ouvrage).

La valeur de la contrainte admissible de compression du béton est donnée par la formule

suivante :
0.85.fc28

fbu=W ......................................... . (BAEL91/Art A.4.3,41)
Avec :
6 =0.85sit<1lh
e :Coefficient de durée d’application des actions considérées 0=09silh<t
0= 1sit>24h

0.85:un coefficient de minoration pour tenir compte de 1’altération du béton en surface et de la
durée ’t”> d’application des charges entrainants une diminution de la résistance.
vb : coefficient de sécurité qui tient compte d’éventuels défauts localisés dans le béton.

_
le coefficient ybvaut : 1.5: en situation durable et transitoire (SDT)
3 1.15: en situation accidentelle (SA)
N
Pour : fes = 25MPa fou=14.167 MPa enSDT
<
fbu=18.478 MPa en SA
~
onc [Mpa]
A
0.85.fc28
fou= 0.yb
0 2%o0 3,5%o € (%0)

Figure 1.1 : Diagramme des contraintes —déformation du béton a ’ELU
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Avec :

- obc : Contrainte de calcul du béton en compression.

- fc28: Contrainte du béton en compression a 1’age de 28 jours.

- enc: Déformation du béton en compression (Pour ebc< 2 %o on applique la loi de Hooke qui
dit : obc= E. Sbc)'

- E: Module de Young.

e Contrainte limite de cisaillement a ELU :............... (BAEL91/Art A5.1, 21)
+ tw=min (0.13fc2s; 5MPa) pour les fissurations peu nuisibles.
*  tw=min (0.10fc2s; 4MPa) pour les fissurations préjudiciables ou tres préjudiciables.
e Hypotheses :
-Les sections droites et planes avant déformation, restent droites apres déformation.
-Pas de glissement relatif entre le béton et I’acier.
-Le béton tendu est négligé dans le calcul.

-L’allongement unitaire de I’acier est limité a 10%o et le raccourcissement unitaire du
béton est limité a 3.5%o dans le cas de la flexion simple ou composée et a 2%o0 dans le

cas de la compression simple.

b)-Etat limite de service(ELS):

C’est I’¢état au-dela duquel les conditions normales d’exploitation de I’ouvrage ne sont

plus satisfaites. Les vérifications a effectuer portent sur un état limite de durabilité de
I’ouvrage et un état limite de déformation.

La valeur de la contrainte admissible de compression obc est :

Obc=0,6.C) «.ovveiiii (BAELO91/Art A4.5,2)

obc =0,6.fcj = 0,6.fc2s =15MPa.

0,.[MPa]
A

Ooe=06f 55 fommmmaaes

0 2%o0 ngc

Figure 1.2: Diagramme de calcul contrainte - déformation du béton a LELS

. Contrainte limite de cisaillement a | ELS:

La contrainte tangentielle du béton pour une section rectangulaire est définie par:
\%

’Eu=ﬁ cer vee sre een sen een oee n(BAELO1/AIt A5.1, 1)
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Avec:
-Vu : Valeur de I’effort tranchant dans la section étudiée (calculée a ELU)
- b : largeur de la section cisaillée
-d : hauteur utile (d = h-c)

. 0.2f . . .
7,= min ¢28 - 5MPa}, pour une fissuration peu nuisible.
Vb
.| 0.15f ' . g e g
7,= min { ——= ; 4MPa}, pour une fissuration prejudiciable ou tres Prejudiciable
Vb

1.2.2 Les aciers :

Les aciers: Les aciers utilisés se distinguent suivant leurs nuances, leurs états
de surfaces et la valeur de la limite d’élasticité¢ «Fe».ils sont classés de la fagon
suivante :

FeE22

FeE24 235

FeE40 400

FeE50 500

TL50 (@>6mm) 500

TL50 (@<6mm) 520
1.2.2.1 Module d’élasticité longitudinale : .................. (BAEL91/Art A.2.2,1)
Le module élasticité longitudinal (Ea) de 1’acier est pris égal a :
Ea =2 10°MPa.
1.2.2.2 Contrainte limite d’élasticité de ’acier : ........... (BAEL91/Art A4.3,2)
a)aL’ELU :
oS= ];—z Avec : ys: Coefficient de sécurité ys=1.15 pour le cas courant

ys =1 pour le cas accidentel

- 0s=348MPa pour les aciers a haute adhérence FeE400.
- 065=204MPa pour les aciers doux FeE240.

b) A’ELS :
- Fissuration peu nuisible : Cas des éléments intérieurs ou aucune vérification n’est
NECESSANNE. ... eeeeetet it e ettt et e ae e (BAEL91/Art A4.5, 32).
os=L=
yS
- Fissuration préjudiciable : C’est le cas des éléments exposés aux intempéries.
ost < min {2/3 fe;Max(0.5fe ;110,/nf;)} ........ ( BAEL91/Art A4.5, 33).

- Fissuration tres préjudiciable : C’est le cas des milieux agressifs.
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ost< 0.8 min {2/3fe ;Max(0,5 fe ;110,/nf;;) }......( BAELOL/Art A4.5, 34).

Avec: 1: Coefficient de fissuration.
n =1 : pour les ronds lisses (RL)
n = 1,6 : pour les hautes adhérences (HA).

«  Protection des armatures :( BAEL91/art A.7.1) :

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

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

» C3 > cm : Pour les éléments situés au contact d’un liquide (réservoir, tuyaux,
canalisations).

»  C>1cm: Pour les parois situées dans des locaux non exposés aux condensations.
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I1.1.Introduction
Apres avoir déterminé les différentes caractéristiques de 1’ouvrage, ainsi que les

matériaux le constituant, nous passons au pré dimensionnement des éléments tels que les
planchers, les poutres (principales et secondaires), les poteaux et enfin les voiles.

Le pré dimensionnement sera fait selon les régles du BAEL91, le RPA 99/version
2003 et le DTR 2-2.

11.2- Le pré dimensionnement des Planchers :

Les planchers sont des aires horizontales qui servent a limiter les étages, ils ont une
épaisseur "e " faible par rapport a leur dimension en plan, elles reposent sur 2, 3 ou 4 appuis,
leur fonction principale est de résister et supporter les charges et surcharges afin de les
transmettre aux éléments porteurs, assurant aussi une fonction d’isolation acoustique et
thermique entre étages.

On distingue deux types de planchers:
11.2.1-Planchers en corps creux :

Ils sont constitués de corps creux et d’une dalle de compression reposant sur des
poutrelles disposées suivant le sens de la plus petite porté :
h¢>Lmax /22,5
Lmax: portée libre de la plus grande travée dans le sens des poutrelles
hy: I’épaisseur totale du plancher.

Dans notre cas : Lmax=440-25/22,5 = 415cm

D’ou :h>415/22.5=18.44

On prend :h=20cm

On opte pour un plancher de ht=20cm, Corps creux de 16 cm et d’une dalle de compression
de 4 cm d’¢épaisseur .le méme raisonnement reste valable pour tous les autres planchers.

Treillis soudés Dalle de compression

A

Corps creux Poutrelle

Fig.11.1 : Plancher en béton armé avec poutrelles et hourdis
(Plancher semi préfabriqué)

11.3- pré dimensionnement des poutres :

Ce sont des ¢léments en béton armé coulés sur place, leurs rdle est I’acheminement des
charges et surcharges des planchers aux éléments verticaux (poteaux et voiles).
D’aprés les prescriptions préconisés par le RPA99 (modifiée 2003), les dimensions des
poutres doivent satisfaire les conditions suivantes :

16cm 4cm
20cm

-
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L L
e Hauteur des poutres « ht»: ESht <5

Avec L: porté de la plus grande travée considéré.

(" 0.4ht<b<0.7ht "
b>20cm
. Largeur des poutres « b » < ht>30cm
ht/b<4 h
( bmax< 1.5h+b
v
11.3.1-Poutres principales: (poutres porteuses) —>
Les poutres principales servent comme appuis aux poutrelles. b
Lmax =475 cm
L L
—<ht< —
15— 10

31.66cm< ht< 47.5 cm On prend: ht=40 cm
18cm <b <31,5 cm On prend : b=30cm
La section des poutres principales sont : | PP (30x40) cm® |

Verification des conditions du RPA99 : (Art A.7.5.1)
b=30cm >20cm
hi = 40cm> 30cm
h b=40/30 = 1,33< 4
On constate que les conditions de I’article A.7.5.1 du RPA99 sont vérifiées.
11.3.2-poutres secondaires :

Ce sont des poutres paralléles aux poutrelles, leurs hauteurs sont données par :
Lmax= 440cm
29.33cm< ht< 44 cm on prend: ht=35cm
16 cm <b <28 cm on prend: b=30cm
Les sections des poutres secondaires sont: |PS (30x35) cm?

Veérification des conditions du RPA99 : (Art A.7.5.1)
b=30cm > 20cm

ht=35 cm> 30cm

ht/ b=35/30=1,16 <4

Les conditions de I’article A.7.5.1 du RPA99 sont vérifiées.

11.3.3-Poutres paliéres :
La poutre paliére est une poutre de section rectangulaire de dimension (bxh). Elle est

soumise a son poids propre et la réaction des escaliers. Elle est parfaitement encastrée a ses
extrémités dans les deux poteaux.

Etant donné que 1’escalier a deux paliers de repos, la poutre paliére sera brisée partiellement
encastrée dans les poteaux.
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La hauteur de la poutre est donnée par la formule suivante :

L L
—<h < Tjavec h : hauteur de la poutre.

15 =
L : portée maximum entre nus d’appuis.
L=415cm

% <h é% =27,67cm <h <41,50cm donc on opte pour : h = 35cm

La largeur de la poutre est donnée par la formue suivante :

0.4h <b <0.7h avec b : largeur de la poutre
L : portée maximum entre nus d’appuis

0,4%x35 =b =0,7%x35=14cm =b =24.5 ~ 25cm
donc on opte pour :b = 25cm
e relatives aux exigences du RPA 99(Art.7.5.1) :

N

-b>20cm b =25cm > 20 cm condition vérifiée

-h>30cm | h=35cm >30 cm condition vérifiee
-h/b<4.0 35/25=1.40< 4 condition verifiée
-bmax <1,5h+b; )

Les conditions sont vérifiées donc on adopte pour la poutre palier une section de
Ppal(25x35)cm?
11.3.3-Poutres de chainage :

Lmax= 440cm

i<ht< i
15— — 10

29.33cm< hi< 44cm On prend:  ht=30cm
18cm <b<31,5cmOnprend: b=25cm
La section des poutres principales sont P ch (25x30)cm: |

I1.4- Détermination des charges et surcharges : (DTR BC.2.2)
11.4.1-Charges permanentes G:

Pour désigner les valeurs des charges permanentes et les surcharges d’exploitation, on
se réfere au document technique réglementaire (DTR B.C.2.2) qui nous conduit aux données
ci-apres :
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a -Plancher terrasse (inaccessible) :
Tableau I1.1 : Charges permanentes (G) Plancher terrasse

Figure II.2 : coupe du plancher terrasse(inaccessible)
b-plancher d’étage courant :
Tableau I1.2: Charges permanentes (G) de 1’étage courant

G= 514(KN /m?)
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c-La macgonnerie :
e Murs extérieur :
En double cloisons (avec briques creuse).

Tableau I1.3: charge permanentes revenant aux murs extérieurs.

0,02 18 0,36
0,10 - 0,9
0,05 - -

0,10 - 0.9
0,02 10 0.2

G=2.36 (KN / m?)

Figure(l11.3.a) : Coupe verticale d’un mur extérieur.

e Murs intérieurs :
Tableau I1-4charge permanentes revenant aux murs interieurs.

0,02 0.10 0,40
0,10 - 0,90
0,02 0.10 0,20

G=15(KN /m?)

o———3

Figure(11.3.b) : Coupe verticale d’un mur intérieur
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d-acrotéere :

» Poids propre de l'acroteére : + T I

G =p x Sx1ml avec :

p: masse volumique du béton.
S : section longitudinale de I’acrotére.

b = o

6 =250 06X02)+ 02x007) 2% -

G =1.713KN/ml

Figure (11.3.c) : Coupe transversale de I’acrotére
11.4.2 -Surcharge d’exploitation :(DTR B.C.2.2)

Q=1.50 KN/m? : planchers d’étages courant.
Q=1,00 KN/m?: terrasse inaccessible.
Q=3.5 KN/m? : balcons d’étage courant.
Q=3.5KN/m? : planchers sous sol (commerce).
Q=1.00 KN/m? : balcon dernier étage.
Q=2.5KN/m? : escalier.
11.5- Pré dimensionnement des voiles :
Les voiles sont des éléments rigides en béton arme destinés a assurer la stabilité de
I’ouvrage sous 1’effet des charges horizontales, et a reprendre un partie des charges verticales.
Le pré dimensionnement des voiles se fera conformément a | article 7.7.1 de RPA99 version

2003 qui definit ces éléments comme satisfaisant la condition suivante L>4 e,
Avec : ep : épaisseur des voiles.
L : longueur min des voiles.
L’¢épaisseur doit étre déterminée en fonction de la hauteur libre d étage *he’ et des conditions
de rigidité aux extrémités, avec un minimum de 15cm.
e=> max= (he/25 ; he/22 ; he/20) = he/20

ler cas: o=>he/25:

=22a
A—

al }Sa

2eme cas :: o=>he/22:

H =2a
—
{ [ { Ja [ \—(
23(11 I 1 I 1
=20
AI

3eme cas :: o=>he/20:

Figure 11.4 : Différentes coupes des voiles

.
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Avec:h, =h—ht
- h: Hauteur d’étage.
- ht: Epaisseur de la dalle.

a) Sous-sol :
he = 459 — 20 = 439 cm
az= % = 21.95cm

az= 239 - 19.95cm
22

az= LA 17.56cm.
25

b)-Rez de chaussé :

h, =408 — 20 = 388cm.
( > 388 _ 19.40
a 20 = AUucm

< 388
a22—=17.64cm
>388—1552
\ a> o = 15 cm

c) - Etages courant:
h, = 306 — 20 = 286cm.

[ a>22%— 14.30cm.
20

A

> 286 = 13.00
a oY) = . cm.

>286—1144
L a= o5 = A4Cm.

La majorité des voiles dans notre ouvrage sont linéaire, donc on choisira :

A> 121—0 — max(21.95; 19.40; 14.30).

On prend : a = 25cm pour le sous sol.
a = 20cm pour RDC et etages courants

Pour qu’un voile puisse assurer une fonction de contreventement, sa longueur (L) doit étre au

moins égale a 4 fois sont epaisseur Lmin = 4xa = 4x20 = 80cm.
Lin = 4xa = 4x25 = 100cm.

S
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11.6-Prés dimensionnement des poteaux :

Le pré-dimensionnement des poteaux se fait a I’ELS par la descente de charge, pour le
poteau le plus sollicité. En tenant compte des limites imposées par le (RPA 99 modifié 2003).
Le RPA nous impose pour la zone (11a), les dimensions transversales des poteaux doivent
Satisfaire les conditions suivantes :
- Min (bl, h1)>25cm
- Min (bl, h1) >h, /20

o Lhn,
47 h1™

Remarque :
On considére en premier lieu pour nos calculs, la section des poteaux selon le minimum
exigé par le RPA qui est de (25x25) cm?

Le pré-dimensionnement des poteaux se fera avec I’effort normal réduit en considérant un
effort : Ns=G+Q qui sera applique sur la section du poteau le plus sollicité. Cette section
transversale est donnée par la relation suivante :

V=NG/BXC28<0.30  ..veivrerennennsnnsnsnssnsnsansns (RPA 99 mod2003 7.4.3.1)
Avec :

B: Section transversale du poteau.

Ns: Effort normal maximal a la base du poteau..

v : Effort normal réduit.

G : charge permanente

Q : charge d’exploitation

Donc : B>Ns/0.3xfcyg

11.7 : Descente de charges :

La descente de charges est obtenue en déterminant le cheminement des efforts dans la
structure depuis leurs points d’application jusqu’aux fondations.
D’une fagon générale, les charges se distribuent en fonction des surfaces attribuées a chaque
¢lément porteur (poutre, poteau, voile), appelées surfaces d’influence.

-
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Calcules des charges et surcharges revenant au poteau le plus sollicité :

PP
2.23
SINY
@— PS P Io.so
S, S, 1.43
PP
2.05 0.35 1.85

P »d »d [

Ll ] L |

Figure 11.5: surface revenant au poteau le plus sollicité.

Calcul de la surface revenant au poteau le plus sollicité :
S =S1 +S2 +S3 +S4

Avec:

S1=( 2.23x 2.05 = 4.57m>
S2=|223x1.85=413m’= S=14.28m’
S3 =) 2.05x 1.43 = 2.93m*

S4=| 1.85x 1.43=2.65 m°.

Section de la poutre principale :
Spp= 0,35 x (2.23+1.43)= 1.28 m*
Section de le poutre secondaire :
Sps= 0,3(2.05+1.85)= 1.17 m?

Stor = 1.17 + 1.28 +14.28 = 16.73 m*.

-La surface du plancher revenant au poteau considéré est S= 16.73m?

-La surface d’exploitation du plancher revenant au poteau est :
S’=1[ (2.23 +0.30 +1.43)x(2.05+0,35+1.85)]= 16.83m? .
$°=16.83m’
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a)poids propre des éléments:

1- Poids des planchers : P=GxS
e Plancher terrasse :

Pt= 14.28x 5.61=80.11KN.
e Plancher étage courant :

Pec=14.28 x 5.14 = 73.39KN.

2- Poids des poutres :
e Poutres principales :

Ppp = 0.30 x 0.45x (2.23+1.43) x 25 =12.35KN.

e Poutres secondaires :
Pps = 0,30 x 0.40x (2.05+1.85)x 25 =11.70KN.

D’ou le poids des poutres est de :
Pp =12.35 + 11.70=24.05 KN.

3-Poids des poteaux :

-poteaux RDC et étage courant et sous sol :

Petage courant =0.25X0.25x3.06x25=4.75KN
Proc=0.25x0.25x4.08x25=6.38KN

Psous s01=0.25x0.25x4.59x25=7.17KN

4-Surcharge des planchers :

Q terrasse =S’x 1,00= 1x16.83=16.83 KN.
Q étage courant=S’x1.5=16.73x1.5=25.10KN.

11.8-Loi de dégression des charges :

Les regles de BAEL 91 ainsi que le document technique réglementaire DTR BC 2-2
nous proposent des lois de dégression des surcharges pour les batiments a usage d’habitation
ou d’hébergement possédant un grand nombre de niveaux, et ceci pour tenir compte de non
simultanéité des surcharges d’exploitation sur touts les planchers : (DTR BC 2-2/6-1) Soit :
QO : La charge d’exploitation sur le toit ou la terrasse couvrant le batiment. Q1 ,02,Q3,...,Qn:
Les charges d’exploitation respectivement des niveaux 1, 2,3,..., n numérotés a partir du
sommet du batiment : Pour les calculs de la descente de charges, on introduit les valeurs

suivantes :

Qo

Q

O,

02

Q4

Qn

18
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3+n

Y. Q=Qo* (5~ ) Xi=s Qipour 52n
20 =Qo

21 =Qo+Q1

22 = Qo+0,9 (Q1*Sy)

% = Qo+ 0,85(Qu+Qz+ Q)

E:jn = Q0+[(3+r31)/2n] .Znileo

Coefficients de dégression des surcharges

09509 |085]080]0,75 0,714 | 0,687 | 0,667

Calcul des surcharges selon la loi dégression:

niveau

terrasse | Qp=1x16.83=16.83KN

09 | Qo+Qi=16.83+25.10=41.93KN

08 | Q0+0.95 (Q:+Q;)=16,83+0,95(2x25.10)=64.52KN

07 | Q0+0.90 (Q:+Q,+Q3) =16,83+0,90(3x25.10)=84.6KN

06 | Q0+0.85 (Q:+Q,+Q4+Q,)=16,83+0,85(4x25.10)=102.17KN

05 | Q0+0.80 (Q1+Q;+Q3+Q4+Qs)=16,83+0,80(5x25.10)=117.23KN

04 | Q0+0.75 (Q:1+Q,+Q3+Qs+Q5+Q5)=16.83+0,75(6x25.10)=129.78KN

03 | Q0+0.714(Q1+Qp+Qs+Qs+Qs+Qs+Q7)=16.83+0,714(7x25.10)=142.30KN

02 Q0+0.687(Q1+Q2+Q3+Q4+Qs+Qs+Q7+Q5)=16,83+0,687(8x25.10)=154.78 KN

01 | Q0+0.666(Q:1+Q;+Qs+Qs+Qs+Qe+Q7+Qg+Qg)=16,83+0,66(9x25.10)=167.28KN

RDC | Q0+0.65 (Q1+Q;+Q3+Q4+Qs+Qg+Q:+Qs+Qg+Q10)=16.83+0,65(10x25.10)=179.98KN

S/sol | Qo+0.636(Q1+Q2+Q3+Q4+Q5+Q6+Q7+Qs+Qo+Q10+Q11)=16.83+0,636(11x25.10)=192.43KN

Avec :

QO : surcharge d’exploitation a la terrasse.
Qi : surcharge d’exploitation de 1’étage i.
n : numéro de I’étage du haut vers le bas.
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Charges Efforts Section des poteaux

Charges permanentes KN exploitations KN normaux cm?

Q Qcum N=Gc+Qc S trouvée |S adoptée

Niveaux | G plancher |G poutre/G poteau G total | G cum | plancher Ns/(0.3xfc28)
10 80.11 24.05 475 |108.91|108.91 | 16.83 16.83 125.74 167.6 25X30
9 73.39 24.05 475 |102.19 | 211.10 | 25.10 41.93 253.03 337.37 25X30
8 73.39 24.05 475 |102.19 | 313.29 | 25.10 64 .52 380.32 507.09 25X30
7 73.39 24.05 475 |102.19 | 41548 | 25.10 84.6 507.61 676.81 25x30
6 73.39 24.05 475 |102.19 | 517.67 | 25.10 102.17 634.90 846.81 30X35
5 73.39 24.05 475 |102.19 | 619.86 | 25.10 117.23 762.19 1016.25 30X35
4 73.39 24.05 475 |102.19 | 722.05| 25.10 129.78 889.48 1186 35X40
3 73.39 24.05 475 |102.19 | 824.24 | 25.10 142.30 1016.77 1356 35x40
2 73.39 24.05 475 |102.19 | 926.43 | 25.10 154.78 1144.06 1525.40 40x45
1 73.39 24.05 475 | 102.19 |1028.62| 25.10 167.28 1271.35 1695.10 40X45
RDC 73.39 24.05 6.38 | 103.82 [1132.44| 25.10 179.98 1400.27 1867 45X50
S SOL 73.39 24.05 7.17 | 104.61 |1237.05| 25.10 192.43 1529.10 2038 45x50

11.9 : Calculs des rigidités et inerties:

Dans les tableaux suivants nous allons calculer la rigidité des poutres trouvées

ultérieurement avec celle des poteaux

L’article 7.6.2 du RPA 2003 nous dit que la rigidité linéaire des poteaux doits étre supérieure

a celle des poutres

Mn + Ms > 1.25 (Mw + Ms).

Ona:oc=Mv/l donc M =cl/v
olpot/v +clpot/v>1.25 (clpout/v +clpout/v)
on aura:

Ipot>1.25 Ipout

Inertie poutres !orincipales(30x40) :
Ipout= (30 x 40°)/12 =160000cm*

} Ipot>1.251pout
} Ipot>1.25Ipout

}Ipot>1.25lpout
}I pot<1.251pout

Inertie poteaux :
-Sous sol et RDC:
Ipot=45x50°/12=468750cm*

-1°" et 2eme étage :
Ipot=40x45°/12=303750cm*

-3eme et 4eme étage :
Ipot=35x40°%/12=186666.7cm”

-5eme et 6eme étage :
Ipot=30x35°/12=107187.5cm*

CVv

CVv

CcVv

CNV

-
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-7eme au 10eme étage :
Ipot=25x30°/12=56250cm* Ipot<1.25lpout  CNV

Remarque :

D’aprés les résultats ci-dessus, nous concluons que I’inertie des poteaux par rapport
aux poutres n’est pas vérifiée du Seme au 10eme étage donc nous devons augmenter les
sections des poteaux.

Les sections qui satisfassent la vérification d’inertie sont :

e Vérification des sections des poteaux :(ART.7.4/RPA99VER2003)
1-poteaux (35x40) :

v' Min (35x40) >25cm............. vérifié
v" Min (35x40) 2:—g=15.3cm ....... vérifier avec he=3.06m
A = SO vérifié
2-poteaux (40x45) :
v' Min (40x45) >25cm............. vérifié
v Min (40x45) >>°=15.3cm. ... vérifié avec he=3.06m
v Ilor<a vérifié
4" h

4-poteaux (45x50) :

v" Min (45x50) >25cm............. vérifié
v" Min (45x50) 22—2215.3cm ....... verifié avec he=4.08m
v Xl vérifié

4~h

5-poteaux (45x50) :

v" Min (45x50) >25cm............. vérifié
v" Min (45x50) ZZ—ZZZO.4cm ....... verifié avec he=4.59m
v Xleyaa vérifié

4" h

21
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e Vérification des poteaux au flambement :

Un élément en béton armé peut étre flambé a tout moment sous un effet de

. : e
compression centré ou excentre, si A=— < 50.

AY
L
p= 20 =o.7L0—*/E
Iy, b2
S 12 2
Lo=he-hpp X
Avec:
Ls: Longueur de flambement.

Lo : Longueur libre de poteau.

i : Rayon de giration.

| : Moment d’inertie.

A : Section transversale du poteau.

A=2,42 Lo/b.

e 1-Poteau de sous sol (45x50) :hss=459cm —— L(=459-40=419cm

— A=(2,42 x 419)/455=22.53<50........c.c....... Condition vérifiée.

e 2-Poteau RDC(45x50) : hrdc=408cm —— Lo=368cm

— A=(2,42 x 368)/45=19.79<50.........c......... Condition vérifiée.

e 3-Poteau 1°'et 2eme étage (40x45) : he=306cm —» L= 266cm

— A=(2,42 x 266)/40=16.09<50.................. Condition vérifiée.

e 4-Poteau du 3eme au 10eme étage (35x40) : he=306cm — L= 266cm

— A=(2,42 x 266)/35=18.39<50.................. Condition vérifiée.

v
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Conclusion :

Puisque toutes les conditions sont vérifiées, les dimensions adoptées pour les poteaux
sont convenables.

