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[ntroduction :

La qualité des constructions s’est accrue de fagon notable au cours de la derniére
décennie, sans que les conditions économiques aient été profondément modifiées.

Les progrés enregistrés sont dus, en grande partie, a I’apparition de composants
industriels performants et plus particulierement les nouvelles technologies qui sont régies par
I’outil informatique, fruits des recherches de I’industrie du batiment et des divers centres
techniques, et pour qu’un projet soit retenu, il faut tenir compte de deux aspects :

1* Sécurité:

Dans le passé, les structures relativement flexibles a base de portique étaient censées se
comporter mieux sous chargement sismique, da au fait qu’elles subissent, généralement, des
forces sismiques moinsintenses. .

Lors des tremblements de terre severes, il a été constaté que de nombreux bétiments a
voiles en béon armé ont bien résisté, sans endommagement exagéré. Mais a part leur role
d’éléments porteurs vis-a-vis des charges verticales, les voiles (mur de contreventement), en
béton armé correctement dimensionnés, peuvent étre particuliérement efficaces pour assurer
la résistance aux forces horizontales, permettant ainsi de réduire les risgues. Notant pour cela
les avantages importants que présente leur utilisation par rapport au portique :

Gréce a leurs grandes rigidités vis-a-vis des forces horizontales, ils permettent de
réduire considérablement les dommages sismiques des ééments non structuraux (les
escaliers; lesbalcons...)

Lors de nombreux séismes modérés, leurs faibles déplacements latéraux permettent de
réduire les effets psychol ogiques sur |es habitants des immeubl es.

Dans un batiment, les efforts horizontaux sont transmis aux voiles habituellement par
les planchers qui jouent le réle de diaphragme. Entre chaque voile les sollicitations
sont reparties proportionnellement avec sa rigidité dans la direction de sollicitation.
Les voiles transmettent ces efforts &la base du bétiment et finalement au sol.

2* Economie:

Rien n’est définitif : ni le prix, ni le temps, ni le rendement. Ce qui était vrai hier ne
I’est plus aujourd’hui car tout évolue et trés rapidement méme dans notre profession ;
I’Entreprise de Travaux Publics doit &tre competitive sur le marché de I’offre se qui I’oblige a
réduire sesfrais, son prix de revient

Notre étude est menée suivant les réegles BAEL 91 modifié 99 et le RPA99 (version
2003) et les DTR agériens. Elle portera sur I’étude d’un batiment (R+8) a usage habitation
avec un contreventement mixte.

C’est I’occasion pour nous de mettre en application toutes les connaissances theéoriques
acquises durant notre cursus universitaire.
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CHAPITRE I Présentation et description de I'ouvrage.

Introduction :

L’objectif de cette partie est de présenter les €léments constitutifs de I"ouvrage et les
principales caractéristiques des matériaux utilisées en béton armée, puis les modelés adoptés

pour conduire les calculs réglementaires.

Présentation de ’ouvrage :

Le projet en question consiste a I’étude et au calcul des éléments résistants d’un
batiment a usage d’habitation en (R+8), ce dernier est constitué d’une structure mixte en
béton armé (portiques et voiles).

Ce projet sera implanté a la ville de ZEMMOURI wilaya de BOUMERDS qui est considérée
d’apres le réglement parasismique algérien comme zone de grande sismicité, c'est-a-dire,
(zone III). Et classé, selon sa destination, dans la catégorie des ouvrages courants ou

d’importance moyenne (groupe 2).

1.1 Description :

Ce projet qui nous a été proposé par (BET REBATEK COMPANY) composés de:
e (01)RDC ausage d’habitation,
e (08) étages courants a usage d’habitation,
e (01) Cages d’escaliers,

e (01) Cage d’ascenseur.

1.2 Les caractéristiques géométriques de ’ouvrage :

L’ingénieur en génie civil est tenu a respecter au mieux la conception de I’architecte,
autrement dit, & ne pas modifier les caractéristiques géométriques de 1’ouvrage qui sont les
suivantes:

- Hauteur totale du batiment (y compris 1’ascenseur) ......... 28,54m

Rez de chaussé et Etages courants :

- Hauteur .. 3,06m.
- Longueurtotale ......................... 11,50m.
- Largeurtotale ........... .. ... ... 23,20m.
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1.3 Eléments de I’ouvrage :

1.3.1 Ossatures du batiment :

L’ossature du batiment est mixte, constituée de poteaux et poutres formant des portiques

transversaux et longitudinaux et des voiles en béton armé.

1.3.2 Plancher :
Les planchers sont des aires plaines limitant les étages, ils assurent deux fonctions principales

que sont :

La résistance mécanique : ils supportent leurs poids propre et les surcharges et les

transmettent aux €léments porteurs de la structure.
L’isolation : ils isolent thermiquement et acoustiquement les différents étages.

a) Plancher en corps creux : constitué de dalle de compression et de poutrelles coulées

sur place a I’exception de la salle machine qui sera réalisée en dalle pleine. (Une de béton

armé de forme rectangulaire).