Apres avoir fait les calculs nécessaires nous sommes arrivés aux résultats suivants :

Eléments Sections (cm?)
Poteau sous sol et RDC (45x50)
Poteaux 1°", 2°™ étage (40x45)
Poteaux 3°"*10°™ étage (35x40)
Poutres principales (30x40)
Poutres secondaires (30x35)
Poutre paliéere (25x35)
Poutre de chainage (25x30)

Voile sous sol e=25
Voile RDC et étages courants e=20
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I11.1-Introduction :

L’ensemble des éléments secondaires est constitué par des ¢léments qui n’ont pas une
fonction porteuse ou de contreventement, Ils peuvent étre isolés et calculé séparément sous
I’effet des seules charges qui leur reviennent le calcules se fera conformément aux régles :
BAEL91 modifié 99. Et ces élements sont :

e L’acrotere.
Les planchers.
La salle machine.
Les escaliers.

I11-2 : Acrotére :

L’acrotére est assimilé dans le calcul a une console encastrée au niveau du plancher
terrasse, son ferraillage se calcul sous I’effet d’un effort normal qui est son poids propre« G »,
accompagner d’une charge d’exploitation horizontale non pondérée estimée a (Q=1KN/ml),
provoquant un moment de renversement M dans la section d’encastrement (section
dangereuse).

L’acrotere est exposé aux intempéries, donc les fissurations sont préjudiciables et le
calcul se fera a L’ELU et a L’ELS pour une bande de 1m.

1 0hcrm 10

= G0cm

e} R

Fig. I11.2.a : Coupe verticale de ’acrotére.

III.?.l :CalculaI'ELU :
a) Evaluation des sollicitations:

-Poids propre de acrotére: G = [(0.6x0.1)+(0.1x 0.07)+(0.1x 0.03)/2]x25%1=1.712 KN/ml

- Surcharge d’exploitation : Q=1 KN/ml.

L’effort normal :
N = Gx1m=1,712x1m =1,712KN
L’effort tranchant :
T=0QxIm=1x1m=1KN
Le moment fléchissant du a la charge Q :
M = Qxhx1m=1x 0.6m x1m =0,6KN.m avec : h=0.6 m

g
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Q 0 0
G
h=0.6m
M=0.60KN.m N=1.712KN T=1KN
Dif’:lgrf':lmme des moments Diagramme de 1’effort Diagramme de 1’effort
Fléchissant M Normal N Tranchant T

Fig. 111.2.b Diagramme des efforts internes

b)Combinaisons des charges :
aL’ELU : La combinaison est : 1.35G +1.5Q
-Ny =1.35.N =1.35x1.712 = 2.31 KN
-My =1.5.M =1.5%0.6 = 0.90 KN.m
-Ty =1.5.T =1.5x1 = 1.50KN
a L’ELS :La combinaison est : G +Q
-Ns =N =1.712 KN
-Ms = 0.6 KN.m
-Ts =T=1KN
¢) Ferraillage de I’acrotére :
» Calcul des armatures a ’ELU :
Le ferraillage se fera comme pour une console qui travaille en flexion composee. Le
calcul se fera a ’ELU et les vérifications a I’ELS.

/
c’¢ A’g ) /
d G
h e N
/
g ™
)/
Fig (111.2.c) Section rectangulaire soumise a la flexion composée
h =10cm ......épaisseur de I’acrotére.
c=2cm....... enrobage.
d=8cm........ hauteur utile.

M f: Moment fictif calculé par rapport au C.D.G des armatures tendues.
» Position de centre de pression :

o= Mu_ 090 _ ) 2e9m=39cm.
Nu 231
be=2_2=3m.
2 b 2
eu>>—-—=c¢
2
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Le centre de pression (point d’application de 1’effort normal) se trouve a I’extérieur de la
section limitée par les armatures d’ou la section est partiellement comprimée.

Donc I’acrotére sera calculé en flexion simple sous 1’effet du moment fictif « Mp» puis en
flexion composée ou la section d’armature sera déterminée en fonction de celle déja calculée.

» Calcul en flexion simple:
Moment fictif :
M =Nu xg
g= eut 0.5h—c= 0,389 + 0,5x0,10—0,02 = 0,419m
M¢=2,31x0,419 = 0,968KNm

Soit : 0.85 : condition du travail.
feos : résistance caractéristique a 28 jours (25MPa)
©O:dépend de la durée d’application de la charge, dans notre cas on le prend égale a
1(t>24h).
yb: coefficient de sécurité, on le prend égal a 1.5 (situation courante).
Dot : oy =28 08X 25 _ 14 166MPa=14.20MPa.

Yb 1.5

M,  0.968x10°
fo..b.d*  14,2x100x(8)°
La section est simplement armée (SSA), les armatures comprimeées ne sont pas nécessaires

Asc = 0.
M= 0,0106— B=0,9945

=0,0106 {p, =0,392

M =f,,.b.d>pu, =pu, =

o Armatures fictives (en flexionsimple) :
ot = fe/ys=400/1.15=348 MPa
M,  0.968x10°
o,.0. B 348x10? x8x0,9945

e Armatures réelles(en flexion composée) :

~0,35cm?

:>Astf =

N, 2,31x10°

=Ay——+=035- - =0,28cm?
348x10

stf

=A

str
(¢

st
111.2.1.1: Vérification a PELU :

a). Condition de Non Fragilité (BAEL 91Art A.4.2.1)
Un élément est considérée comme non fragile lorsque la section des armatures tendues

qui travaillent a la limite €élastique est capable d’équilibrer le moment de premicre fissuration
de la section droite d’armature. Le ferraillage de I’acroteére doit satisfaire la CNF :As> Amin

es —0,455.(d)} o
f, | es—0,185(d) |
Avec:  fi3=0.6+0.06%25 = 2,1MPa
es=Ms/Ns=0,6/1,712=0,35m=35cm
2,1 {35—0,455><(8)

A =20,23x X
400 | 35-0,185x(8)

A, A, = o,zs.fﬂ{

}xlOOxS =0.90cm?
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Remarquons que : As <A min la CNF n’étant pas vérifiée alors on adoptera la section
Minimale As = Amin =0,90cm ?

La section d’acier est : 4HA8/ ml = 2.01cm 2 avec un espacement de S, = % = 25cm.
- Armature de répartition

A =i=&=0.50cm2
4 4

r

Donc Ar= 4HA8 = 2,01 cm ?avec espacées de 25cm.

b). Vérification au cisaillement (BAEL91 Art5.1.1) :
Fissuration préjudiciable :
On doit verifier que : 7, <7,

7y =min(0,15 fCag ; 4MPa) = min(O.le%AMPa) =min(2.5;4) = 2.5MPa
Vb .
Vu
T, = E Avec V,=150=1,5x1=15KN
1.5x103 ) ..
T = = 0.0187MPaAvec t,.contrainte de cisaillement.
100x800

7, <7u : La condition est vérifiée, Donc le béton seul peut reprendre 1’effort de
cisaillement ; les armatures transversales ne sont pas nécessaires.

¢).Vérification de ’adhérence des barres :(BAEL91 Art 6.1.3)

Tee STse = Vs ft28
s . coefficient de scellement égale a 1.5 pour les HA.
ftzgz 2.1 MPa.

Tee= 1.5x 2.1= 3.15 MPa.
V,
T = Avec :Zui : Somme de périmetres utiles de barres.
0,9d> u,
Zui =Nx7zx@=4x7rx0.8=10.04cm

.~ 15x10°
*0,9%x80x100.4
-Longueur de scellement droit :(BAEL 91 Art 6.1.221)
Ls =40 ® = 40x0,8 = 32cm
d). Vérification des espacements des barres :( CBA 93/ Art A.4.5.3.3)
La fissuration est préjudiciable ; donc St<min(2h ;18cm)
St<min(20 ;18cm)
On a adopté un espacement de 18 cm ; donc la condition est Vérifiée.

—0,208MPa <7 = Condition vérifiée.
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111.2.1.2. Vérification a ’ELS :
-Contrainte dans les aciers : BAEL91/A.4.5,33] :

- |2 L . .
o, <0s = mm[gfe . 110nf )} Avec : n= 1,6 (acier haut adhérence)

os = minE400 : 110\/1.6><2.1)} d’ot: s =min[226,67 , 201,63] = 201,63 MPa

_ 100xA4g _ 100x2.01_

P =T = Toons ~ 0-293 d’apres I'abaque 3,=0.920 =——=>K;=47.50

M, 0.6x10°

O_s = = :4056|\/|Pa
P dA;  0.920x80x 201

o, =40.56Mpa< o, = 201,63MPa............cccoommrrrrecrrerrrrrnneen Condition vérifiée.

- Contrainte dans le béton : (BAEL91/A.4.5,2):
o, <o, =0,6fc,; =0.6x25=15Mpa
o, 40.56

— S

0, =—>=—"——=085Mpa <oy ....ccceerrrriiniiiiririiiiin, Condition vérifiée.
K, 47.50

111.2.2 : Résistance de I’acrotére au séisme (RPA 91Art A.6.2.3)

L’action des forces horizontales Fp , doit étre inférieure a ’action de la main courante Q.
Fp=4xAxCpxWp

A : Coefficient d’accélération, donné par le tableau (4-1) du RPA suivant la zone sismique et
legroupe d’usage (zone Ila groupe 2) .

C p : Facteur de force horizontale variant entre 0.3 et 0.8.

W p : Poids propre de I’acrotere.

Ona: A=0.15 Cp=08, Wp=1712KN/m

Alors:

F p =4x0.15x0.8x1.712 = 0.822KN/ml <Q= 1KN/ml ................ Condition verifiee.

Conclusion :

L’acrotere est calculé avec un effort horizontal (di a la main courante) supérieur a la
forcesismique d’ou le calcul au séisme est inutile.
On adoptera ainsi pour ferraillage les armatures calculées précédemment.

Armatures principales : 4 HA8/mlI avec e=25cm.

Armatures de repartition: 4 HA8/ml avec=25cm.
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10cm 10cm

P
4HAS8 es=25 cm a j 3 I?cm
N 1 i
N oo | e
s o \\o o (e=25)

10cm

4HAS8 v /

4HAS8

COUPE a-a

Figure 111.2.d : ferraillage de I’acrotére
111-3 : Planchers en corps creux :

La structure comporte un plancher a corps creux (16+4) dont les poutrelles sont
préfabriquées sur chantier, disposées suivant le sens transversal et sur lesquelles repose
le corps creux. Nous avons a étudier le plancher le plus sollicité qui est celui de 1’étage
courant.

a/Détermination des dimensions de la sectionen T :
h =16 + 4 =20 cm (hauteur de la section)
ho =4 cm (épaisseur de la dalle de compression)
¢ = 2cm (enrobage)
d = 18cm (hauteur utile)
b; : largeur de I’hourdis a prendre en compte de chaque coté de la nervure est limitée a

la plus faible des valeurs : (b, < % b, < % ; 8ho)

Avec :
L : distance entre faces voisines de deux nervures.
L1, L, : portées des poutres.
x : distance de la section considérée a 1’axe de 1’appui le plus proche.

(1) = bl < 60-12 = 24cm < b >

I

440

2 b <— =44 cm
(2) =D 10 by

(3) = b, =8x4 =32cm

k\\\:\

v

b
Figure I11.3.a : Construction de la section en Té.
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b/ Application :
bi<min (24 ;44;32)cm — bl=24cm. b=2b;+by=2%24 + 12 = 60cm.

111.3.1 : Calcul de la dalle de compression :

La dalle de compression est coulée sur place, elle est de 04 cm d’épaisseur, armée
d’un quadrillage de barres (treillis soudés nuance (TS 520). L’espacement ne doit pas
dépasser les valeurs suivantes :

20 cm (5p.m) pour les armatures perpendiculaires aux poutrelles. BAEL91 (Art B.6.8.423)
33cm (3p.m) pour les armatures paralléles aux poutrelles

e Calcul des armatures :

a) Armatures perpendiculaires aux poutrelles :
L>4xL _4x60 0.46 cmz /m
> = = 0.46 cm2/m
520 520

L:Distance entre axes des poutrelles (L = 60cm)
Fe : Limite d’¢lasticité de I’acier utilisé. (fe= 520 MPa)
On opte pour : A *=5®5/ml , A =0.98cm?

100
e :T d’ou €=20cm

b) Armatures paralleles aux poutrelles :
Al_0.98

A'>— = =049

On opte pour : A *=5®5/ml , A*=0.98cm? d’ou e=20cm

Finalement :

Nous optons pour le ferraillage de la dalle de compressmn par treillis soudé (TLE520) de
dimension (20x20) cm2, 20

< [
< »

A

Sens des
poutrelles

+“—>
20

v
5®5 TS 520

Figure 111.3.b : Ferraillage de la dalle pleine.
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111.3.2 : Calcul des poutrelles :
Les poutrelles supportent des charges uniformément reparties et seront calculées en deux
étapes.
e Avant coulage de la dalle de compression :
La poutrelle est considérée comme étant simplement appuyée a ces deux extrémités.
Elle doit supporter son poids propre, le poids du corps creux qui est de 0.95KN/m? ainsi que
celui de I’ouvrier :
> Poids propre de la poutrelle : G3=(0.04 x 0.12) x 25 =0.12 KN/ml
» Poids du corps creux : G, =0.95 x 0.60 = 0.57KN/ml
» Surcharge de I’ouvrier : Q =1 KN/ml.
Calcul des efforts a PELU :

- Le calcul se fera pour la travée la plus longue.
- En considérant la fissuration comme étant non préjudiciable.

Poutre principale
|| I

Axe de poutrelles

A

Poutre secondaire

A

4,40 m

I

<005

Figure.ll1.3.c : surface revenant aux poutrelles.

<

0u=2.432KN/ml

Combinaison de charges :
qQu= 1.35G+1.5Q Avec G = G;+G;
qu=1.35x0.69 + 1.5 x (1x0.60) = 1.83KN/ml Y

1=4.40 m

Figure 111.3.d: Schéma statique de la travée la

e Moment max en travée : p|us défavorable.
12 1.83x4.40?
M= q“; = =X 4 43KN.m
My =4.43KN.m M=4.43KN

e Effort tranchant max:

q, x| _1.83x4.40
2

T=

=4.03 KN ‘ ‘ T=4.03KN
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e (Calcul de la section d’armature :

4cm
Soit ¢ : I’enrobage (c=2 cm). La hauteur utile d = h- ¢ = 4-2=2 cm
2cm I
M . 3 ) 12cm
L, Lo 443107 6.50 >>0.392 = Section doublement armée (SDA).

Cbd?f,, 12x22x14.2
NB : Vu la faible hauteur de la poutrelle, il est impossible de disposer deux nappes
d’armatures. Par conséquent il est nécessaire de prévoir des étais intermédiaires pour soulager
la poutrelle et supporter les charges d’avant coulage qui lui seront transmises.
e Apres coulage de la dalle de compression :

La poutrelle sera calculée comme une poutre de section en Té reposant sur plusieurs
appuis. Les charges et surcharges seront considérées comme étant uniformément réparties sur
I’ensemble des poutrelles. La poutrelle supportera les charges suivantes :

- Poids propre du plancher ......................ol G=5.14x0.60=3.084KN/m;

- Surcharge d’exploitation..........................ee. Q=1.5%0.60 = 0.9 KN/m ;
qu=135G+15Q=1,35(3.084) + 1,5 (0.9) = 5.513KN/ml.

% Nous avons deux types de planchers :
1" cas : un plancher comporte 8 appuis.
2eme cas :un plancher comporte 3 appuis.

a-Détermination des moments fléchissant et des efforts tranchants :
Méthode de calcul :
Le calcul des efforts internes se fera a 1’aide de I’une de ces trois méthodes :
e Meéthodes forfaitaires

e Méthodes des trois moments
e Méthodes de Caquot.

b- Vérification des conditions d’application de la méthode forfaitaire :

1- La valeur de la surcharge d’exploitation respecte la condition suivante :

Q< max {2G ; 5KN/m*}

Q=15KN/M?<2G =10.30 KN/M? ......ooovvve.... Condition vérifiée.

2- Les moments d’inerties des sections transversales sont les mémes dans toutes les Travees.
. — Condition vérifiée

3- Les portées successives des travees sont dans un rapport compris entre 0,8 et 1,25.

Ona0.8 < L <1,25

i+1
M_091; 2083,
L3

—091: 4 -11.5-121;5%=11
Ly Ls L L7

6

Le rapport des portées successives des travées est compris entre 0.8 et 1.25 — condition est
vérifiée.

4-La fissuration est considérée comme non préjudiciable a la tenue du béton armé ainsi qu’a
cesrevétements. — 5 Condition vérifiée

-
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> Les conditions sont vérifiées, donc la méthode forfaitaire est applicable.

c-Principe de la méthode :
la méthode consiste a évaluer les valeurs maximales des moments en travées et des
moments sur appuis a des fractions fixées forfaitairement de la valeur maximale du moment
Modans la travée dite de comparaison, ¢’est-a-dire dans la travée isostatique indépendante de
méme portée et soumise aux méme charges que la travée considérée.
Le rapport (o) des charges d’exploitation a la somme des charges permanentes et des

, . e ... Q _ 15 _ 2
charges d’exploitation est défini comme suit : o c+0 15+ 5_14—0.226 —>0<a<3
1+0.3 1.2+0.3
o= 0,226 (1+ 0,30) = 1,0678=1.1 === 0,534 ;== —>%=0 634,

Mo: la valeur maximale du moment fléchissant dans la travée indépendante, de méme
portée L que la travée considérée est soumise au mémes charges (moment isostatique) avec

_ql?
Mo="g"

Mw, M. :moments en valeur absolu sur appuis de gauche et de droite.
M; : Moment maximal en travée dans la travée considérée.

Les valeurs My, M., Mt, doivent vérifier les conditions suivantes :

14+0.3x
v M >

t=—

>max {1.05 ;(1+0.300) Mg }

My dans le cas d’une travée intermédiaire.

v 1.2+0.3x ) )
M= TMO dans le cas d’une travée de rive.

t=—

La valeur absolue de chaque moment sur appuis intermédiaire doit &tre au moins égale a:
- 0,6 Mg pour une poutre a deux travées ;
- 0,5 My pour les appuis voisins des appuis de rive d’une poutre a plus de deux travées ;
- 0,4 Mg pour les autres appuis intermédiaires d’une poutre a plus de trois travées.

> 1°" cas : nous avons une poutre sur 08 appuis, comme présentée dans le diagramme suivant :

T I I N N T R RN
A A AN JAN JAN A JAY A
3.0 3.30 4.00 4.40 4.00 3.30 3.0
+—rt+—r < >« > < b > < >

Figurelll.3.e : schéma statique de la poutrelle.

.
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0.3Mn 0.5Ma 0.4Mg 0.4Ma 0.4M, 0.4M, 0.5Mn  0.3Ma

/\ /\ VAN

A A A
AVANVANZA VANV A AV

Figure 111-3.f: diagramme des moments d’une poutre continue.

d-Calcul des moments en travée :

-travée de rive:

1.240.3x
MtETMo ——> Mz0.634 M,

0.3M040.5M0 {
> max

o M+ 1.05Mp ;(1+0.30) My }

0.3M0+0.5M0
Mt+ 2 >1.05Myg =——> M>0.65My

0.3M0+0.5M0
M+ > >1.1Mg —>M¢0.7Mg

Donc on prend M=0.7My

-travée intermédiaire :
140.3x

° MtZTMO = M>0.53Mgq
0.4M0+0.5M0
° M+ > > max< 1.05Mp ;(1+0.30) My
0.4M0+0.5M0
Mt+ > 2105M0 > M0.60Mg
0.4M0+0.4M0
Mt+ > >1.06M, ——> M=0.65M

Donc on prend M=0.65M,

«» Les moments max dans les travées seront donc :

-Travée intermédiaire : M{=0.65M
-Travée de rive : M=0.7Mq

.
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e)-Calcul des moments isostatique :
Qu = 5.513 KN/ml.

travées L(m) Moments isostatique Moments max
(1-2)= (7-8) 3.00 a” 551357 _6 o 0.7%6.20=4.34
8 8 '
(2-3)=(6-7) 3.30 al? _5513.330)° _o ¢ 0.65x7 5=4.88
8 8 '
(3-4)= (5-6) 4.00 4 55131 _pq 03 0.65x11.026= 7.17
8 8 '
(4-5) 4.40 oSSBT 33 0.65x13.34=8.67

f)-calcul des moments aux appuis :
appuis Moments (KN.m)
M;=Mg 0,3.6,20=1,86
M,=M, 0.5x7.50=3.75
M3=M;s 0.4x11.03=4.41
M,=Ms 0.4 x13.34=5.33

3.75 5.33 5.33

441 3.75
1.86 /\

AN AN
\J\/v

A A & A
+ +
+ \/ 434
4.88
747
8.67
I T T | | T T T

3.00 3.30 4.00 4.40 4.00 3.30 3.00

I11-3-g : Diagramme des moments fléchissant
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Travée 1-2 2-3 3-4 4-5 5-6 6-7 7-8
Mw(KN.M)|  1.86 3.75 441 5.33 441 3.00 1.30
Me(KN.m) | 3.1 3.00 441 5.33 441 3.75 1.86

L(m) 3.00 3.30 4.00 4.40 4.00 3.30 3.00
Tw(KN) 7.86 932 | 11.03 | 1213 | 11.03 8.87 8.68
T{(KN) | -8.68 | -887 | -11.03 | -1213 | -11.03 | -9.32 -7.86

g)-calcul des efforts tranchants :

Mi+1—-Mi
Tize(x)+%
T :MW_Me_quL .Te:Mw_Me+quL
W L 2 L 2
Avec:ezq?uL

Mi; Mis1 : moments aux appuis.
Tw: Effort tranchant & gauche de 1’appui.
Te : Effort tranchant a droite de 1’appui.

Le tableau suivant nous donne les valeurs des efforts tranchants dans les différentes travées

Gu = 5.513 KN/ml.

Lediagramme des efforts Tranchant est donc:

T(KN)
A
12.13
1as 932 11.03 11.03 8.87 8.68
868 -8.87 1103 1213 1103 932  -7.86

Figure 111-3-h : diagramme des efforts tranchants.
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» 2eme cas : nous avons une poutre sur 3 appuis :
1- Choix de la méthode de calcul :

Elle s’applique aux constructions dont:

- la charge d’exploitation Q <max {2G, 5 KN/m*}.
Q =1,5 KN/m?< 2G=11.03 KN/m?=condition vérifiée

-les portées successives sont dans un rapport compris entre 0,8 et 1,25.

Li/ Lj+; = 3.30/4.00 =0.83 =condition vérifiée

- le moment d’inertie des sections transversales est le méme dans les différentes travées
Considerées .=»Condition Vérifiee

-La fissuration est considérée comme non préjudiciable a la tenue du béton armé ainsi qu’a
ces revétements. =Condition vérifiee

Conclusion : les conditions sont vérifiées don la méthode forfaitaire est applicable.
2- calcul des moments :

qu = 5.513 KN/ml

a-Calcul des rapports de charge : TV iied
a=Q/(G+Q)=1,5/(5,514+1,5) = 0,226. A A A
1+03a =1,068=1,1. A B C
(1+0,3a)/2=0,534. [
(12+030)/2=0,634. 3.30m © 4.00m
-travée de rive:

1.2+0.3
MtzTocMo =——> M, >0.634 M,

0.3M0+4+0.5M0
° Mt+;2 max {I.OSMO;(HO.Z»OL)MO }

2

0.3M0+0.5M0
Mt > >1.05My —> M=0.65M

0.3M0+0.5M0
Mﬁle.lMo ——>M¢>0.7M,

Donc on prend M=0.7My
2.1-Calcul du moment isostatique :
e CalculaPELU :

a)-Moments en travées :

Travées L(m) Moments Moments
isostatique(KN.m) max(KN.m)
(A-B) 3.30 ql® _5513.(330)* =750 0.7x7.5=5,25
8 8 ’
2 2 _
(B-C) 4.00 % =5,5138-(4) -11.03 0.7x11.03=7,72
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b)- Moments aux appuis:
Ma = 0,3 Mgz = 0,3x11.03 = 3.31KN.m.
Mg = 0,6Mp; = 0,6x11.03 = 6.62 KN.m.
Mc = 0,3 Mo; = 0,3x11.03 = 3.31KN.m.

3.31 6.62 3.31
N : yaN : yal
5.25 7.72
/ / /
/ 3.30m / 4.00m /

Figure I111-3-i.Diagramme des Moments.

c)-calcul des efforts tranchants :

_ Mi+1-Mi
Ti= 1 +0O(x)
avece(x):q7uL
Tiz Mi+1-Mi —o(x)
L1
Travees L (m) qu(KN/m) | Ti (KN) Ti+1 (KN)
A-B 3.30 5.513 10.099 -8.093
B-C 4.00 5.513 10.198 -11.853
T (KN) 10,198
A
10,099
+ +
AN _ AN VAN
8.093
11.853

Figure 111.3-j. Diagramme des efforts tranchants.




Chapitre 111 :
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e Calcul aPELS:

1-Calcul du Moments isostatique

gs =G+Q = 3.984 KN/m

Gu = 3.984 KN/ml
TII T TTRETEY
A A A

A B C

3.30m 4.00m

Apresapplication de la méthodeforfaitaire, nous obtenons lesvaleurs suivantes:

a-Moments en travées:

Travees L(m) Moments Moments
isostatique(KN.m) max(KN.m)
(A-B) 3.30 ql” _3,984.(3.30)° =542 0.7x5, 42=3,79
8 H
2 2 —

(B-C) 4.00 % :3,98:(4) =7.97 0.7x7, 97=5,58
b-Moments auxappuis:
Ma = 0,3 Moz = 0,3x7,97 = 2.39 KN.m.

Mg = 0,6Mo; = 0,6x7,97= 4.78 KN.m.
Mc = 0,3 Mp; = 0,3x7,97= 2.39 KN.m
2.39 4.78 2.39
N\ AN AN
+ +
3.79 5.58
Figure 111.3.k:. Diagramme des Moments fléchissant a 1°‘ELS
2-calcul des efforts tranchants :
Mi+1-Mi
Tiz ———— +6(x)
Avec e(x):q7uL
Mi+1—-Mi

Ti+= % —0O(x)
Travees L (m) qu(KN/m) | Ti (KN) Ti+1 (KN)
A-B 3.30 3.984 7.298 -7.298
B-C 4.00 3.984 8.566 -8.566
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T(KN) &

7.298 8.566

7.298

8.566

Figure 111-3.1:diagramme des effortstranchants a I’ELS.
Remarque : Le calcule se fera selon le cas le plus défavorable (1% cas) .

Calcul des armatures :
a) Calcul aPELU :

a-1) Armature en travée :
Le moment équilibré par la table de compression est donné par :

h
M, =bh, x o, x(d —?"j M, = O,O4><O,60><14,2x(0,18—0’—g4j.103 =54.528 KN.m

M'ax=8.67 KN.m< M=54.528 KN.mL’esse=zeutre est dans la table de compression d’ou Le
calcul se fera pour une section rectangulaire (bxh) :

_ MY _ 867x103
o = pazr, = soxis?x1az 0.03160 cm

w, = 0.031 < u; = 0392 —SSA
B = 0.984520cm
A = MY ax _ 8.67 x 103

St Bdo,,  0.9845 x 18 x 348
Ast =1.41cm® on adopte : 2HA12 = 2.26 cm”.

a.2) Armatures aux appuis :

La table est entierement tendue, donc le calcul se fera comme pour une section rectangulaire
(bx h).

M ™ =534KN.m

M 5.34

A
v

= 1.41cm?

p=—"r= . - =0.096
b,d°f,., 012x(018)" x14,2x10
pp = 0.096 < py =0392 - SSA
1, =0,096 — B =0.949
max 3
A = M, 53410 — 0898 cm?

pd(f,/18,) 0,949.18.348
A.= 0,898 cm? on adopte : 2HA8= 1,00 cm?
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b) Calcul des armatures transversales : (BAEL91/ Art 7.2.21)
Le diametre minimal des armatures transversales est donné comme suit :

1) <min{£'b—0'®max}

t= 35’10’
0, < 1 {20.12.®max}_{057.12.1}
t_mm35'10’ =1{0.57;1.2;

Avec Omax : c’est le diamétre maximal des armatures longitudinales :
@; =0.57cm
On choisi un cadre@, =6mm avec : A= 2 HA8=1.01 cm?

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

St <min(0,9d .40cm) = min(16,2 . 40)=16,2cm

On prend S;=15

La section d’armatures transversales doit vérifier la condition suivante :
St— A.f, 1.01x400

= = =2.24MPa>0,4 MPa............ Condition vérifiée
b,.15  12x15

C) vérifications a PELU:
C-1) Vérification de la contrainte tangentielle (BAEL91.Art.5.1.1)
On doit verifier que :

_ f
Ty < min(o,zi , 4MPa] ; Fissuration non préjudiciable :
7b

_ f.
o T (1213x10° T, < min[o,zi : 4MPaJ: min(3,33 , 4 )=3,33 MPa.
" b,d 120x180 Vo

1, = 0,56 MPa (1, = 3,33 MPa = Condition vérifiée.

C.2) Condition de non fragilité : (BAEL 91/Art A 4.2.1)

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 » armée d’une section «As »
cette condition s’exprime par :

f
fis= 0,6 + 0,06f5 =2,1 MPa A . = 0,23b0d1§_—28 =0,23x12 xlSj—(;:(L) =0,26cm?
En travée :
Ar=226cm>> AMIN=0,26CM% ........covveeeneeninn, Condition vérifiée.
Aux appuis :
A, =1.01cm®> Amin=0.26CM>%. . ..o Condition vérifiée
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C-3) Vérification de la contrainte d’adhérence :....(BAEL91.Art. A.6.1)
On doit Vérifier que :

—_— . _ Tnax
Tge < TgedVEC : Tgp = W
. L

avec :Y'u; somme des périmeétres utiles des armatures.
2 Ui= n.m.g=2 x3,14x8=50.24 cm
T 12,13x10°
’Z'se = =
0.9d> u; 0,9x180x50.24

T e = Y fios avec : Y=1.5 pour les hautes adhérences
T =Y. fi28 = 1.5 X 2.1 = 3.15MPa
7, =1.429MPa <7 =3.15MPa......................... condition vérifiée

=1.429 MPa

Donc : pas de risque d’entrainement des barres longitudinales.
C.4) Influence de ’effort tranchant sur le béton :...... (BAEL91/Art. A5.1.313)
On doit Vérifier que :

Thax < 0.4(f;28.b0.a) avec a=0.9d
b

25.1071.12.0,9.18
Tymax < 0.4. T =129.6 KN
Tax = 1213 KN < Tl;max 129.6 KN ...... .. s e enoe o CoONdition Vérifiée

C.5) Influence de I’effort tranchant sur les armatures:
On doit vérifier que : Aa > Tmax

Os
s 12.13 x 103 _ 3486 ,
@ =TTTgag  omevTmm

A, = 1.01 cm? > 0.348 cm? —Condition vérifiée
Conclusion : Les conditions d’influence de 1’effort tranchant sont vérifiées, donc les
armatures utilisées sont suffisantes.

C.6) Calcul des scellements droit :.............. (BAEL91/ Art.A6.1.221)
Tgo = 0.6Y%f,,4 Avec:

Y= 1.5 pour les hautes adhérences.
1.0 Popr les rends lisse.

Tse = 0.612f,4 = 0.6 X (1.5%) X 2.1 = 2.835MPa

f .

I = ¢—_e , ls = longueur de scellement droit.
4.1,

l _O.8><400_2822

s T4x2835 oeem

Les régles de BAEL 91 (A.6.1.21) admettent que I’ancrage d’une barre rectiligne terminée par
un crochet normal est assuré lorsque la portée ancrée mesurée hors crochet « Lc¢ » est au
moins égale a 0,4.Ls pour les aciers HA ;Donc :

Lc =0,4Ls = 0,4x28.22=11.29cm.

Lc : Longueur hors crochets normaux adoptes

.
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d)-vérification des ouvertures de fissuration a ’ELU :
La fissuration étant peu nuisible donc aucune vérification n’est nécessaire.
b) Vérification a ’ELS :

a-calcul des moments :

a-1/ Moments en travées :

travées L(m) Moments
isostatique(KN.m)
(1-2)= (7-8) 3.00 qleZ =3,984.32 —4.48
(2-3)= (6-7) 3.30 qleZ =3,984.(3,30)2 —5 42
(3-4)= (5-6) 4.00 q;; :3,984.(4)2 —797
(4-5) 4.40 q;; _3.984.(4.)° ~0.64

a-2/Moments aux appuis

Mi=M,=0,3 M01 = 1.34KN.m

M=M= 0,5 My, = 2.71KN.m

M3=Mg = 0,4 Mgz = 3.19KN.m

My = Ms= 0,4 Mos = 3.86 KN.m

Le diagramme des moments est donné ci-dessous:

-1.34 -2.71 -3.19 -3.86 -3.86 -3.19 -2.71 -1.34
A\/Q\/@\/ﬁvﬁ%\/&w

Figure 111-3-m : Diagramme des moments fléchissant a I’ELS

b) Les efforts tranchants
M, -M L
T, =2w—Me Os& . 77 gL
L 2
Avec : ¢s=3.98KN/m
Tw: Effort tranchant a gauche de 1’appui.

Te : Effort tranchant a droite de 1’appui.
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Le tableau suivant nous donne les valeurs des efforts tranchants dans les différentes travées.

Travée 1-2 2-3 3-4 4-5 5-6 6-7 7-8
M, 1.34 2.71 3.19 3.86 3.86 3.19 2.71
M, 2.71 3.19 3.86 3.86 3.19 2.71 1.34
L 3.00 3.30 4.00 4.40 4.00 3.30 3.00
Tw 5.51 6.42 7.79 8.75 8.13 6.71 6.43
T, -6.43 -6.71 -8.13 -8.76 -7.79 -6.42 -5.51
T (X) 8.75
7.79 8.13
6.42 6.71 6.43
5.51 ‘ ‘
‘ ‘ | 6.42
6.71 5.51
6.43 8.13 7.79
8.76

Figure 111-3-n : Diagramme des efforts tranchants

Les états limites de service sont définis compte tenu des exploitations et de la durabilité de la
construction, les vérifications a faire sont :

oy <0, =0,6C,,=15 MPa

c-1)-En travées :
M"™ = 9.64 KN.m ; A=1.57cm?

La section d’armatures adoptée & P’ELU en travée est As =2@10=1.57cm?
_100xA, 100x2.26

b.d

p=1.05= f,=0.858, a,=0,426; K =

M

t

12x18

=1.05

9.64x10°

Og = =

A .pd  2.26x0858x18
o,. = Ko, = 0,05x 276.2= 13.81 MPa
0,.= 13.8IMPa<o_=15MPa

La contrainte de compression dans le béton est :

=276.2MPa

— 1 =005
15(1-a,)

(BAEL 91 /Art.A4.5, 2)

La condition est vérifiée.
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c-2) -Aux appuis :
M,"*=3.86KN.m ; A, = 0.785cm?
~100.A, 100x1.01

P =0.467

b.d 12x18

o
=047= f,=0.89%a,=0.312 et K=—-"2—=0,03
P B 1 15(0—a,)
3

O = Mo __ 386007 _ 536 9 mipa

A;.pd  1.01x0.896x18
o,. = Koy, = 0,03 x 236.9=7.10 MPa
0= 710 MPa<o, =15MPa ..cvcveurrerenrnrernine, condition Vérifiée.

Conclusion : Les vérifications étant satisfaites. Donc les armatures calculées a I’ELU sont
suffisantes a I’ELS.

e)-vérification des ouvertures de fissuration a ’ELU :
La fissuration étant peu nuisible donc aucune vérification n’est nécessaire.
e.1) Etat limite de déformation :...........cccceeiiiinnnen. (BAEL91. Art. B.68.4.24)
D’apres les régles de BAEL91, lorsqu’il est prévu des étais, on peut cependant se
dispenser de justifier la fleche si les conditions sont vérifiées :

o | 16

Avec :

Mo : Moment isostatique

L: La portée de la travée entre nus d'appui.

h: La hauteur totale de la section droite ( h=20cm).
d: La hauteur utile de la section droite.

bo : La largeur de la nervure.

Mt: Le moment en travée maximal a E.L.S.

A : La section des armatures tendue.
fe : La limite élastique de I'acier utilisé (en MPa).

e.2) Verification des conditions :

H = 20 =0,045< 1 =0,06 .. condition non vérifiée.
L 440 16

Vu que la condition:”1"” n’est pas vérifiée, donc le calcul de la fléche est nécessaire
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» Calcul de la fleche :

On doit vérifier que :
B MtS .|2
10-E, - I,
Avec :

< f =1/500=4400/500 =8.8mm

f : La fleche admissible
E, : Module de déformation différé

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

I, : Inertie fictive pour les charges de longue durée avec I, = Ll
1+p-A,
I, : Moment d’inertie de la section homogénéisée (n=15) par rapport au centre de gravitée de
la section.
by - (y: +y2 hy’ h
o :%2) +(b_bo)-ho ﬁ"' Y1 _?0 + nA(Yz _C)Z
y1 : position de I’axe neutre
avec ; y; ==L
Y1 e b >
5 'y
h? h? a I
bo-7+(b—bo)7+15-A-d yi ; ho
SR L N S I i
e Caractéristiques géometriques de la section de calcul :
b = 60cm (largeur de la table de compression) Y2 v
h = 20 cm (hauteur total de plancher) -
bo = 12cm (largeur de la nervure) le—10 |

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

¢ = 2cm (enrobage des armatures inférieures)

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

2
12. 22 +(60 —12)4;'+15x2.26x18

dou: y, =

12-20+(60 -12)4+15x2.26

y1=7.280m
y,=h-y,=y,=20-7.28
y,=12.72cm
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3 3 2
I, :%ﬂ’z) +(b—b0),ho[%+(yl —h?oj}r nA(y, —c)’

12-(7.28° +12.72° 2
l,= ( )+(60—12).4 Y 7282 +15x2.26(12.72 - 2)*
3 12 2
10=19279.96 cm”
e Calcul des ceefficients :

A 226
b,-d 12x18
002-f,,  002x21

A’\/ = =
24300 P (2+3X12jx0,010
b 60

=0.010

o,

=1.61

1.75x2.1
1,75 f - = - =
u= max{l— - ;0} » = max {1 4.0,010.276.2+2.1 ’O} = H=0.72
4-p-og+ ft28
11-1 .
Mg 11x1927996 oo 1
1+ 4 -4 1+0.72x161
D’ou la fleche :
6 2 _
3.86x10" x 4400 —7.032<f=880........... condition vérifiée

B 10x10818.87 x 9822.13x10"

Ferraillage du plancher
TS 5HAS5 (es=20cm)
T 2HAS8

e ¥ s
1 — )\f)iz
2HA12

2HA12

Dalle de compression

TS 5HA5/20X20

Figure 111-3-0 : ferraillage du plancher
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I11.4 : Calcul de la salle machine :
I11.4.1:Introduction

Notre batiment comporte une cage d’ascenseur en béton armé réalisée en dalle pleine
de dimensions (3.53x 4.05) m? appuyée sur ses 4 cotés, avec une vitesse d’entrainement
(V=1ml/s).

II1.4.2Caracteristiques de la cage d’ascenseur:
e Lasurface de la salle machine est de : 4.05 x 3.43=13.89cm?.
La charge totale du systéme de levage et la cabine chargée est de :P=100KN.

111.4.3.Calcul de la dalla pleine :

a-épaisseur de la dalle :

. Ly, 343
L’épaisseur de la dalle est donnée par la formule:h> 0" 30 - 11.43cm

NB :le RPA 2003 exige une hauteur de ht=12cm on opte ht=15cm
Schéma du panneau de dalle a considéré pour le calcul de la salle machine.

3.53m

4.05m
P
— 1 « Yo .
450450h/%/// j \\\\
hi2
U

Figure I11.4.a: schéma statique de la salle machine.

La dalle repose sur 04 appuis et elle est soumise a la charge permanente localisée
concentrique agissant sur un rectangle (UxV) au niveau du feuillet moyen de la dalle.

F
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D’ou le calcul se fera a 1’aide des abaques de PIGEAUD qui permettent de
déterminer les moments dans les sens en placant la charge au milieu du panneau.

U=Uy +2¢e+ht =100+(2x5)+15=125cm ht =15cm
e=5 pas de revétement de la dalle
V= Vy +2¢ce+ht=100+(2x5)+15=125cm ¢=1 revétement en béton.

U=125cm ; V=125cm
Uo= Vo= 100 cm (Cote du rectangle dans lequel g est concentrée)
ht : épaisseur da la dalle (15cm).
e : épaisseur du revétement (5cm).
Sachant que la charge n’est pas au milieu de panneau nous allons utiliser I’artifice de Resal
pour déterminer les moments Mx et My.
Les cotes Ug et Vg sont supposes paralleles respectivement a Lx et Ly.

Ly 3.53 .
P=1 =7T0s— 0.87;04<p<1 la dalle travaille dans les deux sens.
y : —

3

Bonde de longueur 1 m

|\l

L S g g g g ]

N

p
Ni\\\\\\ﬂ

Tx ‘\f"‘\

Bonde de largeur 1 m

b-calcul des moments au centre du panneau :
On utilisant I’artifice de Resalon aura :
Panneau | Panneau Il

MIIx

i

/2

Panneau 111

+
1
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mL_ml

M'"'x= M

mL_m!
m,,_y y 1
M y_T-l-M y

e Calcul du moment pour le panneau I:

M'x=1.35 PI (M1+vM2) —» M'x=1.35 PL.(M1)
M'y=1.35 PI (M2 +vM1) —» M'y=1.35 PI.(M2) ELU: v=0
Avec : v: Coefficient de Poisson.

P : effet de la charge ponctuelle sur le panneau considérer.

PI _ P, PI — 100
UlIxVI UxV 1.65x3.53 1.65x2.24
P1=157.59KN

M1 et Mz : Coefficients déterminés a partir des rapports (U/Lx) ; (V/Ly) dans les abaques de
PEGEAUD.

U 1.65 \ 3.53
= =0=047 ; —=-=087
Ly 3.3 Ly  4.05

Apres interpolation : M1 =0.079et M2 =0.044

M'x=1.35 x157.59x0.079=16.81KN.m
M'y=1.35 x157.59x0.044=9.36KN.m

e Calcul du moment pour le panneau IlI:
M"x=1.35 PIIl (M1+vM2}» M"x=1.35 PII.(M1)

M'y=1.35 PII(M2 +vM1}—  M'y=1.35 PIl.(M2) ELU: v=0

Avec : v: Coefficient de Poisson.
P : effet de la charge ponctuelle sur le panneau considérer.

PII P PII 100

UIxVI UxV ’ 0.95x1.65 1.65x2.24

P11=87.05KN

M1 et Mz : Coefficients déterminés a partir des rapports (U/Lx) ; (V/Ly) dans
lesabaques de PEGEAUD.

U _ 095 V. _ 165
—=—=030 ; —=—-=040
Ly 353 Ly  4.05

Apreés interpolation : M1 =0.142 et M2=0.091

M'"x=1.35 x87.05 x0.142=16.69KN.m
M''y=1.35 x87.05x0.091=10.69KN.m
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e Calcul du moment pour le panneau Il :

mL_mU 16.81—16.69

M''x= "2 M= +16.69=16.75KN.m
mL_ml 9.36—10.69

M!ly=—"— M= ——————+10.69=10.02KN.m

Calcul des moments dus au poids propre de la dalle :
My = Uy qul2 —— Moment suivant la petite portée.
My = py. MyMomentsupvant la grande portée.

Les coefficients pxetpysont donnés en fonction du rapport p et du coefficient de Poissonv.

g: Charge uniformément repartie sur toute la dalle.

Ly _ 3.53 .
P= [ T205= 087 ; 04<p<l1 la dalle travaille dans les deux sens.
v :

« Etat limite ultime (ELU) :v=0

Poids propre de la dalle : G =0,15%1x25= 3.75KN/ml
Surcharge d’exploitation : Q = 1 KN/ml.
qu=1,35G +1,5Q ;qu=1,35x3.75+1,5x 1 =6.56KN/ml.

oar _ | =00488
PERSE T 4 =0721

Muxi=0,0488x 6.56 X (3.53)% =3.98KN.m
Muy= 0.721x 3.98= 2.87KN.m

+ Etat limite de service (ELS) :v=0.2
u, =0.0599
p =081 = {,uy ~0.804
gs=G+Q=3.75+1=4.75KN/ml

Msx= 0.0599x 4.75 (3.53)%= 3.54KN.m
Myy1= 0.804 x 3.54= 2.85KN.m

eSuperposition des moments :( pour la charge non concentrique on fait la superposition)

M, => M, =M, +M"x =16.75+3.98 = 20.73KN.m.
M,=>M, =M, +M",; =10.02+2.87 =12.89KN.m.

eFerraillage :
En travée :

51
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En appuis :

111-4-5 : Ferraillage du 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 considérerons la
hauteur utile propre a chacune des deux directions, en appuis comme en travée (dx=13cm
dy=13cm)

I-a:Sensx-X :
a)-1: Entravée :

My 17.62x10° 74 < 0,392 —La section est simplement armé

= ; = =V, <0, —La Section est simpliement armee

M=y a2 fy. > * T1000x1302 x14.17 P
(SSA)1p,=0,074— B =0,962

M 17.62x10° ) )
A= Ac= =404.8mm“=4.04cm

dfe 0,962 x130 x348

Ys

On adoptera pour Ax; =5HA12=5.65 cm? avec un espacement S¢= 20 cm.
a)-2 : Aux appuis :
M2 6.22x10°15h

= = = 0.026< 0,392 —La section est simplement armée
s S X d2xf),  1000x1302x14.17 - ' 'mp
(SSA)
w,=0,026— g =0,987
ME 6.22x10° ) )
A= 1 A= = 139.29mm“=1.39cm
dfe 0.987x130 x348
YSs
On adoptera pour Ay, =5HA10= 3.93cm? avec un espacement S; = 20 cm.
I-b : sens y-y
b)-1 :En travée
My 1095x10° ) 16 < 0302 —La section est simplement armé
= ;U = =0. —La section est simplement armée
M=y a2, M 71000x1302 x14.17 : P
(SSA)
w,=0,046— B =0.976
My 10.95x10° ) )
Ay= o At = = 247.99mm*=2.48cm
B.d— 0,976 x130 x348

Ys
On adoptera pour Ay =5HA12=5.65 cm? avec un espacement S;= 20 cm.
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b)-2 : Aux appuis :

i 386x10° 0.016< 0,392 —La section est simplement armé
= = — <

W S a2y, 1000x1302x14.17 ;392 —La section est simplement armée
(SSA)
1w,=0,016— g =0,992

My 3.86x10° , ,
A= ; An= = 86.01mm*“=0.86cm

B 0.992 x130 x348

On adoptera pour Ay,=5HA10= 3.93cm? avec un espacement S¢= 20 cm.

Récapitulation :

SHA12=5,65

-6,22 0,026 | 0,987 | 1,39 S5HA10=3,93 20 cm
10,95 0,046 | 0,976 | 2,48 SHA12=5,65 20 cm
-3,86 0,016 | 0,992 | 0.86 S5HA10=3,93 20 cm

I11-4-6-Vérifications a 1’état limite ultime:
> a) Espacements des armatures: .......... (BAEL91/Art 8.2.4.2)
L’espacement entre les armatures doit satisfaire les conditions suivantes :

» Direction principale:
St < min {2h;25cm}

St = 20cm<min {30cm, 25cm}=25CM....cccceveuee.. Condition vérifiée
» Direction secondaire :

st <min {3h;33cm}
St = 20cm< min {45cm, 33cm}=33cm............ Condition vérifiee

b) Diametre maximal des barres :
Puax < h/10=150/10 =15mm.

POuax = 12mm < 15 MM, Condition vérifiee
c) Condition de non fragilité........... (BAEL 91 Art A4.2.1) :

La condition de non fragilité donne la section minimale des armatures tendues, sont
déterminé a partir d’un pourcentage de référence Wy= 0,8%0 dépend de la nuance des aciers,
de leurs diametres et de la résistance a la compression du béton.

» Direction principale :sens x-x

W,= Ax min/bh>W(3-p, )/2=0.0008x (3-0.87)/2 =0.000852.

Aymin = Wy xbxh = 0.000852x100%15=1,278cm?

Arin KA ceeeeeeeneneeesneseseesnsessnsensnsenns condition vérifiée

E
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> Direction secondaire :

Wy = T8 > Wy (3 — py)/2 = 0.0008x (3-0.87)/2 =0.000852.
Anin =0.000852x100 x15=1.278cm? <A,......... Condition vérifiée
Amin <Ayt
d) Vérification de la contrainte tangentielle :
max f.
T, = L <0.07x—2
bxd Yo

Les efforts tranchants sont donnés par les relations suivantes :
» Aumilieude U :

P 157.59

T, = = = 31.84 KN.
3x(V) 3x1.65
» Aumilieude V:
T, = P 179 gh31kN,
2x(U+V) 2x(0.95+1,65)
3
318807 545 MPa

"~ 1000x130
— 1, = 0.245 MPa < 1.16 MPa Condition vérifiée

0.07 x 2l =1.16 MPa
1.5

e) Condition de non poinconnement :(BAEL 91/Art A-5-2-42) :

A 1’état limite ultime, la force résistante au poingonnement Pu est déterminée par les
Formules suivantes qui tiennent compte de 1’effet favorable du a la présence d’un ferraillage
horizontal.

Pu <0,045 x U,xh x Iy
Yb
Pu : charge de calcul a ’ELU(Pu=157.59KN)
h : épaisseur total de la dalle.
U, =2x (U+V)=2x(0.95+1.65)=5.2m( le périmétre du contour au niveau de feuillet moyen).
3
AN: 0.045x52x 0.15x= =585 KN > 121,5 La condition est vérifi¢e
— Aucune armature transversale n’est nécessaire.

111-4-7- Vérification a I’état limite de service :
Les moments précédemment calculés, seront réduits de 15% en travée et de 70% en appuis.

En travée :
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En appuis :
Zone Sens Ms (KN.m) vl B A (cm?)
En X-X 14.98 0,062 0.968 3.42
travée
Sur appuis X-X -1.87 0.008 0,996 0,42
En travée Y-Y 9.31 0.038 0.981 2.10
Sur appuis Y-Y -1.16 0.005 0,9975 0,26

Tableau 111.4.2 : Vérification deFerraillage a ’ELS

Conclusion : Le ferraillage adopté a I’ELU est suffisant.

» Vérification de la fleche

Dans le cas de dalle rectangulaire appuyée sur quatre cotés, on peut se dispenser du
calcul de la fleche, si les conditions suivantes sont vérifiées :

he o M A2
ly, — 20Msx ' bd T fe
h_15 6062552 o5
X 353 20x14.98
Ax _ 396 0033<-2 0,005
bxd  100x13 400

> Conclusion :

.... Condition vérifiée

... .... Conditionvérifiée

La dalle de la salle machine sera ferraillée comme suit :

Sens x-x :Lit inferieur :5 HA10avece=20cm.

Lit supérieur : 5 HA12avece =20cm
Sens y-y : Lit inferieur : 5 HAlOavec e=20cm

Lit supérieur : 5 HA12avece =20cm
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SHA 12, 5:=20 cm

e e e e 'Y ° o

+—>
15cm

‘ 5HA12,St=20cm

A

3.53m

Figure 111.4.b : ferraillage de la salle machine suivant x-x.

5HA 12, Si=cm

v

+—>
15¢cm

S5HA 10, St=20cm

A

4.05m

Figure .111.4.c : ferraillage de la salle machine suivant y-y.

v

F
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I11-5 : Calcul d’escaliers :
I11-5-1 : Définition :
Un escalier est un ouvrage qui permet de passer a pied d’un niveau a I’autre d’une

construction.
On calcul le 1 type qui se compose en deux volées.

1®"volée : elle est constitué de paillasse, palier de repos et sans palier de départ
(la 1'% marche est directement ancrée dans la poutre).

2°°M yolée : elle est constituée de paillasse, palier de repos et d’un palier d’étage.
(Les paillasses sont assimiles dans le calcul a des poutres isostatiques).
I11-5-2 : Terminologie :

g : giron.

h : hauteur de la contre marche.

e : épaisseur de la paillasse et de palier.

H : hauteur d’une volée.

I, . longueur de la paillasse projetée.

I, . largeur de palier.

L : la somme de la longueur linéaire de la paillasse et celle des deux paliers.

N (SN

Marche

g

Emmarchement

Figure 111.5.a :coupe verticale d’un escalier
Dans notre cas c’est unescaliera deux volées et un palier de repos.

Figure 111.5.b : vue en plans des escaliers




Chapitre 111 : Calcul des éléments

111.5.3: Dimensions des escaliers :

Pour les dimensions des marches (g) et contre marches (h), on utilise généralement la formule
de BLONDEL qui est la suivante :

60 cm <g + 2h <64cm

On peut naturellement sortir de cette fourchette s'il y'a nécessité.

h : est le plus courant varie de 16 a 18 (17 cm en moyenne).

g : est le plus courant varie de 25 a 32

111.5.4 : pré dimensionnement de ’escalier :
a)étages courants : ’escalier comporte deux volées identiques, donc le calcul se fera
pourune volée.