~ dualle de compression

o

“~.en bétorn armé couléz en place.

b Treillis soude Y Hourdis en b&lon . Poutrelle pr'efabr'qucef:;
(150 mm x 150 mm)." moulé (h=16 cm) N en béton arme. &

65

12 53 . 12 53 . 12

Fig 1.1 : coupe d’un plancher en corps creux.

b) Dalle pleine en béton armé : Des dalles pleines sont prévues dans les paliers de repos

des escaliers, et pour la salle des machines de I’ascenseur.

1.3.3 Maconnerie :

Mur extérieurs : Ils seront réalisés avec de brique creuse en double cloisons de 15 et 10 cm

d’épaisseur séparés par une lame d’air de Scm.

Murs intérieurs: Ils seront réalisés en simple cloison de briques creuses de 10 cm d’épaisseur.

BRIQUE
CRTIUST.

TNDUIT TN
PI.ATRE

MORTIER DE
CIMENT

CARRELAGE

MUR MUR
INTERIER EXTERIER

Fig 1.2 : Les murs intérieurs et extérieurs.
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1.3.4 Les voiles :

Un voile est un élément qui a une importance prépondérante dans la résistance et I’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 (portiques-voiles).

1.3.5 Les revétements :

- Mortier de ciment pour les fagades extérieures et cages d’escaliers.
- Carrelage pour les planchers et les escaliers.
- Enduit de platre pour les cloisons intérieures et les plafonds.

- Revétements en céramique pour les murs de cuisine et les salles d’eau.

1.3.6 Les escaliers :

Un escalier est un ouvrage constitué¢ d’une suite de degré horizontaux (marches et paliers)
permettent d’accéder aux différents niveaux, de caractéristiques géométriques suivantes :

Fig 1.3 : Caractéristiques d’un escalier droit

Palier de repos

Echappée =2,00 m
hauteur & franchir

lier qui relie le sous-sol au RDC et de trois autres

‘ont constitués de paliers et paillasses coulés sur

place en béton armé.

1.3.7 Cage d’ascenseur :

Le batiment comporte une cage d’ascenseur.

1.3.8 Acroteére :

La toiture terrasse sera entourée d’un acrotére de 0,4 m de hauteur et d’épaisseur de 10 cm .
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1.3.9 Les fondations :

a. Définition : on appel fondation la partie d’un ouvrage reposant sur un terrain d’assise
auquel sont transmissent toutes les charges permanentes et variables supporte par cet ouvrage.
b. Fonctions des fondations : reprendre les charges supportées par la structure et les
transmettre au sol dans de bonnes conditions de fagon a assurer la stabilité de I’ouvrage.

c. Différents types de fondations :

» fondations superficielles : lorsque les couches de terrain capable de reprendre

I’ouvrage sont a faibles profondeurs : semelles isolées sous poteau, semelles filantes
sous murs, radiers.

» Fondations profondes : lorsque les couches de terrain capable de supporter I’ouvrage

sont a une grande profondeur : puits, pieux.
d. facteur de choix de choix de type de fondation :
- Lanature de ’ouvrage a fonder : pont, batiment d’habitation
- La nature du terrain: connaissance du terrain par sondage et définitions des
caractéristiques
- Le site : urbain, montagne, bord de mer
- La mise en ceuvre des fondations : terrain sec, présence de I’eau

- Les couts des fondations : facteur important mais non décisif

1.4 Etude géotechnique de sol :
Les essais réalisés par le laboratoire géotechnique spécialisé ont évalué :

- Contrainte admissible Ogg] = 2,00 bar situer a une profondeur de : 2 m a partir de la

cote finie de terrassement.
- Type de sol : il est constitu¢ par marne argileuse.

- site: Ss

1.5 Les caractéristiques mécaniques des matériaux :

1.5.1 Le béton :

Le béton est un matériau de construction composé d’un mélange de ciment de granulat
et d’eau, il est définit du point de vu mécanique par sa résistance a la compression qui varie
avec la granulométrie, le dosage et I’age du béton.

La composition du béton doit étre conforme aux régles du BAEL91 (modifié 99) et du RPA99

(version 2003), dont les dosages sont :
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- Ciment » 350kg/m3en CPJ 325

- Gravier » 800L Dg< 25mm

- Sable propre —— 3 400L Dg< 5mm (Art A-2-1)
- Eau » 175L

a) Résistance caractéristique a la compression du béton :

Dans les cas courants, un béton est défini par la valeur de sa résistance a la compression a
I’age de 28 jours dite valeur caractéristique requise (ou spécifiée) noté f.os.
Elle est déterminée par des essais de compression sur des €prouvettes normalisées.