Paillasse 1 :
ZY
1.53
:
‘ 1.29 ‘i‘ 224 f
% 3.53 :

a-1- Calculdegeth:

Soit :g: Le giron ;
h : Hauteur de la marche ;

n : Nombre des marches ;

n-1: Nombre des contre marches
H=306/2=153cm
pour h=17cm

On aura le nombre de marches :

ﬂ = @ =9 marches
h 17

m= n-1=9-1 = 8 contre marches

224
giron: g =?:28

.
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-2- Vérification de la relation de BLONDEL :

g=28cm
60cm < 2h+ g < 64 cm Nous avons :
h=17 cm
2h+g =(2x17)+28=62 CM .coocvvrirrrrrirrieie e Condition vérifiée
L’emmarchement est de 1.20m >1.20m ............... Condition vérifiée.
Profondeur du palier de repos : |, =1.29 >1.10............Condition vérifiée.

b- Etude de la volée :
» Pré dimensionnement de la paillasse et du palier :

Le pré dimensionnement se fera comme une poutre simplement appuyée sur ses deux appuis
et I’épaisseur doit vérifier :

Lo cep<lo
30 20

L : La portée de la paillasse

L=t
coS o
Nous avons : tg « = H_18_ 0,683 = a =3433
L 224
cos a = 0,826
Donc : La portée L, = L L, = 224 129- 400cm
Cos a 0,826

400 0y <490 1333 <ep <20
30 20

Soit:ep=17cm
On prend la méme épaisseur pour le palier € pajier = 17 €M

111-5-5- Détermination des charges et surcharges :
e Charges permanentes :

Palier :

Poids propre du palier : 25x0,17x1m = 4.25KN/ml

G 1totale

Tableau 111.5.b1: Calcul de la charge permanente du palier.
Chapitre 111 : Calcul des élements

E




GrotaL = Gpalier + G revrpaL =4.25+1.74=5.99KN/ml
GTOTAL = 5.99KN/m

-Paillasse :
25%x0,17

————" _ =515KN/ml
c0s(34.33)

-Poids propre de la paillasse :

_Poids la marche : 25x0’—;'7><1m. — 213KN/ml

/

G2totale 1.76

Tableau I111.5.b2 : Calcul de la charge permanente de la paillasse.

GrotaL = Gpail + G revr pA||_:(5.15+2.13)+1.76:9.04 KN/mlI
GTOTAL = 9.04KN/ml

e Charges d’exploitation :

La surcharge d’exploitation est donné par le DTR, elle est la méme pour la volée et le
palier Q =2,5kN/m.
111-5-6- Calcul des efforts internes :
A) Combinaison de charges a ’ELU :
e Paillasse:q;, = 1.35x9.04 + 1.5x2.5 = 15.95KN/m.
e Palier :q7 = 1.35x5.99 + 1.5x2.5 =11.84KN/m

B)Combinaison de charges a ELS:
e Paillasse: gf = (Gy+ Q) x1Im=09.04 + 2,5= 11.54kN/ml.

e Palier: qf= (G2 + Q) xIm =5.99+2,5 = 8.49KN/ml.

Chapitre 111 : Calcul des éléments
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111.5.6.1: Etat limite ultime :
-Calcul des réactions d’appuis :
RA + RB = (15.95x2.24)+(11.84x1.29) =51 KN

2.24 1.29
(15.95x2.24x (£—+1.29)) + (11.84x1.29x=-) =353 R

15.95KN/ml
RB=27.18KN
RA=51-23.82=23.82KN 11'84KNr/m' -
Yy VvV V vV V VY \ 4 \ 4 \ 4
4
RA RB
1.29m 2.24m

&
<«

v

Figure 111-5-c: Schéma statique a P’ELU

-Calcul des efforts tranchants et des moments fléchissant :

1% trongon : 0 <x< 1.29m :
T, =23.82KN pour {x =0
T, =-11.84x + 23.82

X2
M= -11.84?+ 23.82x= {

2°™ troncon : 0 <x<2.24m:

T, = 15.95x — 27.18 = i T,=27.18KN  pour x=0

Ty =857KN  pourx=2.24

X2 pour

M= 0
M= -15.95 ? +27.18x=

Ty=856KN pour x=1.29m

M, =0 pour x=0
M,= 20.88KN.m pour x = 1.29m

x=0
M,= 20.88KN.m pour x =2.24m

- Calcul de la distance x,, ou le moment est maximum :

aM
- L =0 15.95x,,— 27.18=0
X
_27.18 _
m —15.95—1.7Om

Le moment Mz(x) est max pour la valeur : X, = 1.70m.
Donc : Mz max = 23.38KN.m

Chapitre 111 :

11.84KN/ml

Calcul des éléments




En tenant compte du semi-encastrement, on prend :

Aux appuis : My? =- 0,3 Mz max = - 7.01KN.m
En travées : M,' = 0,85 Mz max = 19.87KN.m

Les résultats trouvés figurent sur le diagramme ci-dessous:

11.84KN/ml 15.95KN/ml
l ]
\ 4 \ 4 Yy V. vV VY/VY | Yy V.V V V VP YVvY YY
R < 1.29 e 2.24 -
A <€ Y i »
. 170 o
A ' ' $ » X[m]
| ‘ Rs
20.88 le=—t—> |
| 23.38 ;
MLKN.m] | . |
T [KN.m]4 i i 5
23.82 .
g ?
— i > x[m]
27.18
7.01 E ! /7'01
T ‘ ‘ B | g
10.87!
ChapM((fKN',;n] Calcul des éléments
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-Calcul des armatures:
a)-En travée : Mut =19.87KN.m
-Armatures principales :
My 19.87x103

u, = 0,062 - B =0,968. d=1
M ¢ 19.87x.10%  _ 2 o Sem h= 18 cm
A= = =3.92cm”.
B.d.og  0,968x150x348 c=2cm %
On adopte : 4HA12 = 4.52 cm?avec St = 25cm b= 100 cm
-Armatures de répartition: <

A 452
Ar = Zt = T =1.13 sz

On adopte : 4HA10 = 3,14 cm?avec St = 25cm.

b)- Aux appuis : Mua = 7.01KN.m
-Armatures principales:

_ M§  7.0110°
bd*f,, 100x15°x14,2

i, =0.022< W=0.392(SSA)

u = 0,022- B = 0,989.
a
A, = My _ 7.01x.10°

— 2
" Bdog  0,968x150x348 1.35cm
On opte pour :4T12=4.52cm? avec un espacement e=25cm

-Armatures de répartition :

A = A, _ 452 =1,13cm?
4 4
On opte pour :4T10=3.14 cm? avec un espacement e=25cm

111-5-7 Vérifications des contraintes a P’ELU:
e Conditions de non fragilité du béton (A.4.2,1/BAEL91modifié 99) :
Anmin= 0,23 b, d.fps/fe= 0,23.100.15 .%0: 1,81 cm2,

-Aux appuis : Aa =4.52cm2 > Amin = 1,57cm? ........cccceeeee Condition vérifiée.
- Entravées : At =4.52 cm2> Amin = 1,57cm2.......cccoen...... Condition vérifiée.

e Espacement des barres :
-Armatures principales :
Aux appuis:e = 25 cm

En travées + e = 25 Cm}<min {3h, 33cm} =33cm .......... Condition vérifiée.

Chapitre 111 : Calcul des éléments




-Armatures de répartition :

Aux appuis: e = 25cm

<min {4h, 45cm} = 45cm .......... Condition vérifiée.
Entravées: e = 25cm} { }

e Contrainte tangentielle (Art A.5.1.2 BAEL91/99):
Tu max = 27.18 KN.

Tu max __ 27.18x10°

= = = 0.18MPa.

b.d 1000x150
Ta = min {0,13. fc,g; 5MPa}= min {3,25; 5MPa}= 3,25 MPA.
Tu=0,18MPa < 3,25 MPA ...ttt Condition vérifiée.

e Contrainte d’adhérence et d’entrainement des barres (BAEL 91, Art A.6.1.3):

ei g Vy S
: —L <
On doit vérifier que :  Tg “09dsU, = Tse

T = W.fi,s = 1,5x2,1 = 3,15MPa. ¥ =1.5 (pour les aciers H.A).
Tmax
Tse = z

70,9.d.2U;
>Ui : Somme des périmetres utiles des barres

Tse: Contrainte d’adhérence.

Tse - Contrainte limite d’adhérence.
YU =nm@®=4x3,14.x1,2 = 15.10 cm.
D'ou:
27.18x103
Tse =5 9 %150 x151
e Longueur de scellement: (BAEL 91, ArtA.6.1.221) :

La longueur de scellement droit est donnée par la loi:
La longueur de scellement droit est donnée par :

=2t T, = 0,6. W2 f,,. = 0,6.x(1,5)°x2,1 = 2,835MPa.
1,2x400

I= ad = 42.32mm. - I;=45cm.
4x2,835

Vu que « Is » dépasse 1’épaisseur du voile dans lequel il sera ancré, on calculera un crochet
normal dont la longueur d’ancrage est fixée a 0,4 Ls
Lc =Lsx 0,4 =42.32x0, 4 = 16.93cm. On opte pour un encrage de 20cm (Lc=20cm)

Chapitre 111 : Calcul des éléments

= 1.33MPa < T,,=3,15MPa......cccceurvnee. Condition vérifiée.

.



111.5.8: Etat limite de service : 11.54KN/ml

-Calcul des réactions d’appuis : 8.49KN/ml /
RA + RB = 36.80KN r
(11.54x2.24x%2241.29) + (8.49x1.29x-2) =3.53 Ry
RB—lg 63KN 2 2 Yy vV v vV VY vV V. Vv \4 \4 \ A
RA=36.80-19.63=17.17KN A>
RA RB
1.29m | 2.24m

| .
Figure 111-5-d: Schéma statique a ’ELS

-Calcul des efforts tranchants et des moments fléchissant :
1% trongon : 0 <x<=< 1.29m :8.49KN/ml

T —17 17K NI NnANiir v =(0m
Ty=-8.49x + 17.17 g

KN  pour x=129m y  YVYVY
) Y Mz
X
2
M,= -8.49_X_+ 17.17x= M;=0KN.m pour x=0m RA Ty
2 M= 15.08KN.m pour x = 1.29m
11.54KN/ml
2°™ troncon : 0 <x<2.24m: \,
T — 10 2921/ N1 r\r)ur X:O
Ty =11.54x - 19.63= Mz
Ty =-6.22KN pour x =2.24
M.= 0 pour x=0 Yy VY VY
= =
X2
M,= -11.54?+19.63x:> { M= 15.08KN.m pour x =2.24m Ty < X T
RB
e Calcul du moment maximum en travée :
Calcul de la distance xm ou le moment est maximum :
T,= — 2t8=0—11 54 x,+19.63=0
19.63
m = _11_54-1.70m
MZmax =16.70 KN.m
En tenant compte du semi-encastrement, on prend :
Aux appuis : M¢=-0,3 Mz max =-5.01 KN.m
En travées :M£= 0,85 Mz max = 14.20KN.m
Chapitre 111 Calcul des éléments




Les résultats trouvés figurent sur le diagramme ci-dessous:

15.95KN/mi

11.84KN/ml

V V.V VIV V V V V V V VY VY YVYVY

\ 4

2.24

1.70

[
»

AV

M, [KN.m]

v

T [KN.m]4

17.17

6.22

5.01

M KN.m] |

Calcul des éléments
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II1.5.9 Vérification des contraintes a I’ELS :
a)-En travées :

e Vérification des Contraintes dans le béton et les aciers : (BAEL91/ A.4.5.2) :

On doit donc s’assurer que : &, = Koy, <o, = 0.6Xfes

A 4.5
o) = B %100 = x100 = 0,307
P06)= g 100x15
b, =0307 =k, =42.47¢t B, =0,913 et o, =0.261
3
o, =Mt 1420x10° _,yg sompa
B.xdxA, 0.913x15x4.52
L= % — 0,024

= sx(1—-ay)) (15x(1—-0261))

Opo = 0.024x229.40=551< 0, =06x25=15MPa .. Condition vérifiée.
b)-Aux appuis :

A, L 100-_ 452

o)= 5 x100= x100 = 0.307
P (%) bxd 100x15
b, =0307 =k, =4247¢t B, =0913 et @, =0.261
6
oo Mm SOLAOT oo
BxdXA, 0913x150x 452
« 026l — 0024

= sx(1—-ay)) (15x(1—-0261))

Oy, =0.024x80.94=194MPa <o, =15MPa Condition vérifiée.

2) Vérification de la fleche :(BAEL91Art B.6.8,424:

La vérification a la fléche n’est pas nécessaire si les conditions suivantes sont satisfaites :

1) h,1 ;E _18 o.o42<i= 0.0625 oo Condition non vérifiée
L~ 16 'L 427 16

2) hy M D oapc MU 1820 Ghes Condition nonvérifiée
L71oM, L 10M,  10x16.70

avec.

At = 4.52cm?

M, =14.20KN -m

M =16.70KN -m

) AL _ 452 60030 <2 _ 00105 Condition verifiée

bxd  100x15 fe
Chapitre 111 : Calcul des éléments




Les conditions ne sont pas vérifiées, alors on procéde au calcul de la fleche

Calcul de la fleche :

_ gl
" 384E, 1,

|4

Ev : module de déformation longitudinale différée du béton

Ev=37003/f.,¢ =10818.86 MPa
gs = max {11,54KN/m;; 8,49K N/m} = 11,54KN/m, I
Vi1

I : Moment d’inertie de la section homogénéisée d
b I

I, :5(\/13 +V3)+15A (V, —c)’

b

Vl_SXX

Avec : SXX. moment statique ;
2
Su= + 15.4,.d

Bo : Aire de la section homogénéisée
La position de I’axe neutre :

2
P15 Acd 10017 +15. 452 15

V= = =8.75cm
Y b +15.4, 100.17 +15 4,52

Vo=h-V;=17-8.75=8.25cm
D’ou:

190 g 752 1 8.25%)+15.452(8.25 2)°

o =

10=43696.35 cm*

54x%(3.53)*
F= 9x11.54x(3.59) = 0,0049m
384x10818,86.10" x 43707.87x10°
Fo_Lb 35 =0,0071m
500 500
F = 0,0049m<E= 0,0071m = Condition Vérifiée.

Les armatures calculées a I’ELU sont suffisantes pour le ferraillage de 1’escalier d’ou on

adopte le méme ferraillage sur tous les niveaux.
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Aux Travées :Ast=4HA12 = 4.52 cm? avec St = 25cm.
Art =4HA10 = 3,14 cm? avec St = 20cm.

Aux appuis: Asa=4HA12=4.52cm® avec un espacement St=25cm.

Ara=4HA10=3.14 cm® avec un espacement St=25cm.

Figure. :111.5.e : Plan de ferraillage d’escalier
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Chapitre IV : Modélisation et vérification RPA

IV- Introduction :

Les forces d’origine sismique agissantes sur la structure pendant un séisme constituent
le probléme majeur en génie parasismique, connaissant I’intensité et la loi de variation dans le
temps de ces forces, le concepteur pourrait dimensionner les ouvrages en leur assurant une
rigidité et une résistance suffisante pour limiter les dommages.

IV.1: Logiciel utilisé pour la modélisation :

L’analyse dynamique nécessite la création d’un modéle de calcul représentant la
structure. Ce modele introduit dans un programme de calcul dynamique permet la
détermination des modes propres de vibration et des efforts engendrés par I’action sismique.
ETABS (Tridimensionnel Analysis of Building Structures) est un logiciel de calcul et de
conception congu pour le calcul des batiments. Il permet de modéliser facilement et
rapidement tous types de batiments grace a une interface graphique. 1l offre de nombreuses
possibilités pour 1’analyse statique et dynamique. Dans notre travail on a utilisé la version
ETABS v 9.6.0. Ce logiciel ETABS, nous permet de déterminer les efforts internes dans la
structure sous 1’effet des charges verticales représentées par G et Q ; aussi sous I’effet des
charges horizontales représentées par le séisme. Ceci qui nous conduit a 1’étude dynamique de
la structure.

IV.2 : Etapes de modélisation:

Les étapes de modélisation peuvent étre résumées comme suit:
1. Introduction de la géométrie du modéle.
2. -Spécification des propriétés mécaniques des matériaux.
3. Spécification des propriétés géométriques des ¢léments (poteaux, poutre...).
4. Définition des charges statiques (G, Q).
5. Introduction du spectre de réeponse (E) donné par le RPA99/version2003 ;
qui dépend de :
a) - Coefficient d’accélération de zone A=0.15
Zone sismique : lla
Groupe d’usage : 2
b) - Coefficient de comportement R = 4 (contreventement assuré par des voiles).
c) - Coefficient d’amortissement & : 8.5%.
d) - SITE : 3 (meuble).
e) - Le facteur de qualité.
6. Définition de la charge sismique E.
7. Chargement des eléments.
8. Introduction des combinaisons d’actions.

ELU: 1.35G+1.5Q
Combinaisons aux états limites:
ELS: G+Q
GQE: G+Q+E
Combinaisons accidentelle du RPA
08GE: 0.8G+E

9. Spécification des conditions aux limites (appuis ; mass-source; diaphragmes) .
10. Déroulement de I’analyse et visualisation des résultats.




Chapitre 1V : Modélisation et vérification RPA

IV.3 : Etude sismique:

Le choix des méthodes de calcul et la modélisation de la structure ont comme objectif
de prévoir aux mieux le comportement réel de 1’ouvrage.

Les régles parasismiques algériennes proposent trois méthodes de calcul des
Sollicitations.
- la méthode statique équivalente,
- la méthode d’analyse modale spectrale,
- la méthode d’analyse dynamique par accélérographe.

IVV.3 .1 : Conditions d'application de la méthode statique équivalente :
La méthode statique équivalente peut étre utilisée dans les conditions suivantes :
- a) Le batiment ou bloc étudié, satisfaisait aux conditions de régularité en plan et
En élévation prescrites au chapitre 111, paragraphe 3.5 avec une hauteur au plus égale a65m en
Zones | et I1-a eta 30m en zones I1-b et I1I.

- b) Le batiment ou bloc étudié présente une configuration irréguliére tout en respectant,
outre les conditions de hauteur énoncees en (a), les conditions complémentaires suivantes :
Zone | : tous groupes
Zone ll-a: groupe d'usage 3
e groupe d'usage 2, si la hauteur est inférieure ou égale a 7 niveaux ou 23 m.
e groupe d'usage 1 B, si la hauteur est inférieure ou égale a 5 niveaux ou 17 m.
e groupe d'usage 1A, si la hauteur est inférieure ou égale a 3 niveaux ou 10 m.
Zone ll-b et 111: « groupes d'usage 3 et 2, si hauteur est inférieure ou égale a 5
Niveaux ou 17 m.

e groupe d'usage 1B, si la hauteur est inférieure ou égale a 3 niveaux ou 10 m.

e groupe d'usage 1A, si la hauteur est inférieure ou égale a 2 niveaux ou 08 m.

Le batiment étudié présente une configuration irréguliére, tout en respectant les conditions
complémentaires exigées par le RPA 99 (Art 4.1.2).

IVV.3.2 : Condition de la hauteur :

-Le batiment est implanté en zone lla: H <23m:

- hauteur totale du batiment H=39.27m.

Donc la méthode statique équivalente n’est pas applicable toutefois on procédera au calcul

de la force sismique totale (V) afin de la comparer a celle calculée par ’ETABS. Le calcul de
I’effort tranchant a la base du batiment par la méthode statique équivalente se fait par la
formule suivante :

AxD
V= "R"waT

e Calcul des parametres :

a) Calcul du facteur d’amplification dynamique:

Facteur d’amplification dynamique moyen, donné par la formule(4.2) deRPA99, en
fonction de la catégorie de site, du facteur de correction d’amortissement (#) et de la période

fondamentale de la structure(T):
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25n avec: O0<T<T,

T 2/3
D= 2.577( %j avec T,<T<3s

2.577(1-%)2/3.(%)5/3 avec T 2>3s
Avec

n:facteur de correction d'amortissement donné par la formule suivante :

7
= /ﬁ >0.7  (43)

& (%) est le pourcentage d'amortissement critique fonction du matériau constitutif du type de
Structure et de I'importance des remplissages, il est donné par le tableau (4-2 RPA 99).

Remarque :

Notre structure est composée de portiques et de voiles, donc le coefficient d’amortissement

prend une valeur intermédiaire (entre voiles et portiques).

& =8.5% —n=0,82

T1, T2 : périodes caractéristiques associées a la catégorie de site (tableau 4.7)
T1=0,15; T2=0.5

T : période fondamentale de la structure T= Cyx h,®*  (RPA03/Art4.2.4)
hn: hauteur mesurée en métres a partir de la base de la structure jusqu’au dernier niveau (N).

C+: coefficient en fonction du systeme de contreventement, du type de remplissage, il est
donné par le tableau (4.6) du RPA 99.
Avec : Ct =0.05

T=0.05x39.27%=0.78s
Remarque :
L’article 4.2.4 du RPA99 version 2003 postule que :
Les valeurs de T, calculées a partir des formules de Rayleigh ou des méthodes numériques ne
doivent pas dépasser celles estimées a partir des formules empiriques appropriées de plus de
30%.

T =0.09 hv/i/D’
avec

D’ : La dimension du batiment mesuré a sa base dans la direction de calcule considéré.
e Suivant (X-X) :
D’=2535m— Tx=0.71s
e Suivant (Y-Y):
D’=14.73m — Ty =0.93s
T=min(0.71 ;0.93;0.78)

On opte pour :T=0.71s
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2
T2<T <03s  DoncD=2.57(T,/T): =1.63
A : coefficient d’accélération de zone ; zone II groupe d’usage 2 — A=0.15 (tableau 4.1).

R: coefficient de comportement, ces valeurs sont données par le reglement en fonction du
type de structure (mode de contreventement) a l'article 4.2.3 du RPA 99/version 2003. C'est
un facteur favorisant la ductilité des éléments et assemblages, ¢’est-a-dire leur aptitude a
supporter des déformations supérieures a la limite élastique. Pour le cas de notre batiment, on
suppose que R=4 : Portique contreventé par des voiles.

6
Q : facteur de qualité (tableau 4.4) avec Q=1+ Z P, Formule (4-4)
1

Pq est la pénalité a retenir selon le critére de qualité g ; tableau (4-4).

b)-calcul du facteur de qualité Q :
Tableau des valeurs des pénalités Pq

Critéresq Pénalités Pq
1. Conditions minimales sur les files de contreventement | 0.00
2. Redondance en plan 0.00
3. Régularité en plan 0.05
4. Regularité en élévation 0.00
5. Contr6le de la qualité des matériaux 0.00
6. Contrdle de la qualité de I’exécution 0.00

D’ou la valeur de Q a introduire dans le spectre de réponse est de 1.05.
Q=1+ (0.00+ 0.00 +0.05+0.00+0.00+0.00) =1.05
W: poids du batiment. (Le poids est calculé selon la formule 4-5 donnée par le RPA 99
version 2003.) Mi = MGi + BxMQ1
Avec :
Mi : La masse totale du niveau i.
MGi : La masse due aux charges permanentes.
MQi : La masse due aux charges d’exploitation.
B : Coefficient de pondération donné par le tableau 4.5
le RPA99version 2003 —f = 0.2 (Batiments a usage bureaux).
Poids total de la structure, donné par ETABS est : W =54750.13 KN

> Donc les paramétres a considérer pour notre structure sont :

A=0.15 (zone lla, groupe d’'usage 2 (RPAO3 tab 4.1))
R=4 (portique contreventés par voiles (RPAOQ3 tab 4.3))
Q=1.05 (régularité en plan n’est pas vérifiée)
W=54750.10 d’aprés ETABS.

D=1.63
Application numérique :
v =ADQw, 0'15"1'53)‘1'05 X 54750.10 = 3513.93 KN
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1VV.3.3: Veérification vis a vis des exigences de RPA :
1V.3.3.1: L’effort tranchant a la base :

La résultante des forces sismiques a la base (\t) 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 (Vmse) pour une valeur de la période fondamentale
donnée par la formule empirique appropriée. Si Vt< (0,80 Vwmse).ll faudrait augmenter tous les
paramétres de la réponse.

Le tableau suivant résume les résultats des efforts ainsi que les vérifications :

Vuse (KN) 0.8Vmse(KN) VEerass(KN) V eTaBs>0.8VMmse
Sens (X-X) 3513.93 2811.14 2817.49 CcVv
Sens (y-y) 3513.93 2811.14 2813.74 cV

Tableau 1V.3.1 : Vérification de la résultante des forces sismiques.

1V.3.3.2: Caractéristiques dynamiques de la structure :
Le tableau résume les données relatives aux périodes et participations massiques des modes.

1,575474 74,0198 |0,0002 0,5765 |74,0198 0,0002 0.5765
1,385966 |0,0007 72,8804 0,0255 |74,0205 72,8806 0.6019
1,265293 |0,4453 0,0229 73,7331 (74,4659 72,9035 74.335
0,443774 14,2471 |0,0001 0,1414 |88,713 72,9036 74.4764
0,374092 |0,0001 16,0533 0,0155 |88,7131 88,9568 74.492
0,359939 |0,2119 0,0155 14,9678 | 88,925 88,9723 89.4598
0,215208 |4,7396 0 0,071 93,6646 88,9723 89.5308
0,176651 |0,0029 4,8245 0,104 |93,6675 93,7968 89.6348
0,174652 |0,1317 0,0986 4,4499 |93,7991 93,8954 94.0847
0,117747 |2,4731 0 0,064 96,2722 93,8954 94.1486
0,096331 |0,1138 0,4589 1,9653 |96,386 94,3542 96.1139
0,096112 |0,0251 2,095 0,4256 |96,411 96,4493 96.5395
0,083102 |1,3259 0 0,07 97,737 96,4493 96.6095
0,067628 | 0,062 0,3873 0,8979 |97,7989 96,8366 97.5074
0,067475 10,0235 0,9914 0,3455 |97,8224 97,828 97.8528
0,059118 |1,1237 0 0,0526 |98,9461 97,828 97.9054
97.9178
0,050252 {0,584 0 0,0124 |99,5301 97,828
0,048449 |0,0059 0 1,1909 |99,536 97,8281 99.1087
0,047852 |0 1,2209 0,0005 |99,5361 99,049 99.1091
0,040808 |0,1809 0,0012 0,2467 |99,717 99,0502 99.3558

Tableau 1V.3.2: Périodes et participations massique.
Note : la valeur de participation massique atteint les 90% dans le mode 8
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1V.3.3.3 : Caractéristiques géométriques de la Structure :
Le centre de masse et le centre de torsion pour chaque niveau :

Story XCM YCM XCR YCR ex calculer | ey calcule ex ey | ecal<exey
STORY12 12,5 5,177 12,536 5,833 0,036 0,656 1,27 | 0,74 cv
STORY11 12,604 5,414 12,531 5,881 -0,073 0,467 1,27 | 0,74 cv
STORY10 12,621 5,4 12,526 5,94 -0,095 0,54 1,27 | 0,74 cv
STORY9 12,52 6,075 12,524 6,002 -0,004 -0,073 1,27 | 0,74 cv
STORYS8 12,504 6,107 12,527 6,066 0,023 -0,041 1,27 | 0,74 cv
STORY7 12,5 6,081 12,533 6,135 0,033 0,054 1,27 | 0,74 cv
STORY6 12,5 6,041 12,541 6,211 0,041 0,17 1,27 | 0,74 cv
STORY5 12,5 6,088 12,552 6,297 0,052 0,209 1,27 | 0,74 cv
STORY4 12,507 6,078 12,56 6,396 0,053 0,318 1,27 | 0,74 cv
STORY3 12,468 6,125 12,588 | 6,512 0,12 0,387 1,27 | 0,74 cv
STORY2 12,5 6,115 12,667 6,63 0,167 0,515 1,27 | 0,74 cv
STORY1 12,5 6,214 13,119 6,751 0,619 0,537 1,27 | 0,74 cv

Tableau 1V.3.3: Centre de torsion et centre de masse de la structure
e L’excentricité:

Pour toutes les structures comprenant des planchers ou diaphragmes horizontaux rigides dans

leur plan, on supposera qu’a chaque direction, la résultante des forces horizontales a une

excentricité par rapport au centre de torsion egale a la plus grande des deux valeurs :

> 5% de la plus grande dimension du batiment a ce niveau (cette excentricité doit

étre prise de part et d’autre du centre de torsion).
> Excentricité théorique résultant des plans.
a) Excentricité accidentelle : (RPA 2003 Art 4.2.7)

Le RPA dicte que :

Ex =0.05%x25.35=1.27m.
Ey =0.05x14.73=0.74 m.
b) Excentricité théorique :
Ex = XCM - XCR
Ey=YCM - YCR
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1V.3.3.4 : Veérification des déplacements :

Le déplacement horizontal a chaque niveau « k » de la structure est calculé comme suit :

o0k =R x dek (article 4.4.3 age 37 RPA)

Le déeplacement relatif du niveau « k » par rapport au « k-1 » est donnée par: AR k = 6k — ok-1
Avec :AR k< 1% he (RPA 99 article 5.10).