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

Selon le BAEL91 (modifié99)

fei = reroas; fezs  poUr  fos<40MPa
e (Art A-2.1.11)
fcj = 1,40-:—0,95] 'fc28 pour fcgg> 40MPa

Pour notre projet on prendra : f..s= 25MPa

b) Résistance caractéristique du béton a la traction :

La résistance de béton a traction est tres faible, elle est donnée pas par la relation suivante :
Selon le BAEL91 (modifié99)
fe; = 0,6+0,06 f; pour  40MPa<f<60MPa

(Art A-2.1.12)

fej = 0275 (f.;))*°  pour fi >60MPa
Dans notre cas : f;,3=0,6 + 0,06 x 25 =2,1 MPa

¢) Modules de déformations longitudinales du béton :

Sous des contraintes normales d’une durée d’application inférieure a 24 heures, le module

de déformation longitudinale a I’age de « j » jours est donné par la formule suivante :

Eij=11000 ¥f¢ ——m8» (BAEL91/Art A-2.1.22)
Pour : j=28jours fs=25MPa — Eiys = 32164,2MPa.

Les déformations finales du béton (instantanées est augmentées de fluage) sont calculées

par un module de déformation longitudinale diftéré défini comme suit :

“Ej— 5 (BAEL91/Art A-2.1.22)

Pour j=28jours fios =25MPa — E,zg = 10818,865MPa.

E.j= 3700 fi5"° =
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d) Module de déformation transversale du béton :

Le module de déformation transversale est donné par la formule suivante :

G=—- » (BAEL91/Art A-2.1, 3)

C2(1+v)

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  pour des justifications a ELU (béton fissur¢) (Art A-2.1, 3)
oly

v =0,2 pour des justifications a ELS (béton non fissur¢)

f) Contraintes limites :

* Contrainte limite a la compression :

0.85Xfr28

Elle est donnée par la formule suivante : fy.= oy
b

en MPa ___, (BAEL91/Art A-4.3.41)

Avec ), Coefficient de sécurité partiel
¥, = 1,50 en situation courante =fbc=14.17MPa ;
¥p = 1,15 en situation accidentelle =fic= 18.48MPa.
0 : Coefficient d’application des actions considerees
6 =1 siladuree d’application des actions est superieure a 24h
60 =0,9 siladurée d’application des actions est entre 1h et 24h

0 = 0,85 si la duree d’application des actions est inferieure a 24h

* FEtat limite ultime (ELU) :
C’est la valeur maximale de la capacité portante sans risque d’instabilité. Il correspond a la
limite :
-De la résistance des matériaux : concerne le non rupture des différents éléments de 1’ouvrage.
-De la limite de déformation (instantanée ou différée) et I’ouverture des fissures.

-De la stabilité de forme.
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Avec oy - Contrainte Fig 1.4 : Diagramme contrainte-déformation du béton

fe2s - Contrainte du beton en compression a 1’age de 28 jours

gpe - Déformation du béton en compression

Pour gpe <2 %o on applique la loi de Hooke qui dit : 6pc = Ep . &be

Ey : Module de Young.

= (Contrainte limite de cisaillement :

Elle est donnée par la formule suivante :

Vy » (BAEL91/Art A-5.1.21)

Tu:
b,d

Cette contrainte ne doit pas dépasser les valeurs suivantes
T,=min (0,13 fip5, 5) MPa pour la fissuration peu nuisible ;

2

Ty = min (0,10 8, 4) MPa pour la fissuration préjudiciable.

* FEtat limite de service (ELS) :

C’est I’état au-dela duquel les conditions normales d’exploitation et de durabilité des

structures ne sont pas vérifiées, il correspond a :

- Etats limites de service vis-a-vis de la compression du béton.

- Etats limites d’ouvertures des fissures.
- Etats limites de service de déformation
* La contrainte limite de service a la compression :
Opc = 0.6 fo; =15 MPa. Gy, : Contrainte admissible a 'ELS
Pour f8=25 MPa => 6y, =15 MPa

(BAEL91/Art A — 4.5 .2)
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1.5.2 Les aciers :

Les aciers enrobés dans le béton porte le nom d’armatures, les armatures sont

disposées de maniere a équilibrer les efforts auxquels le béton résiste mal par lui-méme

c’est —a-dire les efforts de traction en général, comme elles peuvent étre disposées également

dans les zones de compression lorsque le béton seul ne peut remplacer ce vide.

Pour la réalisation de cet ouvrage, on a besoin de deux types d’acier :

Fe(MPA)
: - Résistance a
Type d’acier Nomination Symbole -
Limite la rupture
d’élasticité
En barre Haute adhérence HA 400 480
Treillis soudés
ACier en treillis TLE520(®<6mm)
TS 520 550
(®=4mm)

a) Le module d’élasticité longitudinal de Pacier :

Quelle que soit le type d’acier on admet généralement

Es=2x 10° MPa (BAEL91/Art A-2.2.1)
Ou Es=2x10°%bar

avec : un coefficient de poisson v=0,3

b) contrainte limite dans les aciers : (BAEL 91/Art A-4.3.1)

= Etat limite ultime :

Les armatures sont destinées a équilibres et a reprendre les efforts de tractions, et elles

sont utilisées jusqu'a leurs limites €lastiques avec une nuance de sécurité.

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

GSZ

Avec :

fe : La limite d’élasticité de ['acier

7s - Coefficient de sécurité de I’acier qui est égal a :

Je
Vs

8
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Ys=115 ... Situation durable.

....................... Situation accidentelle.

- Diagramme contraintes déformation :
Pour les états limite ultime les contraintes de calcul (os) sans les armatures
longitudinales sont données en fonction de déformation (es ) de l’acier définie par le

diagramme suivant :

Gs
_fe
OCg — —
Ts
_fe |
10 %0 & _E | |
H H ; gs
fe 10 O/oo
€ —
YEs
Raccourcissement Allongement

Fig 1.5 : Diagramme contraintes déformations des Aciers

=  Etat limite de service :

Pour limiter les fissurations et I'importance des ouvertures dans le béton, on doit limiter

la contrainte dans I"acier en fonction de la fissuration : o, <o

- Fissuration peu préjudiciable :

Aucune vérification n’est a effectuer.

- Fissuration préjudiciable :
Lorsque les éléments en cause sont exposés aux intempéries ou a des condensations ou

peuvent étre alternativement noyé€s et émergés en eau douce.
. .12
Il faut vérifier que : o5 < min {5 Je ;max(0,5 fe; 110, /nf, }N[Pa

(BAEL 91, modifie 99/Art.4.5.33).
fe : désigne la limite d’¢€lasticité des aciers utilisés

ftos : résistance caractéristique a la traction du béton (MPA)
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n : coefficient de fissuration.
n =1 pour les aciers ronds lisse et treillis soudés.
n= 1,3 pour les aciers de haute adhérence (®<6mm)

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

- Fissuration trés préjudiciable :
Lorsque les éléments en ceuvre sont exposés a un milieu agressif (eau de mer,

I’atmosphere marine ou aux gaz) ou bien doivent assurer une étanchéité il faut avoir :

Il faut vérifier que : o, < O.8min{§fe ;max(0,5 fe ;110 nfl]} (BAEL 91/Art.4.5.34)

¢) Protection des armatures :( BAEL91/Art A-7.24)

Dans le but d’avoir un bétonnage correct et prémunir les armatures des effets
d’intempéries et des agents agressif, on doit veiller a ce que ’enrobage « C »des
armatures soit conforme aux prescriptions suivantes
» C=5cm : pour les éléments exposes a la mer, aux embruns ou aux brouillardes

salins ainsi que pour les éléments expose aux atmosphériques tres agressives.
» C=3cm : pour les éléments situés au contacte d’un liquide (canalisation, réservoirs,
tuyaux)

» C=lcm : pour les parois situés dans les locaux non exposes aux condensations.

¢ Conclusion : aprés avoir procéder a la description de I’ouvrage on va entamer le pré

dimensionnements de notre structure.

10
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Chapitre 11 Pré dimensionnement et descente de charge

Introduction :

Apres la présentation de I’ouvrage et des caractéristiques des matériaux, nous procédons au
pré-dimensionnement des sections des différents €éléments résistants de la structure ou on tient compte
de la prescription réglementaire donnée par RPA2003 CBA93 BAELI1.

Le pré-dimensionnement des éléments nous permet d’avoir une idée sur ’ordre de grandeur des
¢léments afin d’avoir une référence sur la qualité de ces derniers pour les différents calculs et étude de
la structure.

II. 1. pré- dimensionnement :

I1.1.1. Plancher en corps creux :

Dans notre projet ; les plancher sont constitués de dalle de compression et de corps creux
reposant sur des poutrelles préfabriquées .Ces dernieres sont disposées suivant la plus petite Portée
pour réduire la fleche.

La hauteur du planchée et calculer par la formule suivante

L max
22.5

ht >

Avec : Lmax - la portée libre maximale de la plus grande travée dans le sens des poutrelles.

N.B : Les poutrelles sont disposées dans la direction du batiment comportant des travées
courtes.

ht - hauteur totale du plancher

le RPA exige min (b, h)=>30 cm en zone III on prend min =30 cm

-Linax=495-30=465¢cm

Donc : hy >465/22.5 =20,66cm

Conclusion :

On adoptera un plancher de 25cm d’épaisseur composé de corps creux de 20cm et d’une dalle
de compression de Scm d’épaisseur (Figure I1.1).
== Plancher = (20+5) cm

11
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Treillis soudés Dalle de compression

25cm

Corns creux Poutrelle

Fig. II.1 Schématisation d’un plancher a corps creux.

11 1.2. Plancher dalle pleine :
o Les balcons :

L’épaisseur de la dalle pleine sera déterminée par la résistance a la flexion.
Dans notre cas la dalle est considérée comme un porte a faux, sa hauteur doit satisfaire la

Condition suivante :

o
=10
avec :
L est la largeur de porte a faux. Dans notre cas :
L=140 cm. Dou: h;— 140/10=14cm
On prend we==p Dalla plaine de 15cm.