0.0537 0.0424 0.0036 0.0032 |4 | 0.0144 0.0128 0.0306 Cv
0.0501 0.0392 0.0039 0.0034 | 4| 0.0156 0.0136 0.0306 Cv
0.0462 0.0358 0.0044 0.0037 | 4| 0.0176 0.0148 0.0306 Cv
0.0418 0.0321 0.0046 0.0038 |4 | 0.0184 0.0152 0.0306 Cv
0.0372 0.0283 0.0049 0.0040 | 4| 0.0196 0.0160 0.0306 Cv
0.0323 0.0243 0.0051 0.0041 |4 0.0204 0.0164 0.0306 Cv
0.0272 0.0202 0.0053 0.0041 | 4| 0.0212 0.0164 0.0306 Cv
0.0219 0.0161 0.0052 0.0040 |4 0.0208 0.0160 0.0306 Cv
0.0167 0.0121 0.0049 0.0036 | 4| 0.0196 0.0144 0,0306 Cv
0.0118 0.0085 0.0045 0.0033 |4 0.0180 0.0132 0,0306 Cv
0.0073 0.0052 0.0048 0.0034 |40.0192 0.0136 0.0408 Cv
0.0025 0.0018 0 0 410 0 0.0459 Cv

Tableau 1V.3.4:Vérification des déplacements relatifs.

Conclusion :
Les déplacements relatifs de tous les niveaux et dans les deux sens sont veérifies.
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Déplacement maximal :
> Sens transversal :

File
Set Story Range
Story Number
Story 12 > Top Story STORY1Z2 -
T Bottom Story | BASE ~1
Showve All
Static Loads/Response Spectra
Case Ex ~

Select Diaphragm

Name D1 ~

Plot Display Colors

Global ><-Direction Color
Global Y-Direction Color N
Shows
Base ¥4 =
0.00E+D00 1.40E-02 2.81E-02 4.21E-02 5 61E-02 e
Maximum Story Displacements - Disphragm CH: Displacement
[ Stom 1 I o.08 <~ Diaphragm Drifts
= Paximum Story Displacements
Additional Notes for Printed Output R .
I 7 kaximum Story Drifts
¢ Story Shears
£ Story Owverturning Moments
Done I < Story Stiffness

On doit vérifier que le déplacement maximal que subit la structure vérifie la formule
Ht

500

f:La fleche admissible.

Ht:la hauteur totale du batiment.
Sous ’action de Ey :

suivante :dmax<f=

_Ht _3927 .
Omax= 0.06 m <f “200 500 0.079...ccvi. ... Condition vérifiée

> Sens Iongitudinal :

File
Set Story Range
Story Number
Story 12 | Top Story STORY12 ~
Bottom Story BASE ~
Shows All

Static Loads/Response Spectra

Case =4 ~

Select Diaphragm

Name D1 ~

Plot Display Colors

Global ><-Direction Color
Global Y-Direction Color N
Shows
Base =
0.00E+D00 1.07E-02 2.15E-02 3.22E-02 4.28E-02 — a
Maximum Story Displacements ~ Diaphragm CM Displacement

I Story 12 I 0.04 Diaphragm Drifts

= 2 b aximum Story Displacements
Additional Notes for Printed Output

Faximum Story Drifts

Story Shears

Story Overturning Moments

ORI

Display l Done

Story Stiffness

Sous I’action de Ey:

Ht 39.27 L
= <= =
Ovax= 0.04 m <f 00" 200 0.079....cceeneen... Condition vérifiée
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1V.3.3.5: Justification vis-a-vis de I’effet P-A: (Art 5.9. RPA 99/ version 2003)

L’effet P-Delta est un effet de second ordre (Non linéaire) qui se produit dans chaque
structure ou les éléments sont soumis a des charges axiales. Cet effet est étroitement liea la
valeur de la force axiale appliquée (P) et au déplacement « delta » (A).

La valeur de I’effet P-Delta dépend de :

«La valeur de la force axiale appliquée.

«La rigidité ou la souplesse de la structure globale.

«La souplesse des éléments de la structure.
En contrélant la souplesse de structure, la valeur de I'effet P-Delta est souvent gérée de
maniére a ce qu’elle soit considérée «négligeable »et donc ignorée dans le calcul.

I1'y’a deux types d’effet P-Delta:
+Le grand effet P-U : Correspondant a la structure prise globalement dans son ensemble.
+Le petit effet P-6 : Considéré au niveau des éléments de la structure.
Le reglement RPA99/V. 2003 préconise que les effets P-Delta peuvent étre négligés dans le
cas des batiments si la condition suivante est satisfaite a tous les niveaux de la structure:
0k = PKAK /VKhK <0.1tel que :
Si 0k<0.10 : les effets de2°™ ordre sont négligés.

Si 0.10 <0<0.20il faut augmenter les effets de I’action sismique calculés par un
facteurégaleal/(1-0y).

Si 0,>0.20: la structure est potentiellement instable et doit étre redimensionnée.
PK:poids total de la structure et des charges d’exploitation associées au dessus du niveau K.
VK :effort tranchant d’étage au niveau «K».

AK:déplacement relatif du niveau K par rapport au niveau «K-1».
hK:hauteur de I’étage «K».

e L’évaluation de cet effet du 26™€

tableau ci-apres :

ordre suivant les 2 sens (x-x) et (y-y)est resumee dans le
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Niv P(KN) AI”:1<X AMKy \éﬁ \IéKl\il 2;( O, 0., | Vérification
10 4423.19 | 0.0038 | 0.0033 | 556.89 | 565.66 | 3.06 0.001 0.001 Cv
09 8792.21 | 0.0040 | 0.0036 | 980.13 | 977.60 | 3.06 0.0011 | 0.0010 Cv
08 13170.47| 0.0046 | 0.0038 [1298.35{1296.63| 3.06 0.0015 | 0.0012 Cv
07 18162.20| 0.0047 | 0.0040 [1582.09(1583.88| 3.06 0.0017 | 0.0014 Cv
06 23119.31| 0.0051 | 0.0042 |1817.58(1820.24| 3.06 0.0021| 0.0017 Cv
05 28101.34| 0.0054 | 0.0043 |2032.55|2034.50| 3.06 0.0020 | 0.0019 Cv
04 29468.47| 0.0054 | 0.0043 |2106.68/2108.69| 3.06 0.0021 | 0.0020 Cv
03 34419.78| 0.0054 | 0.0041 [2285.94|2288.99| 3.06 0.0026 | 0.0020 Cv
02 34906.04| 0.0051 0.0038 [2465.82|2468.88| 3.06 0.0027 | 0.0019 Cv
01 45080.53| 0.0047 | 0.0034 |2628.79|2629.49| 3.06 0.0028 | 0.0019 Cv
RDC 49821.90| 0.0050 | 0.0036 |2747.97\2746.23| 4.08 | 0.0022 | 0.0015 Cv
Sous 54750.13 0 0 |2817.49/2813.74| 4.59 0 0 Cv
= Tableau IV.3.5 @ Vérification de I'effet P-Delta.

D’apreés le tableau I’effet P-Delta peut étre négligé.

1V.3.3.6 justification du systéme de contreventement :

Etant donné que les sollicitations horizontales, type sismique sont reprises en totalité par
les voiles, le batiment étudié est classé dans le systéme de contreventement par voiles. Tel
que : Forces verticales totale est de 53803.44 KN

Vérification de 25% des forces horizontales

Forces horizontale totale =2713.13 KN
Force horizontale reprise par les voiles=545.00

Forces verticales reprise par les voiles est de 16582.988 KN
Donc les voiles reprennent 30.82% des forces verticales totales.

Donc les voiles reprennent 20.12% des forces horizontales
Le systeme de contreventement est par voiles (R=4)

Conclusion :
Toutes les exigences du RPAO3 sont vérifiées, donc on peut passer & I’extraction des
efforts internes avec lesquels nous allons ferraillé les différents éléments structuraux.
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V-1: FERRAILLAGE DES POUTRES :

V-1-1-INTRODUCTION
Les poutres sont ferraillées en flexion simple a L’ELU et vérifiées a L’ELS, les
Sollicitations maximales sont déterminées par les combinaisons suivantes :
e 135G +1.5Q (ELUV)
e G+Q=*E (RPA99 révise 2003).
e 0.8G = E (RPA99 révisé 2003).
Les vérifications se feront a I’ELS avec la combinaison suivante :
e G+Q (ELS)

V.1.2: Recommandations du RPA99:

a) Armatures longitudinales:(Art 7.5.2 RPA)

Le pourcentage minimum des aciers longitudinaux sur toute la longueur de la poutre
0.5%en toute section.

- Le pourcentage maximum des aciers longitudinaux est de :

4% en zone courante.

6% en zone de recouvrement.

Le tableau représentatif des sections minimales et maximales des armatures :

POUTRE Amin(cm?) Anaxde la zone de Anaxde la zone
recouvrement courante (cm?)

Principale 6 72 48

Secondaire 5.25 63 42

Paliére 4.38 52.5 35

Chainage 3.75 52.5 35

Avec :

Poutres principales (30 x 40)
Poutres secondaires (30 x 35)

Poutre paliére (25x 35)

Poutre de chainage (25x 30)
-Poutres principales: Amax = 0,04x 30x 40= 48cm 2 (en zone courante).

Amax = 0,06x 30x 40=72cm?

(en zone de recouvrement).

-Poutres secondaires : Amax = 0,04x 30x 35=42cm?. ( en zone courante).
Amax = 0,06 x 30x 35=63cm?®. (en zone de recouvrement).

-Poutres Paliere

: Amax = 0,04x 25x 35=35cm?. (en zone courante).
Amax = 0,06 x 25x 35=52.5cm>  (en zone de recouvrement

-Poutres de chainage : Amax = 0,04x 25x 30=30cm?®. ( en zone courante).
Amax = 0,06 x 25x 30=45cm?. (en zone de recouvrement

La longueur minimale de recouvrement est de : 40 ¢ en zone lla
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b)-Armatures transversales:
- Les quantités minimales des armatures transversales est de :At=0.003.St.b
- L’espacement maximum entre les armatures transversales est de :

S =min (% ,12cDj en zone nodale.

Si< h . en zone de recouvrement
2

Avec : @ : le plus petit diamétre utilise pour les armatures transversales.
Les premiéres armatures transversales doivent étre disposée a 5¢cm au plus
du nu de I’appui ou de I’encastrement.

V1.1.3 : Calcul du ferraillage :
Dans le cas d’une flexion simple, on a les étapes de calcul suivantes :

Ast: section inférieure tendue ou la moins comprimée selon le cas.
Ac : section supérieure la plus comprimée.

Un moment de flexion Mu supporté par la section.

Calcul du moment réduit « g » :pu=———Avec :fy, :% oS = Ie
bd“f,, 7, X0 . »
e situations durables (1.35G+1.5Q) fou :Of5—:525 =14.2Mpa
< X 1.
_ 400 _
oS = E—S48Mpa
e situation accidentelles (G+Q=E) rfbu :%21&48Mpa
X 1.
N 400
oS = ——= 400Mpa

S

0=1 si la durée d’application de ’action considérée est supérieure a24h.
6=0.85 si la durée d’application de I’action considérée est inferieure a24h.

Calcul du moment réduit limite « g » :

FE400

Y1 15} = 41, = 0,392

En comparant les deux moments réduits «p,» et «u», deux cas se présente :
e Si u < u,=0392 = La section est simplement armée (SSA).
Les armatures comprimées ne sont pas nécessaires Ac=0
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-—b ™M
St:ﬁXdXGs
Figure V.1 : calcul pour une section simplement armée
e Si g > pu,=0,392 = La section est doublement armée (SDA).

La section réelle est considérée comme équivalente a la somme de deux sections fictives.

b b b
A E A E
M M, AM E i E
$ A 1" § “\\,3 E
c ' '
Coecdosaosaaad

™M AM
Au ::Astl +Asl2 = 3 2 7 y A“ = AM
B, xdxo, (d—c)o, (d—c')xo,

Figure V.2 : calcul pour une section doublement armée.
Le calcul des sections et le choix des armatures sont résumés dans les tableaux suivants :
+ Ferraillage des poutres principales : (30x40)

Armatures aux appuis

Niveau M max U obs B As | Aninc.n.f(cm?) Ferraillage A
(KNm) (cm?) Max (As Aminc.n.f) | adoptée

Soussol | 113.79 | 0.142 | SSA | 0.923 | 8.11 6.00 3HA16+3HA14 10.65
RDC

1% 134.16 | 0.168 | SSA | 0.907 9.73 6.00 3HA16+3HA14 10.65
2eme

3™ au 122.18 | 0.152 | SSA | 0.917 8.76 6.00 3HA16+3HA14 10.65
1Oeme
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Armatures en travées :

Niveau M max K obs B As | Aninc.n.f(cm?) Ferraillage As
(KNm) (cm?) Max (As Aminc.n.f) | adoptée
Sous sol | 92.652 | 0.150 | SSA | 0.918 | 7.63 6.00 3HA14+3HA12 8.01
RDC
1% 78.134 | 0.127 | SSA |0.9315| 6.34 6.00 3HA14+3HA12 8.01
2eme
3™ au 91.984 | 0.150 | SSA |0.918 | 7.57 6.00 3HA14+3HA12 8.01
1Oeme
+« Ferraillage des poutres secondaires (30x35)
Armatures aux appuis :
Niveau M max U obs B As | Aminc.n.f(cm?) Ferraillage A
(KNm) (cm?) Max (As Aminc.n.f) | adoptée
Soussol | 14.27 | 0.030 | SSA | 0.985 | 1.26 5.25 3HA12+3HA12 6.78
RDC
1% 25.92 | 0.054 | SSA |0.972 2.23 5.25 3HA12+3HA12 6.78
2eme
3" au 66.90 | 0.138 | SSA [0.925 | 6.29 5.25 3HA12+3HA12 6.78
1Oeme
Armatures en travees :
Niveau M max U obs ] As | AnminC.N Ferraillage A
(KNm) (cm?) | .f(cm?) Max (As Aminc.n.f) | adoptée
Sous sol 11.24 | 0.024 | SSA | 0.988 | 0.99 5.25 3HA12 3.39
RDC
1% 17.47 | 0.036 | SSA | 0.982 1.54 5.25 3HA12 3.39
2eme
3™ au 27.42 | 0.058 | SSA |0.970 2.46 5.25 3HA12 3.39
1Oeme
¢ Ferraillage des poutres paliére (25x35)
Position M max M obs B A Aninc.n.f(cm2) Ferraillage A
(KNm) (cm?) Max (As Aminc.n.f) | adoptée
Appuis 38.37 | 0.076 | SSA |0.960 | 3.02 4.38 3HA12 3.39
travées 24.36 | 0.048 | SSA |0.975| 1.89 4.38 3HA12 3.39
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+ Ferraillage des poutres de chainage (25x30) :

Position M max M obs B As | Aminc.n.f(cm?) Ferraillage A
(KNm) (cm2) Max (As Aminc.n.f) | adoptée

Appuis 13.01 | 0.044 | SSA | 0978 | 1.36 3.75 2HA12 2.26

travées 8.85 | 0.030 | SSA | 0.985 | 0.92 3.75 2HA12 2.26

V-1-4-Vérifications a ’ELU:
a) La Condition de Non Fragilité (Art A.4.2,1/BAEL91 modifie 99):

f
n > 0,230d —2
Amln fe

Poutres principales Amin = 0.23x 30 x 38 x (2.1/400)=1.37cm?
Poutres secondaires Amin = 0.23x 30 x 33x(2.1/400)=1.20cm?
Poutres paliéres :  Amin = 0.23x 25 x 33 x (2.1/400)=0.99cm?
Poutres de chainages Amin = 0.23x 25 x 28 x (2.1/400)=0.84cm?

Amin est inférieure a toute section d’armature adoptée
Donc la condition de non fragilité est veérifiée

b)-Vérification de Peffort tranchant :

o V -
On doit vérifier que : 7, = bL:j <, tel que :

3
- Poutres principalest, = 180.90x107 = 1.58MPa.
u 300x 380
3
- Poutres secondairesz = 88.99x107 = 0.89MPa.
U 300x330
3
- Poutres paliére T = 35.34x107 = 0.43MPa.
u  250x330
3
- Poutres de chainages 7, = Mz 0.33MPa.
u  250x280

e Etat limite ultime du béton de I’ame :(BAEL91.art A.5.1.21)
la fissuration est peu nuisible, la contrainte doit vérifier : 7,< 7,

— . (0,2f —
T, = mln[—CZB;SM Paj =7, = min (0,2x25/1,5 ; 4MPa) = 3,33MPa
Yo
- Poutres principales = 1.58MPa< 3 ,33MPa ............ condition vérifiée.
- Poutres secondaires T, = 0.89MPa< 3,33MPa .............condition vérifiée.
- Poutres paliére T, = 0.43MPa< 3,33MPa .............condition vérifiée
- Poutres de chainage T 0.33MPa< 3,33MPa .............condition vérifiée.
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e Influence de I’effort tranchant sur béton au niveau des appuis :
Il faut vérifier que :V, <0,4x0,9xd x bﬁ
Vb
.Poutres principales :

V, <0,4x0,9x0.30x0.38x16.67 x10° = 684.14KN.
V, =180.90 KN <684.14KN — condition vérifiee.

> poutres secondaires :

V, <0,4x0,9%0.30x0.33x16.67 x10°> = 594.12KN.
V, =88.99KN <594.12KN — condition vérifiée.

> poutres paliére :
V, <0,4x0,9x0.25x0.33x16.67 x10° = 495.09KN.
V, =35.34KN < 495.09KN — condition veérifiée.

> poutres de chainage :
V, <0,4x0,9x0.20x0.28x16.67 x10* = 336.07KN.
V, =22.92KN <336.07KN — condition verifiee.

C) Vérification de I’adhérence et de I’entrainement des barres (BAEL91 Art A.6.1, 3) :

se —

T, <Tsw =W, fp=15x21=315MPa .  y =1.5Pour les HA

Tumax
Avec: " T 0.0d> U,

Zui : Périmétre minimal circonscrite a la section droite des barres.

La contrainte d’adhérence au niveau de ’appui le plus sollicité doit étre:

e Poutres principales :

3HA16+3HA14 — > U, =282.6mm.

180.9x10°

T, = =1.87MPa < Tservvrrrrrrrrennne cv
0.9x380% 282.6
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e poutres secondaires
3HA12+3HA12 — ZUi =226.08 cm.

o 88.99x10°
*  0.9x330x226.08

=1.32MPa < Tserrrmrrmrrrrrrnnn, cVv

e poutres paliére :
3HA12 — >'U,=113.04cm.
o 35.34x10°
*® 0.9x330x113.04

=1.05MPa < Tserrrrrrrrrrrrrernens cV

e poutres de chainage

2HA12 —> > U, =75.36cm.

3 —
1= 22920 g OMPa < 7w cv

0.9x280x 75.36

d)-Calcul de la longueur de scellement :
& 1.6 x 400

L, = - = 56.44cm,
Pourles HA16: ©  4x0.6yf,, 4[0.6(1.5px2.1]
L= 14400 _ 9000,
Pour les HA14 : 4x0.6yf,, 40.6(5px2.1]
Ao 123400 45 5a0m,

L, = _
Pour les HA12 : °  4x0.6yf,, 4[0.6(1.5px2.1]

Les regles du (BAEL 91 .art.A.6.1) n’admettent que 1’ancrage d’une barre rectiligne terminé
par un crochet normal est assuré lorsque la longueur de la partie ancrée, mesurée hors
crochet, au moins égale a 0.4Ls pour les acier HA.

Pour les HA16 : Ls=0.4x56.44 = 22.58cm.
Pour les HA14 : Ls=0.4x49.38 =19.75cm.
Pour les HA12 : Li=0.4x42.33=16.93cm.

e)-Calcul des armatures transversales :

e Les diametres des armatures transversales :

D’apres le (BAEL 91.art A.7.2.12) le diamétre des armatures transversales est donné par :

cI>tsmin{L ;3 ; cI),}
35 10
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cDISmin{@ ; 30

— 1.2+=1.14cm
35 10

@ :étant le plus petit diametre des armatures longitudinales.
On prend un cadre et un étrier en HA8 ; A, =4HA8 = 2,01 cm

f)-Calcul des espacements :

a/ Appuis (Zone nodale) : St < min(g ; 12<I)|j

Poutre principale :

St < min(%? 112 ><1,2j= 10cm

Poutre secondaire :

St < min(BTf X 12><1,2j: 8cm

Poutre paliére :

St< min(%:r) X 12><1,2j: 8cm

Poutre de chainage :

St< min[%? : 12><1,2j: 7cm

. h
b/appuis en dehors de la zone nodale (zone courante):s <

Poutre principale :
40

s£7 =15cm

Poutre secondaire :

35
337 =15cm
Poutre paliére:

s£32—5 =15cm
Poutre de chainage :

30
sS; =15cm
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c/Délimitation de la zone nodale :

L’=2h et h’=max he b,,h,,60cm : L H !
6 y My g, ! 3 5 ‘ h i
h : Hauteur de la poutre. . Poutre
b1 et hy : Dimensions du poteau. : —
: 3 :

he : Hauteur entre nus des poteaux. ' Q

(@)

On aura: h’=max {51; 45 ; 50 ; 60cm} =60cm I T

L’=2x40 = 80 cm : poutre principales.
L’=2x35=70cm : poutre secondaires. Figure-3: délimitation de la zone nodale
L’=2x35=70cm : poutre paliére
NB : Le cadre d’armature transversale doit étre disposé a Scm au plus du nu d’appui.
g-Armatures transversales minimales :
La quantité d’armatures minimales est :
A™" = 0.003xSxb = 0.003x15x30 = 1.35cm?
A =2.01cm? >A™'=1.35cm? ...... cv

V-1-5-Vérification a ELS :

e Etat limite d’ouverture des fissures : La fissuration dans le cas des poutres étant
considéré peu nuisible, alors cette vérification n’est pas nécessaire.

a)-Etat_limite de résistance du béton en compression:

La contrainte de compression du béton ne doit pas dépasser la contrainte admissible:
Oy = Koy, <o, = 0.6 fc23=0.6x25=15 MPa

100.As a
= 1, Bl K=—"™"
P g »al.B1) > T I5(-a,)

M
Avec: o = F; dSAS (As : armatures adoptées a I’ELU)
,.d.

B1 et k1 sont données en fonction de pl
Les résultats sont donnés dans les tableaux suivant :

-
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» Poutres principales :

Tableau V.1.5.a: Vérification du ferraillage des poutres principales aux appuis a P’ELS

. M A _
Sous sol 10.65
et RDC | 83.79 e
0.919|0.405|0.865|22.04| 0.045 |239.36| 10.77 15 vérifiée
1% et
2eme 62.90 10.65
étage 0.919(0.405|0.865|22.04| 0.045 |236.81| 10.65 15 vérifiée
3eme au 88.61
10 étage ' 10.65 [0.919|0.405|0.865|22.04| 0.045 |253.12| 11.39 15 vérifiée
Tableau V.1.5.b : Vérification du ferraillage des poutres principales en travée a ELS.
. M A _
Sous sol 56.58
etRDC | ¥ 801 10704]0.366|0.878|25.98| 0.038 |249.13| 947 | 15 | vérifice
1% et
2eme 56.72
étage 8.01 [0.704|0.366|0.878(25.98| 0.038 |212.24| 8.07 15 vérifiée
3eme au
10 étage | 67.22 8.01
0.704|0.366|0.878|25.98| 0.038 |251.52| 9.55 15 vérifiée
» Poutres secondaires:
Tableau V.1.5.c: Vérification du ferraillage des poutres secondaire aux appuis a ’ELS
. \V/ A _
Sous sol 10.30
etRDC | = 6.8 10.600|0.363|0.879|26.32| 0.038 | 5237 | 1.99 | 15 | vérifiée
er
1% et 18.79 6.78
2eme
étage 0.690/0.363|0.879(26.32| 0.038 | 95.54 | 3.63 15 vérifiée
3eme au 6.78
10 étage | 48.45
0.690|0.363|0.879(26.32| 0.038 |246.35| 9.36 15 vérifiée
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Tableau V.1.5.d: Vérification du ferraillage des poutres secondaires en travée a ’ELS

. M A _
Niveau (KNm) | adoptée pP1 al B1 K: K o Ohc Ohc obs.
Sous sol 815
etRDC ' 3.39 0.32410.267]0.911|41.18| 0.024 | 79.96 | 1.92 15 vérifiée
1% et 12.57 3.39
2eme
étage 0.32410.267[0.911|41.18| 0.024 |{123.33| 25.96 15 vérifiée
3eme au 3.39
10 étage | 19.97
0.32410.267[0.911|41.18| 0.024 {195.95| 4.70 15 vérifiée
> Poutre paliére:
. M A _
Appuis 3.39
PP 23.59 .
0.408(0.294 {0.902(36.02| 0.028 |233.78| 6.54 15 vérifiée
Travée 3.39
14.93 .
0.408(0.294{0.902(36.02| 0.028 |147.95| 4.14 15 vérifiée
» Poutres de chainage:
. M A _
Appuis 2.26
PP 12.57 .
0.324(0.273(0.909| 83.0 | 0.025 |215.75| 5.39 15 vérifiée
Travée 041 2.26
' 0.324(0.273(0.909| 83.0 | 0.025 |163.59| 4.08 15 vérifiée

b)-Etat limite de déformation:

La fleche développée au niveau de la poutre doit rester suffisamment petite par

rapport a la fleche admissible pour ne pas nuire a I’aspect et I’utilisation de la construction.