12
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charge

11.1.3 Les Poutres :
Les poutres sont généralement des éléments en béton armé coulés sur place, elles se
Raccordent aux poteaux, a d’autres poutres ou a des murs refends auxquels elles transmettent

Les charges et surcharges qu’elles regoivent des planchers.

D’aprés le : [RPA2003-Art 7-5-1], les dimensions des poutres doivent satisfaire les conditions

h > 30 cm
suivantes b > 20 cm

oy

b

D’apres les regles de déformabilité des €léments, les dimensions des poutres sont données comme

suit :
A
L <h< L
15 10 h
0.4h< b< 0.7h
Avec h : hauteur de la poutre, - 2
“«—»
b : largeur de la poutre, b

L : portée maximum entre nus.

a) Poutres Principales : C’est des poutres porteuses.

o La hauteur des poutres principales est donnée par :
» 1/15<ht<1//10

Avec :

[ : Portée libre dans le sens considéré.

ht : Hauteur de la poutre principale.

1=510cm
510/15 <ht <510/10 = 34cm <ht <S5lcm

On opte pour : ht =45 cm

o La largeur des poutres est donnée par :

13
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charge

» 0,4h<b<0,7h
0,4x45cm <b <0,7x45cm = 18cm <b <31.5¢cm ——, On opte pour : b =30cm

b) poutre s secondaire : Elles sont perpendiculaires aux poutres principales

o la hauteur est donnée par :
» [/15<ht<//10
avec :

[=495 cm
495/15 <ht £495/10 = 33 cm < ht <495 cm

On opte pour : ht =40 cm.
o La largeur des poutres secondaires est donnée par :
» 0,4h<b<0,7h
0.4x 40 cm <b< 0.7x40 cm =16 cm <b <28 cm —~, On opte pour : b =30 cm

Conclusion : les dimensions retenues sont : {Poutres principales : (30 x 45) cm’.

Poutres secondaires : (30 x40) cm’.

45
35

\4 —

¢ 30

« 30

Fig. I1.2 : Dimensions de la poutre Fig. I1.3: Dimensions de la

principale

poutre secondaire

* Vérification des conditions exigées par le RPA : Les résultats sont sous forme de tableau :

BAEL91 L ht B RPA Observation
ht b ht/ b <4
Poutre 1/15<ht<1/10 510 45 30 30 20 1,5 Ok
principale | 0,4ht<b<0,7ht
Poutre 1/15<ht<1/10 495 40 30 30 20 1,33 Ok
secondaire | 0,4ht<b<0,7h
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Tableau II.1 : Vérification des conditions exigées par le RPA.

I1.1.4 LES VOILES:

Les voiles sont des éléments rigides en béton armé coulés sur place ; ils sont destinés d’une
part & assurer la stabilit¢ de I'ouvrage sous I’effet de chargement horizontal, d’autre part a
reprendre une partie des charges verticales.

Le pré dimensionnement des voiles se fait selon (Art 7.7.1/ RPA 99 version 2003)

2

a- épaisseur

D’apres le (RPA99/Version2003) I’épaisseur d’un voile est au moins €gale a 15cm, de plus,
cette épaisseur doit étre déterminée en fonction de la hauteur libre d’étage (he) et des conditions

e, , ., he he he
> - = ==
de rigidité aux extrémités. € > max { 20 ,22,25}
e - >2e
«—
> he
>3e a= 25
A 4
a
A
he
>2a az
) 22
1
>3e
«—>
>2

20

Fig.11.4. Différentes coupes des voiles en plan.

15
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he 280 e
e> —="__ = m=1lcm
20 25 N
* he —2’86 0,13m=13 11, 13,14 14
e> —= =0,13m=13cm €= max , 13, cm——> e=14cm
20 22 ~ ¢ ;
he 2,86
*x e —= =0,143m=14cm~
20 20

Donc on prend 1’épaisseur de voile égal a 20cm.

Y/
//

NN\

N

Fig. I1.5: Coupe de voile en élévation

b- largeur

Selon le (RPA99/Version2003), ne sont considérés comme voiles de contreventement, que ceux
satisfaisant la condition suivante : Ly, > 4a

Avec  a:l’épaisseur de voile
Lumin - longueur total de voile
Dans notre cas mm> 3 =20 cm
=L_ >4a=4x020=0,80m

Liin > 0,80m = Condition vérifié

16
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Il 1.5. LES Poteaux :

Les poteaux seront prés dimensionnés a L ELS en considérant un effort de compression axial
N, qui sera repris uniquement par la section du béton.
La section du poteau a déterminée est celle du poteau le plus sollicité, qui est donnée par la

relation suivante : S > —
c
b

Avec :
N. effort de compression revenant au poteau qui est considéré égal a (G+Q)
Gh. : contrainte admissible du béton a la compression simple
Gpe = 0,6 fio3 =15 MPa.

Remarque :

L’effort normal « N » sera déterminé a partir de la descente de charge.

On aura donc a déterminer d’abord les charges et surcharges de différents niveaux du batiment

Localisation du poteau plus sollicité :

En fonction de la surface d’influence de chaque poteau, on constate que le poteau (B-2) est le
plus sollicité vis-a-vis de la descente de charge.

S S, 2,40
PP

PS . PS I 0.40
PP

S5 S4 2,55

2,475 0.40 2,475

Fig. IL.6 : Localisation du poteau le plus sollicité
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I1.2 Descente de charge :

IL.2.1 Surface d’influence:
stl +Sz +S3 +S4
S=(2,40%x2,475)+( 2,40%2,475)+(2,55x2,475)+( 2,55%2,475)=24,50 m?2.
S=24,50m>

11.2.2 Détermination des charges et surcharges (D T R B.C 2.2)

Afin de pré-dimensionner les éléments (acrotére, planchers, poteaux ....... ) on doit d’abord
Déterminer le chargement a la réglementation.

1 .Charges permanentes G

On commence par déterminer les charges permanentes, en effet, on calculera les charges
Correspondantes aux planchers (terrasse et étages courants) aux murs (extérieurs et intérieurs) et a
I’acrotere. Tous ces résultats sont consignés dans les tableaux suivant (tableau 1, 2,3 et 4) Suivis
des schémas explicatifs respectivement.

1.1. Les planchers

> Plancher terrasse inaccessible :

Tableau I1.2 : plancher terrasse.

Fig. IL.7. Plancher terrasse

18

N° Eléments Epaisseur (m) Poids Charges

(KN/m?) (KN/m®)
1 Couche de gravillon 0.05 20 1,00
2 Etanchéité 0.02 6 0.12
3 Forme de pente en béton1,5% 0.08 22 1.76
4 Isolation thermique 0.04 4 0,16
5 Feuille de polyane / / 0.01
6 Dalle en corps creux (20+5) 0.25 / 2,80
7 Enduit de platre 0.02 10 0.2

G¢ = 6,05
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» Plancher étages courant :

Tableau I1.3 : plancher d’étage courant

N° Eléments Epaisseur (m)| Poids Charge
(KN/m?) KN/m’
1 Revétement en carrelage 0.02 22 0.44
2 Mortier de pose 0.02 20 0.40
3 Couche de sable 0.02 18 0,36
4 Plancher en corps creux(20+5) 0.25 / 2,80
5 Enduit de platre 0.02 10 0.2
6 Cloisons de séparation 0.1 9 0.9
G¢=5,10
—>
1 5
3 :;:;:;:;:;:;:;:;:;:;:;:;:
W 4
—t>
5
Fig. I1.8 : plancher d’étage courant
1.2. La maconnerie:
Tableau I1.4 : murs extérieurs (en brique creuse).
5
N° | Eléments Epaisseur(m)| Poids (KN/m?) | Charge
(KN/m?)
1 | Enduit de ciment 0.02 18 0.36
2 | Brique creuse 0.1 9 0.9
3 | Lame d’air 0.05 / /
4 | Brique creuse 0.1 9 0.9
5 | Enduit de platre 0.02 10 0.2
G¢=2,36

19
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Tableau ILS : murs intérieurs en brique de 10cm.

N° | Eléments Epaisseur Poids Charge
(m) (KN/m?) | (KN/m)
1 | Enduit de platré 0.2 10 0.2
2 | Brique creuse 0.10 9 0.9
3 | Enduit de platre 0.02 10 0.2
Gt =1.3
Figll.10coupevertical

1.3. Balcon :

Tableau I1.6 : Balcon dalle pleine

N° Eléments Epaisseur Poids (KN/m?) | Charge
(m) (KN/m?)
1 Carrelage 0.02 20 0.40
2 Mortier de pose 0.02 22 0.44
3 Couche de sable 0.02 18 0.36
4 Dalle pleine 0.15 25 5
5 Enduit platre 0,02 18 0,36
G¢=5.31

2. Surcharge d’exploitations Q :

v Plancher terrasse ...... .............. ...l 1KN/m’.
v Plancher étages courants a usage d’habitation ... ................... 1.5KN/m*
Voo Lesscalier ...l 2.5KN/m’,
v' Balconendallepleine.................................................. 3.5KN/m*
Vo L ACTOMRIC. o 1KN/m’

I1.2.3 Calcul poids propre des élements :

o Poutres :
- Poutres principales : Gpp =[ (0.3x0.45)x(2.40+2.55)]x25=16.71KN
- Poutre secondaire :  Gps =[( 0.3x0.40)x(2.475+2.475)]x25=14.85KN

Gp= (Gpp+Gops) =31,56KN

o Planchers:
- Plancher terrasse Gpe = 6,05x24.50 = 148,225KN
- Planchers d’étage courant Gyp.=5,10x24.50 = 124,95KN

20
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o Poteaux: G, =25 (0.4x0.4)x3.06 = 12.24KN

o Surcharge d exploitation
- Plancher de terrasse : 24.50x1.00 =24 .50KN
- Plancher a usage d’habitations : 24.50x1.5 =36.75KN

11.2.4 Dégression vertical des surcharges d’exploitation :

Les regles du BAEL 99 exigent I’application de la dégression des surcharges
d’exploitation. Ces derniéres s’appliquent aux batiments a grand nombre d’étages ou de
niveaux, ou les occupations des divers niveaux peuvent é&tre considérées comme

indépendantes.