On faite le calcul pour la plus grande travée dans les deux sens.
Poutre principale: f=L/500=475/500=0.95cm
Poutre secondaire: f=L/500=440/500=0.88 cm

Poutre paliére: f=1L/500=440/500=0.88 cm

Poutre de chainage: f=L/500=400/500=0.80

% Les diagrammes tirés de ’ETABS sont donnés ci-dessous :
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a-poutres principale :

Sens X

Y

Sens Y

X

Figure.V.4 .diagrammes des moments (poutres principales)

X

Y

Sens Y

Sens X

Wiic Point & 2 STOR12

T

___..__mﬁﬁ..

... .-_mmm.
NERKiL

Figure V.5.diagrammes des efforts tranchants (poutres principales)

b-poutres secondaires :

Sens X-X

Sens Y-Y

Figure V.6.Diagramme des moments (poutres secondaires)

@
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Sens X-X

Sens Y-Y

Disposition Constructive :

Conformément au (CBA 93annexe E3), concernant la détermination de la longueur
des chapeaux et des barres inférieures de second lit, 1l y’a lieu d’observer les
recommandations suivantes qui stipulent que la longueur des chapeaux a partir des murs

d’appuis est au moins égale :

o A1/5de la plus grande portée des travées encadrant I’appuis considéré s’il s’agit d’un

appuis n’appartenant pas a une travée de rive.

o A(1/4 =de la plus grand portée des travées encadrant 1’appuis considéré s’il s’agit

d’un appuis intermédiaire voisin d’un appuis de rive.

-la moitié au moins de la section des armatures inférieures nécessaire en travée est prolongée
jusqu’aux appuis et les armatures de second lit sont arrétées a une distance des appuis au plus

égale a (1/10) de la portée.

Poutres principale :

COUPE G-G ;ech 1/20
| #’ TI:"! Filants

cadre + etrier

3 TI2 chap |

"\ 3714 Filants
30

En Travée

COUPE E-E :ech 1/20
3T14 Fﬂf’lf’lf.f‘ ..

v,

en 18

3T14 Filants

Aux Appuis

@
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Poutres Secondaire:

3T12 Filants

3 T12 chap

3T 12 Filants

| cadre + etrier
enT8

' ———"-T 12 Filants

30

Poutres Paliére:

cadre + etrier
en 1T'8

3T12 Filants

25

COUPE A-A

Aux Appuis

2T 12 Filants

cadre + etrier
en T8

2T12 Filants

En Travée

En Travée

92



Chapitre V : Ferraillage des éléments

V.2.FERRAILLAGE DES POTEAUX :

Les poteaux sont des éléments structuraux qui ont pour réle la transmission des efforts des
poutres vers la fondation.
Les poteaux sont soumis dans les deux sens aux efforts normaux, aux efforts tranchants et aux
moments fléchissant ; ils sont donc calculés en flexion composé, en tenant compte des
combinaisons suivantes :

e 135G+1,5Q — al’ELU.

e G+Q — a I'ELS

e G+Q+E — RPA99 révisé 2003.
e 08G+E— RPA99 révisé 2003.

Les calculs se font en tenant compte de trois types de sollicitations :

o Effort normal maximal et le moment correspondant.
o Effort normal minimal et le moment correspondant.
o Moment fléchissant maximal et I’effort normal correspondant.

V.2.1 Recommandations et exigences du RPA99 révisé 2003 :

V.2.1.1 Armatures longitudinales :( RPAQO3 art 7-4-2-1)
» Les armatures longitudinales doivent étre a haute adhérence, droites et sans crochets.

» Les pourcentages d’armatures recommandés par rapport a la section du béton sont :
- Le pourcentage minimal d’armatures est de 0,8% xbxh (en zone lla)

Poteaux (45x50) : Amin= 0,008 x 45 x50=18 cm?

Poteaux (40x45) : Amin= 0,008 x40 x 45=14.4 cm?

Poteaux (35x40) : Amin= 0,008x 35x 40=11.2cm?
- Le pourcentage maximal en zone de recouvrement est de 6% x bh

Poteaux (40x40) : Amax = 0,06 x45x50 = 135cm?

Poteaux (35x35) : Amin= 0,06 x40x45 = 108cm?

Poteaux (30x30) : Amax = 0,06 x35x 40= 84cm?

Le pourcentage maximal en zone courante est de 4% xbxh
Poteaux (40x40) : Amax = 0,04x45x50 = 90cm?
Poteaux (35x35) : Amin = 0,04x40x45= 72cm?
Poteaux (30x30) : Amax = 0,04 x 35x 40 = 56 cm?

» Le diametre minimal est de 12[mm)]
» La longueur minimale de recouvrement Lr=40®,  (en zone lla)
> Ladistance entre les barres verticales dans une face du poteau ne doit pas dépasser :

25cmenzoneletll 20 cmen zone HI
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» Les jonctions par recouvrement doivent €tre faites si possible, a 1I’extérieur des zones
nodales (zones critiques).

Section Anmin Anmax (cm? Anmax (cm?
2 2
(cm?) (cm?) Zone courante Zone de recouvrement
(45x50) 18.00 90 135
(40x45) 14.40 72 108
(35%40) 11.20 56 84

a)- Calcul des armatures longitudinales a ’ELU :

Exposé de la méthode de calcul :
En flexion composée, 1’effort normal est un effort de compression ou de traction et le
moment qu’il engendre est un moment de flexion, ce qui nous conduit a étudier trois cas :

o Section entiérement tendue (SET).
o Section partiellement comprimée (SPC).
o Section entiérement comprimée (SEC).

1)-Section partiellement comprimée (SPC) :

. M

Calcul de centre de pression : e= —*- — |44
Nu AS 1
M, |

La section est partiellement comprimée si le centre « C » se trouve CN, ________ TH
a ’extérieur du segment délimité par les armatures. o
(L’effort normal est un effort de traction ou de compression) A ; !
— v

<+---->

b

On dit une section est partiellement comprimée si I’une des condition suivante est vérifiee

N,(d—c)-M;, < (0,337 - o,mEth2 f.
h

Avec :
N : effort normal de compression.
C : centre de pression entre les armatures.
Ms : Moment par rapport au centre de gravité des armatures intérieures(moment fictif).

M=N, xg= Nu(g—CJrej =My + N (g—cJ

.
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Les armatures seront calculées a 1’¢état limite ultime(E L U) sous I’effet des sollicitations les plus
défavorables et dans les situations suivantes :

Situation b feos (MPa) | Foy (MPa) | Fe (MPa) os(MPa) S}
Situation durable 15 25 14.2 400 348 1
Situation accidentell 1.15 25 18.48 400 400 0.85

En flexion composée la section d’armatures sera donnée par les relations suivantes:

Mf
bd?f,,

M:

1% cas :

<, =039 la Section est simplement armée (SSA).

M
A=—"— Avec: o _E

pdo, 2
D’ou la section réelle est : d
N u
o

As=A -

S

g <---->»
2°M cas :

=, =0392 la Section est doublement armée (SDA).

Oncalcule: M,=g,bd*f,, . AM=M, -M,

Avec :M; : moment ultime pour une section simplement armée.

M, AM
A = e
p.do, (d —C ) o,
: AM
A = , Avec: o, :£:348MPa
(d-c iO‘S Vs
L , . . N
La section réelle d’armature est A, = A, A, =A ——.
o

S

2-Section entierement comprimée (SEC) :( p € noyau central)

La section est entierement comprimee si la condition suivante est veérifiée :

Ny

M
e= N“ < (g—cj.
u \
B g

N,(d=c)-M, ) (O,SS?—O,Sl%jbhszu.

Figure V.1 : section entierement comprimée

p : centre de pression

—

Ny

+

Ly —
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Deux situations peuvent se présenter :
1% cas :

N,(d-c)-M, Z(O,S—C—'IjbhszC:SDA C’l —
h T
.

=A)0et A)O

Les sections d’armatures sont :

=

4----------»

M, —(d -0,5h)bhf,,

AT e, T

N —bhfb ,
U BC_ Ak,

As =
c
S

2°™ cas :

(0.337-0.81%) <bh?f, N(d - ¢ )- M, <(O,5—E)bh2be:>SSA.
h h

—=A)0et A =0

Les sections d’armatures sont :

. N, —100¥ x bxhx f . N, —100¥ x bxhx f
A =Y be —_u bc : A.=0.
: 1000, = A 1000, )

0.3571 +W
C

Avec:y = o
0.8571—7

Le ferraillage des poteaux se fera par zone, selon la section des poteaux car il et possible
d’adopter le méme ferraillage pour certain niveaux.

Zone |l :soussol, RDC ............. cooeiinii, (45x50)
Zone 11 : du 1% étage au 2°™......... ...oo.. (40x45)
M ... (35x40)

%+ Calcul des armatures longitudinales :

Zone 11 :du 3°™ étage jusqu’au 1

Exemple de calcul manuel :
Zone | :poteaux(45x50)
N,=3584.85 KN. My=13.543 KN.m

Vérification de la 1 condition :e = '\’\/II“ < (g—cj.

u
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Calcul de I’excentricité :

M,  13.543
N, 3584.85

—c :? -0.02 =0.23m.

=0.0038m

NS

e=—= < (g—cjﬁ Sectiorrentierement comprimée (SEC).

u

Vérification de la 2eme condition :

N,(d-c)-M, = (O,S—%jbhszc

Mf =M, + N, (g—c]=—13.534+3584.85(0'—§0—0.02)

Mf =810.98 KN.m
0.02

3584.85(0.48 — 0.02) — 810.98 = 838.05KN.m> (0,5 - ﬁj 0.45x0.5% x14.2x10° = 734.85KN.m

Le premier terme est supérieur au deuxiéme (SDA) donc les sections d’armatures sont :

M, —(d -05h)bhf,,
(d —CI)GS '

. 810.98—(0.48 - 0.25)0.45x0.50x14.2x10°

, — 4.76cm’

A (0.48-0.02')348x10°

N, —bhf
As=—Y4 B _A'g

(¢
S

3584.85 — (0.45x0.50)x14.2x10 ° ,

As= 3 —-4.76=-4.61cm
348x10

Les résultats sont résumés dans le tableau suivant :
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Effort normal Moment Bxh Obs | As As’ Choix A
Niveaux | Sens | (KN) (KN.m) (cm?) (cm?) | (cm®) | Amin | des barres | adopté
(cm?) (cm?)
Sous- pP™x | 3584.85 | M®" [ 13.534 SEC |0 0
sol ; XX [P™ [2068.71 | M®" |4.631 | 45X50 [SEC [0 0 18
RDC P | 2610.13 | M™ | 87.45 SEC |0 0 4HA20
YY [P™ | 3584.85 | M | 4.993 SEC | 0 0 + 20.6
P™ 11288.04 | M®" | 0.247 SEC |0 0 4HA16
PO [1716.46 | M™ | 27.421 SEC |0 0
P™X 12819.67 | M®" | 30.031 SEC |0 0
XX [P™ 152435 |[M®" [0553 | 40X45 [SEC |0 0 4HA16 + | 16.08
1% et peT | 2371.48 | M™* | 52.768 SEC |0 0 14.4 | 4HA16
2eme YY | P™ |2819.67 | M®" | 18.238 SEC |0 0
etage P™ 129937 | M®" |6.331 SEC |0 0
P | 14145 | M™ | 34.075 SEC |0 0
XX | P™ [2169.4 | M | 25.68 SEC |0 0
p™n | 245.2 M@ 10991 | 35X40 [SEC |0 0 4HA14+ | 12.30
Du 3°™ peT 1186.37 | M™* | 78.029 SPC |0 3.90 11.2 | 4HA14
au10®™ | YY |P™ [2169.4 | M™" |21.696 SEC |0 0
étage P™ [103.53 | M®" |8.133 SEC |0 0
PO 1169.91 | M™ [ 74.169 SPC |0 3.75
Les diagrammes tirés de ’ETABS sont représentés ci-dessous :
Sens X-X Sens Y-Y

Figure V .8diagramme des moments fléchissant (poteaux)
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Sens X-X

Sens Y-Y

Figure V .9diagramme des efforts tranchants (poteaux)

b)- Armatures transversales :( RPA 03/ Art7.4.2.2)

Les armatures transversales sont disposées de maniere a empécher tout mouvement des aciers

longitudinaux vers les parois du poteau, leur but essentiel est
e Empécher le déplacement transversal du béton

e Reprendre les efforts tranchants sollicitant les poteaux aux cisaillements

Les armatures transversales sont calculées a 1’aide de la formule suivant (RPAO3 art 7-4-2)

At _pa- Vu

Se hfe

Avec : V, : effort tranchant de calcul ;
h : hauteur totale de la section brute

Fe : contrainte limite élastique de I’acier d’armature transversale ;

pa : coefficient correcteur qui tient compte du mode fragile de la rupture par effort tranchant ;

2.5 sidg =5 I
Pa = {3 75 SM <5 g i \/;’ It=0.7.he
Tableau représentant élancement des poteaux
Zone niveaux Poteaux | I (cm?) Section Lo(cm)) | Le(cm) A
(cm?) (cm®)
11 3™ au
10°™etages | (35x40) | 186667 1400 306 214.2 18.55
] 1% et 2°™°
etage (40x45) | 303750 1800 306 214.2 16.49
I RDC 408 285.6 28.26
55 (45x50) | 468750 2250 450 | 3213 | 3180

Dans notre cas 1’élancement géométrique A>5 ———>p, =2.5
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b-1) Diamétre des armatures transversales:

D’apres les régles du BAEL.91-modifié99 .Le diameétre des armatures transversales " ¢t" est
au moins égal a la valeur normalisée de la plus proche du tiers du diametre des armatures
longitudinales qu’elles maintiennent.

P . A ] -
La quantité d’armatures transversales mlnlmalesj en % est donnée comme suit :
b1

Ag>5, donc: A" =0.3%S, X b

= W;ax = ? = 6.67 mm. Soit : Bt=8mm avec :

@1 max Le plus grand diametre des armatures longitudinales.

Remarque : Nous adoptons des cadres de HAS.

Les armatures longitudinales des poteaux seront encadrées par deux cadres en HAS,
DoncA, = 2.01cm?

b-2) Espacement des armatures transversales :( RPA version 2003 art 7.4.2.2)

St : espacement des armatures transversales dont la valeur est déterminée par la formule ci-
dessous, par ailleurs la valeur maximale de cet espacement est fixée comme suit : des
armatures transversales est fixée comme”St”Selon le RPA, la valeur maximale de
I’espacement suit :

Dans la zone nodale ;[  t<Min (10 @, 15cm) en zone | et Il
t<10 cm. en zone III
Dans la zone courante : t'< 15 @1 en zone [ et I1
t'< Min (b1/2, h1/2, 10 Q1) en zone III
Ou @I est le diamétre minimal des armatures longitudinales du poteau

e Dans la zone nodale :

S, < min{10¢"";15cm} ——> S, < min{10x1.4 ;15cm} ——> S, <l4cm
On opte pour St = 10cm
e Dans la zone courante :

t'< 15 Ql—=> §, =15x1.4=21cm
On opte pour St = 15cm
Avec (a) : la petite dimension transversale des poteaux
S; < min{15 x 1.2;40cm; (30 + 10)cm}
S; <18cm  Soit S, =15cm
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b-3) Quantité d’armatures transversales minimales du RPA :

Ferraillage des éléments

Pour A, > 5 la quantité des armatures transversales est données comme suit :
AP = 0.3%S, x b
Zones poteaux | Elancement A | S; (zone AM St( zone de A™M
nodale) recouvrement)
i (35x40) 18.55 10cm 1.05 15cm 1.57
I (40x45) 16.49 10cm 1.2 15cm 1.8
28.26 10cm 1.35 15cm 2.03
I (45x50)
31.80 10cm 1.35 15cm 2.03

b-4) Longueur de recouvrement : (RPA03/art7.5.2.1)
Selon le RPAO3 la longueur de recouvrement est de L = 40¢,™ (en zone I1)

Les longueurs de recouvrement sont résumeées dans le tableau suivant :

zones Diameétre max | Longueur de
@t(mm) recouvrement (cm)
11 20 80
1 16 64
I 16 64

e Délimitation de la zone nodale :(RPAQ03/Art 7.4.2.2)

La zone nodale est constituée par le nceud poutre-poteaux proprement dit et les extrémités des
barres qui y concourent. Les longueurs a prendre en compte pour chaque barre sont données

b : dimension du poteau.
he: hauteur entre nu des poutres.

dans la figure si dessus :
h I
e Détermination de la zone nodale :

459

h’ = max (he/6; b ;H ; 60)
Poteaux (45x 50) cm?: (sous-sol ;| = 4.59 m)

0 45,50 60)=7C__F
Poteaux (45 x 50) cm? (RDC ; 1=4.08m)

h' = max (%e ,hy ,b; ,60 cm) = max (

h' = max (%e by ,b; ,60 cm) = max (@ , 40 ; 40 ; 60) = 65cm

Poteaux (40x 45) cm?:(étage courant 1=3.06m).

R =max (52 hy ; by ; 60) = max (= ; 40 ; 45 ; 60) = 60cm

6

Poteaux (35x 40) cm’:

R =max (52 hy ; by ; 60) = max (= ; 35 ; 40 ; 60) = 60cm
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Longueur d’ancrage : (BAEL91/ArtA6.1.221)

@
L :4i avec :

1,=0.6.y° fi25=2.835 MPa; fis=0.6+0.06f.,3=2.1 MPa

ys= 1.5 Pour les aciers a haute adhérence.
@f, _ 1.4x400 _

Pour les HA14 :LS:mu ey 49.38cm
o _9f. _ 1.6x400 _

Pour les HA16 :Lg “ws. 428 56.44cm

Pour les HA20 : L, =2 = 20x400_ 24 550

4ts,  4x2.835

V-2.1.2 : Vérification des poteaux a I'ELS :
1. Etat limite d’ouvertures des fissures: Aucune vérification n’est nécessaire car la

fissuration est peu nuisible.

2. Contrainte dans le béton : Pour le cas des poteaux, on vérifie 1’état limite de
compression du béton : op<0;,.=0.6f.,5=15MPa
Remarque :

On a deux cas a vérifier a I’ELS :
1% cas si :%% ———>> la section est entiérement comprimée (SEC)

N

- On calcule I’aire de la section homogéne totale : S = bh +15(4, + Ay)
- On détermine la position du centre de gravité qui est situé a une distance XG tel que :
Ag X (0.5h—d ) — A,(d — 0.5h)
bh + 15(4, + Ay)
e On calcul I'inertie de la section homogene totale :

XG:].S

b x h3
12

I= +b x hx X%+ 15[A;(0.5h —d — X;)? — A;(d — 0.5h + X;)?]

e Les contraintes dans le béton sont :

Ns(es—X6)G—X6)
I

Ny(es — X5) (B — Xp)
I

Osup = < +

wl|ZE

Oinf =

| Z

Finalement on vérifie : max (o; ) < 15MPa.

2eme cas Si : % >% ——>> la section est partiellement comprimée (SPC)

N

Pour calculer la contrainte du béton on détermine la position de I’axe neutre : yl =y2 + Ic
Avec :

yl1 : la distance entre 1’axe neutre a I’ELS et la fibre la plus comprimée.

y2 : la distance entre 1’axe neutre a I’ELS et le centre de pression Cp.

Lc : la distance entre le centre de pression Cp et la fibre la plus comprimée.

y2 : est a déterminer par I’équation suivante 1y, °+p.y,+q =0
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Avec :

h
Lc==—-¢
2

P=-3L%2 — 6nA,
AV
q=- 213 — 6nA LSS - 6nA,

L.—c'
b

+6NnA,

d-L.
b

(d—Lc)?
b

La solution de I’équation est donnée par la méthode suivante :

On calcule A=g*+ %
-si A>0: alors il faut calculer t=0.5 (v/4 -q) ; u=Vt ; y,=u- 3%
-si A<0 : donc I’équation admet trois solutions :
Y'=acos (5) ; y2"=acos (5 +3) ;y,*=acos (5 +2)

Finalement : opc =

Le calcul des contraintes est résumé dans le tableau suivant :

Y2N

yl — O be

Niv Sens | section A N M OpcSUP | Opinf Ope oSup osinf o Observation
cm? cm? (KN) |(KN.m)| Mpa | Mpa | Mpa MPa MPa Mpa | Ope < Opc
2602.25 | 9.719 | 106 | 9.78 15 | 1578 | 1472 | 348 cV
XX 648.79 | 17511 | 3.23 | 1.84 15 476 | 285 | 348 cV
Sous sol 45x50 4HA20 1897.29 | 62.985 9.9 492 15 145.6 76.8 348 cv
RDC ¥ 2602.25 3.599 10.3 10 15 154.5 150.6 348 Ccv
YY MHALS e 70 [ 14104 | 300 | 198 15 457 | 303 | 348 cV
174463 | 18013 | 753 | 6.11 15 | 1121 | 924 | 348 cV
XX 2048 21.836 | 10.8 | 8.58 15 | 1611 | 1302 | 348 cV
48390 | 1505 | 3.08 | 151 15 451 | 237 | 348 cV
1% et 2eme 40x45 | AHALS o sl 38421 | 102 | 6.8 15 | 1498 | 953 | 348 oY
ctage ¥ 2048 | 13249 | 103 | 908 | 15 | 1543 | 137 | 348 oV
Yy AL o0 [ 16635 | 316 | 143 15 462 | 226 | 348 cV
736.78 29.825 5.04 1.95 15 73.6 31.3 348 Ccv
Du 3eme 1575.75 | 18.638 | 112 | 831 15 |166.2 |1269 348 cV
au 10eme XX 35X40
etage 99.7 1.233 |0.16 0 15 2.3 0.61 348 cv
AAALY 13628 | 56956 |6.71 0 15 | 875 | 1488 | 348 cv
aHALs | 157575 | 15756 |11 8.54 15 | 1632 | 1299 | 348 oY
YY 99.7 285 ]0.35 0 15 4.6 5.81 348 Ccv
124.48 53.869 |6.33 0 15 82.4 143.2 348 Ccv
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3)-Condition de non fragilité :

La sollicitation provocant la fissuration du béton de la section supposée non armée et non
fissurée doit entrainer dans les aciers tendus de la section réelle une contrainte au plus égale a

la limite élastique f,
La section des armatures longitudinales doit vérifier la condition suivante :

Remarque : la vérification de la condition de non fragilité concerne seulement la zone
tendue, donc il n’est pas nécessaire de vérifier pour les sections entierement comprimées.

Conclusion : Toutes les conditions a I’ELS sont vérifiées.

2 HA 20 2 HA 16 2 HAL4
. 2 . 3 o D
- 4HA 16 4HA 16 L 4HA 14
45
cm 40
cm
e L hs
45¢cm 40cm 35cm
2 HA 20 2 HA 16 2 HA 14
< Sous sol et RDC. % ler et 2eme étage % Du 3eme au 10eme étage

Figure V.10. Coupe transversale de ferraillage des poteaux.

Remarque : En élévation voir les plans de ferraillage
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V.3.Ferraillage des voiles :
V.3.1. Introduction :
Le voile est un élément structural de contreventement, soumis a des forces verticales (charges
et surcharges) et autres horizontales (E) dues aux séismes. Le calcul des armatures se fera en
flexion composée avec un effort tranchant et selon les différentes combinaisons exigées par le
RPAO03 et le BAEL99.
Par le RPA 99 version 2003 : ( G+QzE

{O.SGJ_rE
Par le BAEL 91 modifie 99: (1.35G+1.5Q

Lo

Pour faire face a ces sollicitations, on prévoit trois types d’armatures :
- Armatures verticales

- Armatures horizontales
- Armatures transversales

Remarque :

Pour faciliter la réalisation et alléger les calculs, on décompose la structure en (04) zones :
Zone | : sous-sol ep=25cm, de section (45x50)

Zone Il : RDC ep=20cm, de section (45x50)

Zone 111 : 1°™ et 2°™étage.ep=20cm, de section (40x45)
Zone IV : du 3°™ étage au 10°™ ep=20cm, de section (35x45)
V.3.2 ferraillage des voiles:
Les voiles sont sollicités en générale en flexion composée avec un effort tranchant, cependant
I’application des régles classiques de béton armé n’est possible que si la structure considérée
est contreventée par des voiles (R=4) suivant deux directions orthogonales dans ce cas le
calcul des trumeaux se fera suivant la direction de leur plan moyenne. Ce qui est le cas dans
notre ouvrage.

Méthode de calcul
M, N leur valeurs seront tirés du logiciel ETABS.

1) Excentricité: e = %

u

2) Calcul de la hauteur utile d
Pour déterminer la hauteur utile nécessaire de la section transversale du trumeau pour les
armatures tendues calculées soient convenablement disposées.
Trois possibilités se présentent :

a)- La premiére consiste a choisir le ferraillage du potelet comme étant les armatures
tendues qui seront calculées (leur nombre sera de 4 barres). Déterminer la hauteur utile par
rapport a leur centre de gravité et de calculer le ferraillage (schéma 1).

P »
<« »

Schema 1
Remarque : Si la section est trop importante et que 1’on ne peut pas choisir 4 barres,on passe
a la deuxieme option.
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b)- La deuxiéme consiste a disposer les armatures tendues de calcul dans la zone d’extrémité
(L/20). Choisir le centre de gravité des armatures a disposer dans cette zone (par rapport a
I’espacement des armatures) et de calculer la hauteur utile correspondante. Ainsi on peut
calculer les armatures liées a cette zone.

Remarque : Si la section est trop importante et qu’elle ne peut pas étre disposée dans cette
zone d’extrémité, alors on passe a la troisiéme option.

c)- La troisieme option consiste a disposées toutes les armatures tendues de calcul dans

la zone d’extrémité (sur toute la longueur Lt ). Déterminer leur centre de gravité et calculer le
ferraillage correspondant.