3+n
2n

La loi de dégression est : 0, =0, + Zn: Q, pourn=>S5.
i=1
Car les niveaux ne sont pas charge de la méme manier.
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
Qn: surcharge d’exploitation a I’étage «n» en tenant compte de la dégression des

surcharge.

Terrasse Qg —l

Terrasse O
rerrasse Qg

AR
7 — Qo+ Qs 3
6" —Qp+0.95 (Q; Q1) —3
55_Q +0.90 (Q1 +Q3 +Q+ ) —
N5 < 4 Qyt0.85 (Q1 +Qz +Q5+Qut) —
3
2

- Q10.80 (Q; +Q; +Qs+ QutQst)) —
- Qo+0.75 (Q1 +Q2 +Qs+ Qut Qs+Qst) —
197 Qp+0.71 (Q1 +Qz +Q3+ Qut Qs+ Qe+ Q7+t ) —
RDC 069
\_ Qot069(Q1 +Q2 +Q3+ Q4 Qs+ Qe+ Q7+Qst) —

Fig. 11.12. Dégression verticale des surcharges d’exploitation.
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*Calcul des surcharges d’exploitations selon la loi de dégression.

Sg= Qp = 24,50KN.
S7 = Qu+Q;= 61,25KN.

Ss = Qo +0.95(Q;+Q,) = 94.33KN.
Ss= Qu+0.90(Q;+Q,+Q3) = 123.73KN.

S4 = Qo+ 0.85(Q1+ Qa+ Qs+ Qq) = 149.45KN.

S3= Qo+ 0.80(Q1+ Qat Q3+ Q4+ Qs) = 171.5KN.

S2= Qo+ 0.75(Q1+Qx+Q3tQ4tQs1+Qs) = 189,88 KN

St = Qo+ 0.71(Q1+Q2+Q3+Q4+Qs5+Qs+Q7) = 207.15KN.

Srpc= Qo+ 0.69 (Q1+ Qa+Q53+Q4+Q5+Qs+Q7+Qg) = 227.36KN.

148,23 31.56 | 00.00 | 00.00 | 179,79 | 179,79 24.50 204,29 136,62 | (35x3%)
124,95 31.56 12.24 | 32.70 | 201,45 | 381,24 61.25 44249 294,50 | (35x3%)
124,95 31.56 12.24 | 32.70 | 201,45 | 582,69 89.00 671,69 44779 | (35x3%)
124,95 31.56 12.24 | 32.70 | 201,45 | 784,14 134.75 918,89 612,59 | (40x40)
124,95 31.56 12.24 | 32.70 | 201,45 | 985,59 171.50 1157,09 | 771,39 | (40x40)
124,95 31.56 12.24 | 32.70 | 201,45 | 1187,04 208.25 1395,29 | 930,19 | (40x40)
124,95 31.56 12.24 | 32.70 | 201,45 | 1388,49 245.00 1633,49 | 1088,99 | (45x45)
124,95 31.56 12.24 | 32.70 | 201,45 | 1589,94 281.75 1871,69 | 124779 | (45x45)
124,95 31.56 12.24 | 32.70 | 201,45 | 1791,39 318.50 2109,89 | 1406,59 | (45x45)
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I1.2.5 Vérification des sections des poteaux aux recommandations du RPA (art

7.4.1)

Les dimensions de la section transversale des poteaux doivent satisfaire les conditions
Suivantes :

- Min (b, h) > he/20

{ - Min (b, h) > 30cm en zone III
-1/4 <b/h <4

e RDC.1%et 2°":

v" Min (by,h)) =min(45,45)=40 cm >25cm................ condition vérifier
v" Min (by,hy) =45>h, /20 =286/20=143 cm................ condition vérifier
VOO A<AS/AS =1<4. ... condition verifier

° 3eme 4eme et Seme .

v" Min (by,h;) =min(40,40)=40 cm >25cm............... condition vérifier
v" Min (by,h;) =40>h. /20 =286/20=143 cm............... condition vérifier
Vo 1/4<40/40=1<4.. ... ... condition verifier

° 6eme 7eme et seme .

v" Min (by,h;) =min(35,35)=35cm >25¢cm.............. condition vérifier
v' Min (by,h;) =35>h. /20 =286/20=143 cm.............. condition vérifier
Vo 1/A<B5/35=1<4.. . condition vérifier

I1.2.6 Vérification des poteaux au flambement :

Les éléments structuraux, tels que les poteaux sont soumis en permanence a des efforts trés
Importants de compression, alors ils risquent de subir d’importantes déformations dues au
Flambement.