La détermination des diagrammes des contraintes se fera a partir des sollicitations les plus
défavorables (N, M) en utilisant les formules suivantes :

N MV
Opax =5 t——

B |

N MV
Omin =5 —

B |

Avec: B : section du béton
| : moment d’inertie du voile
V et V' : bras de levier du voile (V =V’ =L/2)
Le calcul se fera pour des bondes de largeur “d ” donnée par :

_(h, 2L,
d <min| =,

Avec . he: hauteur entre nus des planchers du voile considéré.
L.: longueur de la zone comprimeée

Le= —2me L

Omax tO0min
Les efforts normaux dans les différentes sections sont donnés en fonction des diagrammes des
contraintes obtenues.

e Section entierement comprimée (S.E.C)

O'max
Nul :O-min+o-1 de — A1: Nul_ bec o G2
s " Omin (+)
N —B
N, =0'2_-|de€ — Azzuz—bc
2 o, , d . d , d |

[ I I 1
O, : Contrainte dans les aciers correspondante a un allongement de 10 %o =348 MPa

e: épaisseur des voiles
f,. : Contrainte de calcul dans le béton = 14.2 MPa

e Section partiellement comprimée (SPC) ax
. N
Nul :Gm|n+01 d.e :>A1= ul
2 o, (+) d
N
N, =27%de  —pA-— ()
o, )
Avec: O1

A : section d’armatures verticales Gmin
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o, : Contrainte dans les aciers correspondante a un allongement de 10%0 = 348 MPa
e : épaisseur du voile

e Section entiérement tendue (S.E.T)

Omin Omax
N, =Om g o oa =N
2 o, | o1
N -
Nu2 ZMd.e = A2: u2 ()
2 S -
| : —
3)-Ferraillage d d d
A. Armatures verticales
_ M
K= b xdzxfy,
A = M N
" Bdog oy

B. Armatures horizontale
e Exigence du RPA 99 version 2003 :

Les barres horizontales doivent étre munies de crochets a 135° ayant une longueur de 10¢ et
disposée de maniere a ce quelle serve de cadre aux armatures verticales.

) A
La section de ces armatures est de : Ay = T” selon le BAEL99

Ay >0.15% b.h  globalement dans la section du voile [ RPA99/Art7.7.3.4
Ay >0.15% b.h en zone courante

Avec : Av : section d’armature verticales.
Les barres horizontales doivent étre disposes vers 1’extérieur.
Le diametre des barres horizontales et verticales des voiles ne doivent pas dépasser 0.1 de
I’épaisseur du voile.
C. Armatures transversales

Les armatures transversales sont perpendiculaires aux faces des refends. Elles retiennent les
deux nappes d’armatures verticales, ce sont généralement des épingles dont le réle est
d’empécher le flambement des aciers verticaux sous 1’action de la compression d’apres
I’article 7.7.4.3 du RPA99 version 2003 les deux nappes d’armatures verticales doivent étre
reliées au moins par 4 épingle au metre carre.
d. Armatures de coutures RPAO3/Art 7.7.4.3Le long des joints de reprise de coulage,
I’effort tranchant doit €tre repris par les aciers de coutures dans la section est donnée

par la formule suivante :

T
Ay =114 avec T =14V,
fe

I, . Effort tranchant calculée au niveau considére
Cette quantité doit s’ajouter a la section d’acier tendu nécessaire pour équilibrer les efforts de
traction dus au moment de renversement.
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E. Armature pour les potelets

Il faut prévoir a chaque extrémité de voile un potelet arme par des barres verticales dont la
section de celle-ci est > 4HA10

F .Espacement

L’espacement des barres horizontales et verticales doit étre inferieur a la plus petite de deux

S, <15xe
S < 30 om RPAOI/AIt7.7.43

A chaque extrémité du voile, I’espacement des barres doit étre réduit de moitié sur 1/10 de la
longueur du voile. Cet gslﬂcement d’extrémité doit étre au plus égales a 15 cm.
t

St
-« «—

24HMO@: ] : E :DIe

« /10 i L/A0
) | ] | >

valeurs suivantes {

Figure V.3.1: Disposition des armatures verticales dans les voiles

G .Longueur de recouvrement (RPA03/Art 7.7.4.3) :

Elle doit étre égale a :
e 40¢ pour les barres situés dans les zones ou le renversement du signe des efforts est
possible
e 20¢ pour les barres situées dans les zones comprimées sous 1’action de toutes les
combinaisons possibles de charges.

H. Diamétre maximale :

Le diamétre des barres verticales et horizontales des voiles ne devrait pas dépasser 1/10 de
I’épaisseur du voile. @Qmax = -

20
V.3.3. verifications :
A. Exigence de RPA
A.1) Zone tendue (RPAO3/Art 7.7.4.1) :
Le pourcentage minimum des armatures verticales sur toute la zone tendue est d :
A, = 0.2%bL,.
Globalement dans le trumeau : A; = 0.15%B  (Art 7.7.4.2)

A.2) Zone courante :
On doit vérifier que :A, > 0.10%. B

A, : Section d’armature dans la zone courante.

B. Exigence du BAEL ‘A, =~
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V.3.4-Vérification a ’ELS :

On doit vérifier que oy, < 03 = 0.6 f,23 = 15 MPa
Ny

B+15. A )
Avec N : effort normal applique N=G + Q

B : section du béton comprimée.
A : section d’armature adoptée.

Opc =

« Vérification de la contrainte de cisaillement :

Selon le RPA 03/Art7.7.2 on doit vérifier que :

Tp < Tp = 0.2fc28
AVEC:Tb=m ,T=14Tu
b : Epaisseur de voile
d : Hauteur utile (d=0.9h)
h : hauteur de la section brute.

Selon le BAEL91/Art A5.1.1:t, <1,

Tu = 1001
. 0.15
7, =min (ﬂ : 4MPa)
Yb
Avec T, = boxd ; V=14 X Vegcue

Avec :

b, : Epaisseur du linteau ou du voile
d : Hauteur utile (d = 09h)
h : Hauteurtotaledelasectionbrute

v D’aprés le BAEL 91 :

Ilfautvérifierque : 7, < T,
T, = ﬁ ; T, Contrainte de cisaillement
Pour la fissuration préjudiciable.

Exemple de calcul :

Ferraillage des voiles transversaux pleins: V1 ; V12 ; Vi et Vg
a-Zones | (sous sol e=0.25m) :

e Caractéristiques géométrigues

L=3,00[m]; e=0,25[m].

[1=0,563[m*]; B=Lxe= 0.75[m?] ;V =V’

{amax = 16010.71KN

Omin = —9867.25KN
Alors la section est partiellement comprimée

1,5m
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__ Omax 16010.71 y
" Omin + Omax ~ 16010.71 + 9867.25

L, =L—L,=3,00-1.86=1.14[m]
Le découpage de diagramme est en deux bandes de longueur (d)

3,00 = 1.86 [m]

Cc

Avec:
~(h, 2XL,
d< mm(?; 3 ) = 1.24 [m]
Soituntrongon : d = 1,24[m].
< 1°"troncon :
L,—d
0, = tL—l X Opip «- == -« - - - L TIANglessemblables .
t
L. — d; 1,14 — 0,45 2
01 == X Oy =~ X (~9867.25) = —5972.28[KN/m”]
t ]
Opin + O —9867.25) + (—5972.28
N, = |%1| Xd; Xe= ‘( ) > ( ) 0,45 x 0,25 = 890.97[KN].
e Armatures verticales :
A, =N _8097X10_
vl — 0, - 400 = . cm
— 2
(Avl)adopte = 24.62 [cm?]
0,23 X dy X fi,
Apin = max ; ;0,005 xd; Xe
e
Apin = 5.63[cm]
Espacement :ep> >.d:
< 2°™ troncon :
Lt - dz ,
o =7 X Oppin wee wee e e oo I TIANGlEs semblables .
t
L. —d
o = — - 2 X Gy = —5972.28[KN /m?]
t
oy |-5972.28|
Ny =— X dy X e=————x069x0,25 = 515.11[KN]

e Armatures verticales :
N; 515.11x 10

Ay =—=—"—=12.87[cm?
v2 o, 400 [Cm ]
— 2
(sz)adopte = 13.56[cm?]
0,23 x d, X
A = max< fz Jiz :0,005 X d, X e>
e

SoitA,,;, = 8.67[cm?]
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Le ferraillage & adopter pour la 1°® bande d; est 8HA14 soit 4,; =12.31cm”avec un
espacement de ep=12cm

e Armatures horizontales :

L’espacement des barres horizontales et verticales doit étre inferieur a la plus petite de deux
valeurs suivantes

Remarque :
Le ferraillage adopter pour les armatures horizontales des voiles longitudinales sera le

méme que celui des violes transversales.
e Armatures transversales:

Les deux nappes d’armatures verticales doivent étre reliées au minimum par (04)
épingles au metre carré soit 4HA8 (4 épinglesHA8 /m2).

e \/érification des contraintes :

V, 7247 x10°
exd 200x0,9x3,9

T, = 1,03[MPa] < T, = min(

BAEL91:t, = = 1,03 [MPa]

0,15 X f,q
— :4MPa | = 3,26[MPa]
b
T 1014,58 x 103

RPA 2003 :1, = - — 1,445[MPal] .
003:7 = = 200x09x39 _ *4>[MPa]
= 5[MPa]

Tp :Sﬁ: 0,2 fc

28

e Vérification a ’ELS :

N 2375,1 x 103

% T dxe+15x4, 009x39x 200+ 15 x 42,85
o, = 2,968 [MPa] < o, = 15[MPa]

= 2,968[MPa]

Remarque:
Les résultats de calcul du ferraillage des autres voiles ainsi que les vérifications des

contraintes sont donnés dans les tableaux ci-dessous:

L (m) 3 3 3,9 3,9
he (m) 4,59 4,08 3,06 3,06
Caractéristiques os(MPa) 400 400 400 400
géométriques I 0,56 0,45 0,99 0,99
e (M) 0,25 0,2 0,2 0,2
B (m2) 0,75 0,6 0,78 0,78
Smax[ KN/m?] 16010,71 10350,17 11583,62 11966,04
So"icci;?gfl”s de omin[KN/M?] 986725 | -5691,01 -3362,1 -6641,64
Nature de la section SPC SPC SPC SPC
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Vi (kN) 1407,94 1331,40 1695,01 1653,86
T (KN) 1971,12 1863,96 2373,02 2315,40
L¢(m) 1,14 1,06 0,88 1,39
L.(m) 1,86 1,94 3,02 2,51
d(m) 1,24 1,29 1,53 1,53
d1(m) 0,45 0,45 0,45 0,45
d2 (m) 0,69 0,61 0,43 0,94
61 [KN/m?] -5985,56 -3285,60 -1637,59 -4494,60
! 891,72 403,99 224,99 501,13
N (kN)
N, 519,17 201,88 69,98 423,40
) Av1 22,29 10,10 5,62 12,53
A, (cm’)
Av; 12,98 5,05 1,75 10,59
Anmin (cm2)/bande2 8,67 6,14 4,27 9,42
Amin (cm2)/bandel 5,63 4,50 4,50 4,50
A cm?) bandel 24,12 13,56 13,56 13,56
. (cm
vadopte bande2 16,08 9,04 9,04 12,3
bandel 2'6HA16 2'6HA12 2'6HA12 2'6HA12
Choix des
barres/nappe
bande2 2'4HA16 2'4HA12 2'4HA12 2'4HA12
ST(cm) 3 9 9 8
. . bande 1
Ferraillage de voile | Espacements
ST (cm)
17 17 17 14
bande 2
An (cm? 11,25 9 11,7 11,7
AH adopter (cm2)/ml 18,84 18,84 18,84 18,84
choix des barres/mi 2'12HA10 2'12HA10 2'12HA10 2'12HA10
ST (cm)/ml 25 25 25 25
Armature transversal 4 Epingles HA8/m2
) tu(MPa) 2,09 2,47 2,41 2,36
contrainte
Vérifications des t(MPa) 2,92 3,45 3,38 3,30
contraintes ELsS Ns (KN) 4731,71 4452,40 4470,74 4312,09
on,(MPa) 5,839 7,024 5,493 5,266
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Chapitre VI : Etude du mur plaque

VI. Mur plaque:

VI.1. introduction :

Le mur plaque sera prévu au niveau de I’infrastructure pour reprendre les poussées des
terres. Sa hauteur est de 4.59m .L’épaisseur minimale exigée pas le RPA03/Art.10.1.2 est de :
¢>15cm. On optera dans notre cas une épaisseur de 20cm. le mur est réalisé en béton arme.

Le calcul du mur plague est indépendant des autres éléments de la structure.

VI.2.Détermination des sollicitations :
Le mur sera calculé comme une console verticale encastrée au niveau de la semelle (débord)

et doublement appuyé au plancher de sous-sol.
Un joint de 2,5 cm d’épaisseur, qui sera occupé par une feuille de polyane, est pris en compte
entre le mur et le verso des poteaux.

Le calcul se fera pour une bande de 1m de longueur a I’ état de repos qui est le cas le plus
defavorable.

7 A
4.59m

Figure VI-1) schéma statique d’un mur plaque

a)Contrainte de sollicitation :
Les contraintes qui s’exercent sur la face du mur sont :64 et oy Avec :
on : contrainte horizontale oy =Ko X ov
ov : contrainte verticale
¢ : angle de frottement interne
KO : coefficient de poussée des terres Ko=1- sinp —»Ko=1-sin35
Donc Ky=0.426
b) caractéristiques mécaniques et physique du sol :
-poids volumique des terres y =1 8KN/m®
-angle de frottement interne ¢=35°
-cohésion C=0
-contrainte du sol oso =2.5bar
- =0 : angle de la surface du remblai horizontal.
- A=0 : la paroi de mur est verticale.
-0=0 : obliquité nulle de la force de poussé (Rankine est applicable).
c) calcul des sollicitations :
on = Ko.ov=Ko (q+7y.h) Avec 0O<h<H

A PELU: APELS:
on =Ko (1.5 +1.35y . h) on =Ko (q+vy.h)
Pour h=0 —>5; = 6.39 KN/m? Pour : h=0 —5;= 4.26KN /m?

Pour h=4.59m —c, = 53.90 KN/m?2. Pour : h=4.59m —>c,= 39.46KN/ m>2.
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o, = 6.39KN /m? o, = 4.26KN /m?
A A
—»
—> —>
H r
v v
o, =53.90KN/m? o, = 39.46KN/m?

Figure VI-2- Diagramme des contraintes

e Calcul des pressions des terres :

La charge moyenne a considérer dans le calcul d’une bonde de 1 métre est :

ELU: q, = 30%4”“%1 m= 2X93904639 1 42 02KN /ml
ELS: q, =3‘7“2f4+‘7*” c1m=2X3946+4.26 ) o0 6eKN /ml

VI.3.ferraillage du mur plaque :

1. Méthode de calcul :

Le mur plaque sera considéré comme un ensemble de dalles continues, encastrées sur 4 cotés

au niveau des nervures et des poteaux.
2. Détermination des moments
La détermination des moments de flexion se fera a partir de la méthode des panneaux
encastres sur 4 appuis
Le panneau considéré est un panneau de rive, dont I’appui peut assurer un encastrement
partiel et pour tenir compte de la continuité de la dalle, on affecte les coefficients suivant :
e Momenten travée :
0.85 — (sens XX)
0.75 — (sens YY)
e Moment d’encastrement sur les grands cotés :
0.5 — appui de rive
0.5 — autre appui

3)-ldentification des panneaux :

I, =440 m
IY =4.59m
I
a :Il =j’—;"g: 0.95> 0.4 = le panneau travaille dans les deux sens.

Y
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Calcul aELU :

7 =095 1" X
Hy
M =p ql)2( — 0.041x 42.02 x4.402 =33.35KN.m

0X

Mgy =p,M_=0.887x33.35= 29.58KN.m

0X

=0.041
=0.887

» Calcul des moments :
Sens XX«
Aux appuis: M, =0.5M,, =0.5x 33.35=16.68KN.m
Entravées: M, =0.85M,, =0.85x33.35= 28.35KN. m
Sens YY :
Aux appuis : M, =0.5M,, =0.5x29.58 =14.79KN.m

Entravées : M, =0.75M,, = 0.75x 29.58 = 22.19KN.m

+ Recommandations du RPA :
Le voile doit avoir les caractéristiques suivantes :
e Lesarmatures sont constituees de deux nappes

e Le pourcentage minimum des armatures est de 0,10%B dans les deux sens (horizontal
et vertical)

. A>000lbh =0.001x100x20=2 cm’
e Les deux nappes sont reliées par quatre épingles de HA8par m?.

Calcul aELS:
iy =0.0483

1, =0.923
My = .0, 12 = 0.0483x30.66x4.40° = 28.67 KN.m
My, = 1, .M,y =0.923 x28.67 = 26.46 KN.m

a=0.95 - {

> Calcul des moments :
Sens XX :

Aux appuis : M, =0.5M,, =0.5x 28.67 =14.34KN.m
Entravee: M, =0.85M,, =0.85x 28.67 = 24.37KN. m
Sens YY :

Aux appuis : M, =0.5M;, =0.5x26.46 = 13.23KN.m

Entravées : M, =0.75M,, = 0.75x 26.46=19.85KN.m

4)- Ferraillage :
e Détermination des armatures :

h=20cm, d=18cm, b=100cm
Mu . Mu

y As=
bdszc ﬁdast

u=

141



Chapitre VI:

Etude du mur plaque

Tableau VI.1:ferraillage du mur plaque:

Sens | Zone M(KN. | py W Sectio | B As(cm? | Amin(cm | Aada Aadop sy(cm)
m) n ) ) p
appui | 16.68 0.040 | 0.39 SSA | 0.979 2.87 2.00 | 452 | 4HA12 25
X-X 6 2 5
travée |28.35 0.069 | 0.39 SSA | 0.964 4.87 2.00 |6.15 |4HA14 25
2 5
Appui | 14.79 0.036 | 0.39 SSA | 0.982 2.55 2.00 4HA12 25
Y-Y 2 4.52
travée |22.19 0.054 | 0.39 SSA | 0.972 3.86 2.00 4HA14 25
2 6.15

V1.4.Verification:
a. Verification a PELU:
e Condition de non fragilité:

A=A =0,23x b><dffﬂ

e

Amin = 0,23x100><17x£ = 2,05cm?
400

b. vérification a PELS:

Le mur plague étant exposeé aux eaux emmagasinées dans le sol, de ce fait elles constituent un

condition vérifiée.

état de fissuration préjudiciable, les contraintes sont alors limitées a la condition suivante :

e Vérification des contraintes dans le béton :
=15 MPa

e < Ope =06 Teog

Si la condition suivante est satisfaite, la vérification des contraintes n’est pas nécessaire.

y—1
2

Tableau V1.3 : vérification des contraintes a ’ELS

fc28.

100

a<i—=+-L<8 qyec y=—Y

S

Sens zone Mu Ms Y a y—1 feos .
5 160 observation

XX Appui 16.68 | 14.34 1.16 |0.0523 0.33 verifiée

Travée | 28.35 | 24.37 1.16 |0.0894 0.33 vérifiée

YY appui 14,79 | 13.23 1.12 |0.0459 0.31 vérifiée

travée | 22.19 | 19.85 1.12 | 0.0694 0.31 vérifiée

Donc la vérification des contraintes n’est pas nécessaire.
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Résultats :
L’épaisseur du mur plaque est de 20cm
Le ferraillage du mur plaque est comme suit :
Sens X-X
Aux appuis : 4HA12 avec un espacement de 20cm
En travées : 4HA14 avec un espacement de 20cm

Sens y-y
Aux appuis : 4HA12 avec un espacement de 20cm
En travées : 4HA14 avec un espacement de 20cm

459 chape en mortier de ciment

anaaa st=20cm
— Coupe 1-1

ana1z2,st=20cm
R 1HALA

a
{ o ogog I / J
. _";Qo gOgO —& & & @&/ |
Epingle HA8 0aateta I I
h”%ﬁ@% ' :
02020208 aHA14 aHAL2
a0 000
1202a 00
>DDDDODOD
amanst=20em | SIS 1m
e shche ' ’
rassdess
‘?quqq

ana1a,5t=20cm P9 e
19
T 3

Figure V1.3 Ferraillage du mur plaque
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VIL.1-Introduction

Les fondations sont des eléments de la structure ayant pour objet la transmission des
charges de la superstructure au sol. Cette transmission se fait soit directement (cas des
semelles reposant sur le sol ou cas des radiers), soit par I’intermédiaire d’autres organes (cas
des semelles sur pieux).

Dans le cas le plus générale un élément déterminé de la structure peut transmettre a sa
fondation :

» Un effort normal : charge verticale centrée dont il convient de connaitre les valeurs
extrémes ;

» Une force horizontale résultant de I’action de séisme, qui peut étre variable en
grandeur et en direction ;

> Un moment qui peut étre exercé dans de différents plans.
On distingue deux types de fondation selon leur mode d’exécution et selon la résistance aux
sollicitations extérieurs :
1- Fondations superficielles :

Elles sont utilisées pour les sols de bonne capacité portante. Elles permettent la
transmission directe des efforts au sol.

Les principaux types de fondations superficielles que 1’on rencontre dans la pratique sont :
e Lessemelles continues sous mur.
e Lessemelles continues sous poteaux.
e Lessemelles isolées.
e Lesradiers.
2-Fondations profondes :

Elles sont utilisés dans le cas des sols ayant une faible capacité portante ou dans les
cas ou le bon sol se trouve a une grande profondeur, les principaux types de fondations
profondes sont :

e Les pieux.
e Les puits.
Etude du sol de fondation :

Le choix du type de fondation repose essentiellement sur I’étude de sol détaillée, qui
nous renseigne sur la capacité portante de ce dernier.

Une étude préalable du sol nous a donné la valeur de 2 bars comme contrainte admissible du
Sol (sol meuble).
Choix du type de fondation :
Le choix du type de fondation est conditionné par les critéres suivants :
e Lanature de I’ouvrage a fonder.
e Lanature du terrain et sa résistance.
e Profondeur du bon sol.
e Le tassement du sol.
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-Pré-dimensionnement des semelles :
a) Semelles isolées :

Pour le pré dimensionnement, il faut considérer uniquement effort normal « N » a I’ELS qui
est obtenue a la base de tous les poteaux du sous-sol.

A X B 2 N ser
O sol
a A 45
Homothétie des dimensions :—=—=—=09=K
b B 50
D’ol: B > |
k.G’SOl
K
|
|
|
|
i b
|
db a | -
< A » hal A Ll

Figure. VII.1): Dimensionnement d’une fondation

N, =2602.55KN ,G,,=250KN/m2 = B=3.40m

Donc A=3.06m

Remarque

L’importance des dimensions des semelles expose nos fondations au chevauchement, alors il
faut opter pour des semelles filantes.

b)-Semelles filantes :
«» Semelles filantes sous voiles :

Ny G+ G+
0-5012?S Q 2 Q

Avec:
B : Largeurdelasemelle.

L : Longueurdelasemellesousvoile.
G : Chargepermanenterevenantauvoileconsid éré.

Q : Charged’exploitationrevenantauvoileconsid éré.
e 0, : contrainteadmissibledusol.(c_sol = 250KN /m?)
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Les résultats sont récapitulés dans les tableaux ci-dessous :

e Sens longitudinal :

| voiles | N.(KN) | L(m [ B(m [S=B*L(m)]
VT 1318.68 3.00 176 5.28
V2 ] 131115 3.00 174 5.22

10.50

e Sens transversal :

[ voiles | N(KN) | L(@m | B(m [S=B*L(m)]
VL 152842 3,00 2.04 6.12
Va2 1554.85 3,00 2.07 6.21
Vs 18250 3,00 243 7.29

| 17472 3,00 2.33 6.99

Sens longitudinal :10.50 mz} s =
Sens transversal : 26.61 m?

Avec Sv : Surface totale des semelles filantes sous voiles.
s Semelles filantes sous poteaux :
a. hypothéses de calcul :
La semelle infiniment rigide engendre une répartition linéaire des contraintes sur le sol.
Les réactions du sol sont distribuées suivant une droite ou une surface plane telle que le
centre de gravité coincide avec le point d’application de la résultante des charges agissantes
sur la semelle.
b. Etape du calcul
-Détermination de la résultante des charges : R = ), N;.
YN Xe+X M;
R

- Détermination des coordonnées de la structure R : e =
-détermination de la distribution de charge par (ml) de semelle :
L

e < z = Répartition trapézoidale.

e > % = Répartition triangulaire.
e =H045) 0204w =t0-9)

-détermination de largeur B de la semelle : B >
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Application :
On fera le calcul sur le portique sens x fil B (fil de poteaux le plus sollicité)

64 ] 81785 9.79 -13.43 -10983.73
¢8| 85815 -8.43 -10.43 -8950.50
1500.24 6.15 -7.13 -10696.71

2595.6 -9.69 -3.12 -8098.27

2602.55 11573.89 9.72 3.12 8119.96
1518.44 6.14 7.13 10826.48

862.96 8.44 10.43 9000.67
818.10 9.77 13.43 10987.08

-7.13 204.98

R= Z N, = 11573.89[KN]

Nie;+ XM, [204.98 —7.13
L) ‘=| |=0.017[m]
R 11573.89
Distribution par (ml) de la semelle :
L 2535 ,
e = 0,017[m]< — = = 4.22 [m] (repartions trapézoidale).
R (1 N 6e> _ 11573.89( 6 X 0,017) — 458.40[KN /m]
Dmax =7 L)~ 2535 2535 ) % ml
R (1 68) B 11573.89 (1 6 X 0,017) _ 454.73[KN /m]
Qmin = 7 L)~ 2535 2535 ) % ml
R 3e 11573.89 3x0,017
= (043 1T X0

25.35 25.35

1%) 45748
O50l 250
Soit B = 2.00 [m]

Nous aurons donc : S = BxXL = 2.00 x 25.35 = 50.7[m?]

= 1,83[m]

Nous aurons la surface totale des semelles sous poteaux : S, =Sxn

n : Nombre de portique dans le sens considéré.

S = (50.7x 4) = 202.8 m
St = Sp+ S,=202.8 + 37.11 = 239.91m*

La surface totale de la structure : S, ,, =313.83m?
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Le rapport de la surface des semelles sur la surface de la structure est :

S 23991 1007645  Donc: Se> 50 %Sus
S, 31383

Conclusion :

Les semelles présentent de grandes largeurs provoquant un chevauchement entre elles,
occupant ainsi une superficie supérieure a 50 % de la surface totale du batiment, pour cela
nous opterons pour un radier général renversé.

VI11.2.1.Pré dimensionnement du radier :
a- selon la condition d’épaisseur minimale :

La hauteur du radier doit avoir au minimum 25cm(h min> 25cm).
b- selon les conditions forfaitaires :

LTTEI;G.X S h S Lmax

= 59.37[cm] < h < 95[cm].

Soit h = 90 [cm].
h : épaisseur du radier.
Lmax : longueur de la plus grande travée Lmax=4.75m

c)-Condition de longueur d’élasticité :

Le=‘/4'EI >3-Lmax
Kb =«

Avec :

Le . Longueur élastique.

K : Module de raideur du sol, rapporté a I’unité de surface. K =40 MPa
Lmax : longueur de la plus grande travée Lmax=4.75m
De la condition précédente, nous tirons h :

4
hz#(zimj 3K
4 E

I : Inertie de la section du radier (b=1m)
E : Le module de Young
Pour un chargement de long durée ; E = 10818,86 MPa,

4
h >3 2x4,75 . 3.40 ~0,97m
314 10818,86

> Ladalle:

La dalle du radier doit satisfaire aux conditions suivantes :
h > Lo Avec une hauteur minimale de 25cm

— 20
h 2E =23.75¢cm
20

> Hauteur La nervure :

La nervure du radier doit avoir une hauteur h;égale a :

hnzE =47.5cm
10
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» Lalargeur de la nervure :

0,4h, < b, < 0,7h, = 40cm < b, < 70cm
Onprend : b, = 50cm

Conclusion :
D’aprés les calculs précédents on adopte le dimensionnement suivant :
h, = 100[cm] ............... ... ... ..... Hauteur total du radier.
hy = 30[cm]......... ... oo s oo .. ... Hauteur de la dalle.
b, = 50[cm]............cc. .. ... ... Largeur de la nervure.

VI11.2.3.Détermination de la surface nécessaire du radier :
Ona: G, = 52488.31[KN] ; Q, = 11309.10 [KN].
Combinaison d’actions :
AUELU:N, =1,35G+ 1,5Q = 1,35 x 52488.31 + 1,5 x 11309.10 = 87822.87[KN]
AUELS: N, = G + Q = 52488.31 + 11309.10 = 63797.41[KN]

N, 87822.87
AUVELU:S,,4;0r = = = 264.13[m?].
1,33 X 0,,; 1,33 x 250
AUELS:S >N 6379741 255.19[m?]
* Oradier _Usol - 250 - . m-].

Spatiment = 273.41[m?].
Sbatiment > max (51,52) = 26413[m2]

Donc on ajoute au radier un débord minimal de largeur Lq d’aprés les régles de BAEL,
et qu’il sera calculer comme suit :

h
Ly = max (é, BOcm) = 50[cm]

Soit un débord de L; = 50[cm] sur les quatre cotés.
Syep = ([25.35+(0.50x2)x0.50]x2)+(12.35x0.50x2)=38.7m>

Srad = Shat +Sqep= 273.41+ 38.7=312.11 m?

VI11.2.4.Calcul des sollicitations a la base du radier
a) Charges permanentes :

e Poids de radier
G= Poids de la dalle + poids de la nervure + poids de (T.V.O) + poids de la dalle flottante

La dalle
flottante

S

remblais

e o S i

La dalle
du radier

haten Aa propreté

] Figure VII1.2 Coupe verticale du Radier
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e Poids de la dalle

P de 1a dalle = Sradier-Nd -pb
P de 1a dane = 312.11x0.30x25= 2340.83 KN

e Poids de la nervure:

e Poids des nervures sens X-X
Prev = bn.(hn—hg) .L.n.pp
=0,50x(1-0,30)x(25.35x8x25)=1774.5KN

e Poids des nervures sens y-y
Prev =Dbn(hn—hg).L.n.pp
=0,55x(1-0,30)x(12.03x4x25)=463.16 KN

Ptotner:2237.66KN

Poids de TVO

Prvo = ( Srad — Sner) ( hn- hd)-P
Srer = (2237.66) / (25%0.7)= 127.87 m?
P1vo=[312.11- 127.87]x 0.7x25= 3224.2KN.
e Poids de la dalle flottante

Pdalle flottante = ( Srad — Srer) -€p-Po
= (312.11 -127.87)x0,15x25=690.9KN
On aura donc le poids du radierest de:
Grag = 2340.83+2237.66+3224.2+690.9
Grad = 8493.59 KN

b) Surcharges d’exploitations
Surcharge du radier :  Q =3,5x312.11 =1092.39 KN

Surcharge du batiment : Q=11309.1KN (tiré de ’ETABS).

% Poids total de la structure :
Gior= Grag +Gpat=8493.59+52488.31=60982
Gt0t=60982.0KN
Qtot= QradtQpat=1092.39+11309.1
Quwit=2231.5 KN
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V11.2.5.Combinaisons d’actions :

L’ELU: N, =135-G +15-Q=85672.95kN
L’ELS: N, =G +Q=63213.5kN

VI1.3. Vérifications
VI1.3.1) Vérification de la contrainte de cisaillement :

Il faut vérifier que t, <.

o= o ming 05 e apvpa L 2 5Mpa
bxd Yo

Avec : b=1m ; d=0.9h4=0.9x0.30=0.27m.

Tmax:q _Lmax :Nu'b Lmax
‘ ‘ 2 Srad 2
T _ 85672.95x1 4.75 _ 0 oo
312.11 2
651.92

7, =—"t_ 10° =2.41MPa
1000.270

7, =2.41< 7, = 2.5= Condition vérifiée

VI11.3.2) Vérification de la stabilité du radier :

La stabilité du radier consiste a la vérification des contraintes du sol sous le radier qui est
sollicité par les efforts suivants :

- Efforts normaux (N) dus aux charges verticales.

- Moment de renversement (M) du au séisme dans le sens considéré.

M =M, +T,-h

Avec :

M=oy : Moment sismique a la base de la structure ;

Tjk=o) : Efforttranchant a la base de la structure ;

h : Profondeur de I’infrastructure.
Le diagramme trapézoidal des contraintes nous donne :

G2
:3-01+02

" 4
On doit vérifier que :

(o}

3-6.+6 Figure VI1.3 : Diagramme des contraintes. ©1
L’ELU :6,, =—1—2<133 04,
4 (RPA03/Art10.1.4.1)
3-6,+0,
LELS 0y =—— —= <Oso
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AvVec :

+—-V

N M
G12 = T

S rad

V : distance entre le C.D.G du radier et la fibre la plus éloignée de ce dernier.
Les coordonnées du centre de gravité du radier seront calculées comme suite :

X =M=ll.87m; Y, S 25 g 40m

2S 2S

Si: Aire du panneau considéré ;
Xi Yi: Centre de gravité du panneau considéré.
a) Moment d’inertie du radier :

o= (5,06 =X ) i1, = (1, +5, -Ye )

1 1

_ 25.35x12.03° 2x378°x3

Avec :

» =3650.84m*
12 12
3 3
I, = 12'031(225'35 _2x37x3.78_ 16314 20m*

b) Calcul des moments :

M,=72941.824 KN.m ; Vx=2813.74 KN
Tiré de 'ETABS
My =72785.628 KN.m ; Vy=2817.49KN

M,, =72941.824 +2813.74x 0,9 = 75474.2 KN.m
M,, =72785.628 +2817.49x 0,9 = 75321.4KN.m

C) Calcul les contraintes :
Nu=99713.31 KN ;Ns=72485.31 KN
Sens longitudinal :
N, N M., X ~ 85672.95 75474.20

o, = —X . X = + x11.87 = 329.41kN / m?
S | W 312.11  16314.20
N M ) .
o,=————">-Xg = 85672.95 - 7541757 x11.87 = 219.59kN / m?
S, Iy 312.11  16314.20
Sens transversal
N M . .
o, =—+ » Ys = 85672.95 + 753214 x 3.4 =344.64kN / m?
S ad I, 312.11  3650.84
N M . .
o, =——— i Yo = 85672.95 - 75321.4 x 3.4 =204.35kN / m?
S I 312.11 3650.84
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- ELS:
Sens longitudinal :
N M ) .
o =2 %X = 032135 | 7T5474.20 11 g7 — 257.45kN I m?
Sas 1y 312.11 16314.20
N M . .
o, = ——%. X, = 03213.5 TSATT.ST 11 87 -147.63kN /m?
Sas 1y 312.11 16314.20
Sens transversal :
M
o, = Ns +—2.Y, = 632135 + 75321.4 x 3.40 = 272.68kN / m?
Srad 312.11 3650.84
N M ) .
=Ny My 032135 793214 4 40132 30kN/m?
ST I 312.11 3650.84

Tableau de Vérification de la stabilité du radier.

ELU ELS
Sens
01 O, Om 1,330, Obs 01 O, Om O5o1 Obs
X-X | 329.41 | 219.59 | 301.95 OK | 257.45 | 147.63 | 229.99 OK
332.5 250
y-y | 344.64 | 204.35 | 309.56 OK | 272.68 | 132.39 | 237.61 OK

VI1.3.3) Veérification a I’effort sous pression :
Cette vérification justifiée le non soulévement de la structure sous 1’effet de la pression

hydrostatique.

P o . Sradier . Yw.Z

Avec :

a: Coefficient de sécurité vis a vis du soulévement o= 1.5

Yw: Poids volumique de ’eau (Yw= 10 KN/m®).

z : profondeur de I’infrastructure (h =1 m),
P=Gt = G patiment T G radier =52488.31+8726.62
Gtt=61214.93 KN

P=61214.93> 0. .Srad .Yw.z =1.5x348.57x10x1 = 5228.55 KN

Conclusion : Pas de risque de soulévement de la structure.V1-4) Ferraillage du radier :

VI1-3-1) Ferraillage de la dalle :

Le radier se ferraille comme une dalle pleine renversé s’appuyant sur les nervures qui sont a
sa partie supérieur et soumis a la réaction du sol.

On distingue deux cas :
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1% Cas :
Si p<0,4 la flexion longitudinale est négligeable.
2

M, =4, % Et My =0

a- 2°™Cas:
Si 0,4 < p<1; 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 portee Ly: Mgy =y -0y - Lf(
- Dans le sens de la grande portée Ly : Mgy =py - Mgy

Les coefficients iy uy sont donnés par les tables de PIGEAUD.
Avec :

p =% avec(L, <L,)
y
Remarque :
Les panneaux étant soumis a des chargements sensiblement voisins et afin d’homogénéiser le
ferraillage et de facilité la mise en pratique, il leur sera donc adopté la méme section
d’armatures, en considérant pour les calculs le panneau le plus sollicité.

VI11.3.2) Identification du panneau :

L,=4.05m ;L,=4.40m Ly=4.40m
_Lx_4.05_
L, 440 0.92 p S

Lx=4.05m
0,4<p=092<1-la dalle travaille dans les deuxsens Fig. VIl.4.Le panneau le plus sollicité
Pour le calcul du ferraillage, soustrairons de la contrainte maximale ™, la contrainte
due au poids propre du radier, ce dernier étant directement repris par le sol.

L’E.L.U: o,™ =309.56KN /m?

8493.59

Ao = (0 —%) x1m = (309.56 — 31211 ) x1m = 282.35 KN/ml

rad

L’EL.S: o,™ =237.61KN/m?

8493.59

Ao = (O —%) x1m = (237.61- 31211 ) x1m = 210.40KN/ml

rad

VI11.3.3) Calcul 2’ L ELU :
q.=282.35KN/m?

U, =0.0438 124
U, =0,819 7

p:O,92—>{
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V11.3.3) calcul des moments Moy et Moy :

Mgy = U, xq,, x(I,)? =0,0438 x 282.35x (4.05)° = 202.85KN.m
Mgy = U, x Mg, =0.819x 202.85 =166.13 KN.m

Remarque :

Afin de tenir compte de I’encastrement partiel de ce panneau de dalle au niveau des
nervures, les moments seront minorés en leurs affectant un coefficient de :

(-0,3) aux appuis de rive ;(-0.5) pour autres appuis.
(0,85) ou (0.75) en travées.

VI1.4) Ferraillage du radier :

VI1.4.1) Ferraillage dans le sens x - x :

> Aux appuis :
M, = -0.5Mg=—0.5%202.85=-101.43KN.m

6
M, 101.43x10 =0.098 < u, = 0,392

M T pxdExf,,  1000x (270)% x14,2

La section est simplement armée.

4, =0,098 — B3 =0,9428

M, 101.43x10® _ 2
Aw = Bdo. ~ 0,048 27 <348 L -39M

Soit : 6HA16 =12.06 cm?/mjavec un
espacement de :S; =20 cm

> En travée :
M, =0,75x202.85=152.14KN.m

M 3
b, =g = —20214x10°___g146 < — 0,302
bxd®xf,, 100x(27)° x14,2

La section est simplement armée.

p, =0,146 — £ =0.921 (Tableau)

3
M, _ 15214x10° _j7c6.m?

Ao = Bxdxo, 0,921x27x348

Soit : 6HA20 =18.85 cm?/m; avec un espacement de :S; = 20 cm
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VI11.4.2) Ferraillage danslesensy -y :
» Aux appuis :
M, =(~0,5)x166.13 = —83.07KN.m

M 3
a  _ _ 83.37x10 =0,081< g, =0,392

e a2 xf,.  100x (27)% x14,2

La section est simplement armée

1, =0,081— B = 0,958 (Tableau)

M 83.37 x10° 2
A = a : -9.26
¥ PBxdxo, 0,958x27x348 cm

Soit: 5HA16 = 10.05cm®ml. Avec un espacement de : S;= 20 cm

> Entravée :

Mt=0,75x166.13 =124.60KN.m

3
LMo 1248010° _g150< 0 Z 0302
bxd®xf,, 100x(27)" x14,2

Ky
La section est simplement armée.
pn, =0120— B =0,936

3
M, _ 12460x10° _1417¢m?

A= B dxo,  0,036x 27 x 348

Soit: 5HA20 = 15.71cm?ml. Avec un espacement de : S;= 20 cm
VI1.5) Ferraillage du débord :

Le débord est assimilé a une console soumise a une charge uniformément repartie.

Le calcul se fera pour une bande de 1m de largeur.

> Sollicitation de calcul |

A A A A A A
L’ELU : r r T
P.= 282.35KN/ml 50 cm q
~PJI2  —282.35x(0.5)?
M, = 2 2 = ~50.82KNm Fig. VIL.5 Schéma statique du débord
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L’ELS :

Ps=210.40 KN /ml

P12 _ 2
Mg == 210'42X(0'5) ~ 37.87KNm

V1.5.1) calcul des armatures
b=1m; d=27cm; f,,=14.2MPa; cs=348MPA
M. 50.82x10°

py = —= . =0.050 < 0.392 = SSA
bd“f,. 100x(27)° x14.2
44, =0.050 — 3, =0.974
M .82x10°
A= S0B2A0 g oo

" B.do, 0.974x27x348
A,,=6.15cm?/ml

Vu que les armatures du débord sont inferieur a celle du tablier ; et pour une meilleur
disposition les armatures du tablier vont étre prolongées.

Donc on opte pour le méme ferraillage dans les deux sens.
Sens x-x :

Soit : 6HA20 = 18.50 cm?/ml Avec : S; = 20 cm.
Sensy-y:

Soit : 5SHA20 =15.71 cm?ml. Avec : S;= 20 cm

VI11.5.2) Vérification a PELU:

_ 0.23xbxdx f,s 0.23x100x27x2.1

= 3.26cm?
f 400

Amin

Sens longitudinal : 18.84 cm?> 3.26cm?=> condition Vérifiée.
Sens transversal :  15.71 cm?> 3.26 cm®= condition vérifiée.

VI11.5.3) Calcul de I’espacement :

C’est le méme espacement que celui du tablier.

St =20 cm dans les deux sens.
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VI11.5.4) Vérification a PELS :

La vérification a I’ELS n’st pas nécessaire si I’inégalité suivante est vérifiée.

_Y =, T avec:y = M, 5082 _, 5,
d 2 100 M 37.87

u=0.050 a=0.0641

y=1 fog 134-1 25 .
2 100 2 100

(04

a—00641<7 =L fe2s _ 40
2 100

Conclusion : il n’y a pas lieu de faire la vérification des contraintes a I’ELS.
VI1.6). Ferraillage de la nervure :
La nervure sera calculée comme une poutre continue sur plusieurs appuis ; soumises aux
charges des dalles et de la réaction du sol ; qui se transmises aux nervures sous forme de
charges triangulaires et trapézoidales.
Pour le calcul des efforts internes maximums, on ramenera ces types de chargement a des
répartitions simplifiées constituant des charges uniformément réparties.
Cela consiste a trouver la largeur de dalle correspondant a un diagramme rectangulaire qui
donnerait le méme moment (Ln) et le méme effort tranchant (L;) que le diagramme
trapézoidal, dans ce cas le calcul devient classique
Les nervures sont considérées comme des poutres doublement encastrées de

h=100cm, b=50cm, c=3cm.

AT T T "1 N
£ F=AHTHT T e TS %
+ —> +
- - | L3 -
AW AW AW
e
E | |
— | |

Figure VI1.6: Présentation des chargements simplifiés.

Efforttranchant :  Lt=Lx (0.5-2)........ (1)
4

2
Moment fléchissant :  Lm =Lx (0.5- %) ............... Q)
Avec Lx=4.05m ; Ly =4.40m ; p=0.92.
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Sens longitudinal Sens transversal
2 1.09 2 1.19
Lo=1, <o,5—%"> 1m=1y<0,5—%>
_ Px 1.45 _ _ Px 1.58
1t_1x(o,5—4) I.=1,(05 4)

e Determination des chargements:

qu= 282.35 KN/m?
gs = 210.40KN/m?

» Calcul des moments fléchissant:
e CalculaELU
alsens X-X:

Qmu=0quX Im =282.35x1.09 =307.76KN.m

b/ Sens Y-Y :
Qmu=0quX Im =282.35x1.19 =335.99 KN.m

e Calcul al’ELS
a/sens X-X:

Qu=0u.Im=210,40.1, 09 =229.34KN.m

b/ Sens Y-Y :
Qt,=q..1:=210,40.1, 19 =250.38 KN.m

> Calcul des efforts tranchant :
e CalculaELU :
alsens X-X:

Qu=qu..1:=282,35.1, 45 =409.41KN

b/ Sens Y-Y :
Qt,=qu.1; =282,35.1, 58 =446.11 KN

e Calcul aPELS
-sens X-X :
Qu=qu.Lt=210,40.1, 45=305.08 KN
-Sens Y-Y .
Qu=qu.Lt=210,40.1, 58=305.08 KN

Sens longitudinal Sens transversal
OMu = 9u X Ly 307.76 335.99
Oms = qs X Ly 229.34 250.38
Jru = qu X L¢ 409.41 446.11
qrs = qs X L; 305.08 332.43

Remarque :Pour la determination des efforts internes nous avons uilisé le logiciel ETABS
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a-Diagrammes a PELU sens X-X :

Figure VIL.7.c efforts tranchant a P’ELU (sens longitudinal)
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b-Diagrammes a PELU sens 'Y -Y:

Figure VI1.7.d chargement a ’ELU (sens transversal)

Figure VIL.7.f effort tranchant a PELU (sens transversal)
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c- Diagrammes a ’ELS sens X-X :

Figure VI1.7.i effort tranchant a ’ELS (sens longitudinal)
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Diagrammes a PELS sens 'Y -Y:

] o
C C
g . .

Figure VIL.7.1 effort tranchant a PELS (sens transversal)

On résume les résultats dans le tableau suivant :

Sens X-X SensY-Y

Moments aux appuis(KN.m) Mu=455.5 My=402.04
Ms=325.04 Ms=563.41

Moments en travée(KN.m) Mu=249.37 Mu=408.84
Ms=177.95 Ms=527.94
Efforts tranchants (KN) Tu=648.73 Tu=818.88
Ts=462.84 Ts=584.31
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VI1.6.1Calcul des armatures :
Leferraillage se fera avec le moment max aux appuis et en travées.
» Sens longitudinal X-X:
b=50cm, h =100cm, d = 97cm , f,, = 14,2 MPa , o, = 348 MPa
> Auxappuis :
M3 455.5 x 10°

M = DX @ XF ~ 500X 9707 X 142~ 0.068 <, = 0,392 .....uvnn... (SSA).
u, = 0,068 = B = 0.965
s = Mi  4555x10% 13.98 e /el
"= B xdxon 0065 x970 x34g ~ L398lem?/ml]
Soit : 4HA14 (filante) + 4HA16 (chapeau) = 14.19[cm?/ml].
» Entravée:
M 249.37 x 10°
i, = 0,037 <p, =0392............. (SSA).

T bxd?xf,, 500x970%x 14,2
n, = 0,037 = B =0,9815
M 249.37 x 10* 5
pxdxon  (Gos1s x 970 x 348 ~ />3 lom’/mll
Soit : 4HA16 (filante) = 8.04[cm?/ml].
» Sens transversal Y-Y :

Al =

» Aux appuis :
M3 402.04 x 10°
M= X @ X T = 500X 0707 X 142~ 0,060 < p, =0392............. (SSA).
p, = 0,060 = B = 0,969
M3 402.04 x 10*

a

— — — 2
A = X dx oy 0969 x970 x 348 ~ 1229 lem”/ml]
Soit : 4HA14 (filante) + 4HA16 (chapeau) = 14.19 [cm?/ml].

> Entravée :

M 408.84 x 10°
T Oxdxf. 500 x9702x 142 0,061 <u, =0,392............. (SSA).

u, = 0,061 = B = 0,9685

M 408.84 x 10*

" Bxdxog 09685 x 970 x 348
Soit : 4HA20 = 12.56[cm?/ml].

Les résultats des ferraillages sont résumés dans le tableau qui suit :

Hy

At = 12.50 [cm? /ml]

Sens X-X SensY-Y
Aux Appuis 4HA14+4HAL6 | 4AHA14+4HAL6
En travées 4HA16 A4HA20
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Sens longitudinale (X-X)

4T16(fil)
4T14(fil)

Figure VI11.8.1 Ferraillage des appuis Figure VI1.8.2.Ferraillage en travées

Sens transversale (Y-Y)

4T20(fil)

AT20(1i1)

AT14(fil) AT14(fil)

AT14(H)+

4T16(chap) 4T14(fil)

Figure VI11.8.3 Ferraillage des appuis Figure VI1.8.4 Ferraillage en travées

VI11.6.2 Vérification a PELU :
a-Condition de non fragilité du béton (BAEL 91/Art A.4.2.) :

Le ferraillage de la nervure doit satisfaire la condition suivante:A, = A,
0,23 X b xd Xx ft28 0,23 x50 x97 x 2,1

Amin - ﬁ - 400 = 5.86[cm2]
Sens X-X:
Aux appuis : A, = 14.19 > Apin = 5.86cm? ... ... ... ........Condition vérifiée.
Entravées: A, = 8.04cm?> > A,,;, = 5.86cm? ......... ... .....Condition vérifiée.

AT20(fi1)

AT14(fil)
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Sens Y-Y:
Aux appuis : A, = 14.19cm? > A, = 5.86cm? .. Condition vérifiée
En travées: A, = 12.56cm? > A, = 5.86cm? . . .. Condition vérifiée
b-Veérification de Ia contrainte tangentielle du beton (BAEL91/art A 5 1.1)
Sens X-X:

On doit verifier : 7, <r
T, 648 73x10°

u

T
““bd  500x970
En considérant que la fissuration est préjudiciable :

=1.34 MPa

T, =

i {O.lSM ; 4MPa} = 2.5 MPa
Vb

=7, =134 MPa <25 MPa............
Sens Y-Y :

condition vérifiée.

On doit vérifier : 7, <7
T, 818.88x10°

u

T
““bd  500x970
En considérant que la fissuration est préjudiciable :

=1.68MPa

T, =

i {0.15ﬁ : 4MPa} = 2.5 MPa
Vb

=r7,=1.68MPa <25MPa............. Condition vérifie

VI11.6.3) Armatures transversales :

» Exigences du RPA pour les aciers transversales :( RPA2003/Art 7.5.2.2):
e Zone nodale :

S, < min(g ,12(pj =min (% ,12x1.4j =min (25cm,16.8cm) =16.8 cm

soit:  S,™ =15cm
e Zone courante

s,™ <%—500m: soit 5, =20cm

- Armatures transversales minimales :

b
dh<min (E ' To” , ©)=(28,57 ; 50 ; 20)

Soit 20mm.

Vérification de la section minimale d’armatures transversales du RPA:
La section minimale d’armatures transversales est donnée par la relation suivante

A =0.003xS, xb
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Zone nodale :
A™ =0.003x15x50 = 2.25 cm?
Zone courant :
A™ =0.003x 20x50 = 3 cm’?
VI11.6.4) Vérification a ’ELS

On se dispensera des Vérifications si la condition suivante est vérifiée :

100

- Sens longitudinal x-x :

Aux appuis: ¢, =0.068 = o =0.0881

_ M, _ 4555 _1.40
M, 325.04
a=0.0881< 140-1 +§ =0.45........ condition vérifiée
2 100

En travées: u, =0.037 = o =0.0472
M, _ 24937 _ o

M, 17795
a=0.0472< 140-1 +£ =0.45......... condition vérifiée
2 100

- Sens transversal y-y :

Aux appuis: ¢, =0.060= o =0.0774

_M, _40208_
M. 563.94 .
a=0.0774< 0.71-1 +§ =0.11........condition vérifiée
2 100
En travees: x, =0.061= o =0.07875
_M, _40884_
M, 572.94
a =0.07875< 140-1 +§ =0.11......... condition vérifiée
2 100
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VI1.6.5. Armatures de peau (BAEL91/Art 8.3) :

Des armatures dénommées « armatures de peau »sont reparties et disposées partiellement a la
fibre moyenne des poutres de grande hauteur, leur section est au moins égale & 3cm? par métre
de longueur de paroi mesurée perpendiculairement a leur direction. En absence de ces
armatures on risquerait d’avoir des fissures relativement ouvertes en dehors des zones armées.
Dans notre cas, la hauteur de la nervure est de100 cm, la quantité d’armature de peau

. . 3 .
nécessaire est donc : Apzm =3 donc : 1,5 cm? par paroi

Soit 2HA14 =3.08cm?
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Conclusion générale:

Quand le projet nous a été confié, nous avions conscience de la grande tache a laquelle
nous avions affaire. Nous avons fait notre possible pour mener a bien ce travail.

En effet, celui-ci nous a permis de progresser dans I’apprentissage des méthodes de
travail d’un ingénieur et découvrir de multiples notions du Réglement Parasismique
Algérien, du BAEL et des divers Documents Techniques Reglementaires ainsi que leurs
applications. Il nous a également permis de comprendre et d’apprendre énormément de
choses tres pratiques telles que ’utilisation de quelques logiciels (ETABS, AOUTOCAD,
SOCOTEC...)

Ce travail nous a permis d’émettre un regard critique par rapport aux plans
d’architectures, ce qui nous a conduits a les modifier tout en respectant I’économie et les
réglements en vigueur.

Espérons que ce modeste travail va étre d’un grand apport pour les prochaines
promotions
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