A fin d’éviter ce flambement, on doit limiter I’élancement | des poteaux selon la formule suivante

_Lr

l

A <50

A: L’élancement du poteau.
Lf: Longueur de flambement. Lf=0.7Ly (Poteau encastré-encastré)

. TS |
i: Rayon de giration. i= \/;

I : Moment d’inertie de la section du poteau par-rapport a I'axe (x-x)et (y-y)

23



Chapitre 11
charge

Pré dimensionnement et descente de

B: Section du poteau.

e Poteau 45x45.

v
v
v

i

imin

tel que Lyin=

==

Tmin ¢ €st minimum dans les deux sens

bxa3 45x453
Imin - 12 Imin = =

. 341781.75 1299
in — ——— . cm.
i 45x45

Lo = he-hpoteau =306-45 =261 cm

=341781.75 cm*.

0.707x 10 0.707x 261
= = — =1420cm < 50
1min 12,99

Poteau 40x40 :

40x403 4
Lyin = =213333.33cm".
L. = 213333.33 ~11.54
min 40x40 >>+Ci.
0.707x10 0.707x 261
A= — = — =1599cm <50
1imin 11,54
Poteau 35x35
35x35°

Lo = =125052.08cm”.
12

. 125052,08 10.10
in — ——— . cm.
i 35x35

0.707x 10 0.707x 266

A= — = ——— =18,62cm <50
1imin 10,10
(45x45) > A=1420cm < 50
(40x40) — A =15.99cm <50
(35x35) > A =18.62cm <50

24

condition vérifier.
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Conclusion final :

Apres avoir ces calcules, on adopte pour les pré-dimensionnements suivant :

Plancher en corps creux (20+5) cm

Poteaux : -RDC, 17 et 2°™ étage

S35 450 et 57 étage

2

- 677, 77 et 8" étage

2

Poutres : - poutre secondaires
- Poutre principales

Voiles : 20cm d’épaisseur.

Dalle pleine : 15 cm d’épaisseur

(45x45)

(40x40)

(35x35)

25
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CHAPITRE 111 Calcul des éléments

Il 1. L’acrotere

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

peuvent étre étudiés isolement sous I’effet des seules charges qu’ils leurs reviennent. Le
calcul se fera conformément aux regles (BAEL 99).

II1.1.1. Calcul de Pacrotére :

L’acrotere sera assimilée a une console encastrée au niveau de la poutre du plancher
terrasse, soumise a ’effort « N » dii a son poids propre et a une poussée latérale « Q » due a la
main courante provoquant un moment de renversement « Mr » dans la section de
I’encastrement.

Le calcul se fait a la flexion composée, en considérant une bande de 1m de largeur.

60 10

A
v

16

Fig.II1.1.1 Coupe verticale de I’acrotére

1L 1.2. Les sollicitations :

e Poids propre de I’acrotere : G=p.S. Iml
Avec : p : masse volumique du béton.
S : section longitudinale de I’acrotere.

G =25 [(0.5x 0.1) [(0.1x0.1) -%] ]1=1.713KN/ml.
G =1.713 KN/ml
e Surcharge d’exploitation : Q =1.00 KN /ml
e Effort normale du au poids propre : N=Gx1=1.713KN
e Effort de tranchant : T=Qx1 =1.00 KN /ml
e Moment de fléchissant max du a la surcharge : M=T x H = Q x 1mlxH =0.60KN.m
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N }
+«—Q s
I G . ‘
T G
/ e ‘ AE—
Diagramme des moments ~ Diagramme des efforts Diagramme des Efforts
normaux
M = Q.H=0.6KN.m tranchants T=Q=1KN N=G=1.713KN
Fig. : I11.1.2 Schéma statique
111.1.3. Les combinaisons de charge:
AL’ELU : 1.35G+1.5Q
- Effort normal N: Nu=135N=135x1713=231 KN
- Moment fléchissant : Mu=15M=15%x06 =09KNm
- Effort tranchant T : Ty= 1.5T=15 x1=15KN
A L’ELS : G+Q
- Effort normal: Ns=N=1.713KN
-  Moment de renversement: Ms=M=0.6 KNm
- Effort tranchant T : Ts= T=1KN

111 1.4. Ferraillage de Uacrotere :

Il consiste a I’étude d’une section rectangulaire soumise a la flexion calcul se fera a L’ELU

puis vérifi¢ a L’ELS.

Fig.II1.1.3. Schéma statique de la section de I’acrotére
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Remarque
Les résultats des sollicitations se résument en un effort normal de compression « N » et un

moment de flexion « M ».

On conclut que la section du béton est sollicitée en flexion composée.

Pour déterminer les armatures on procede par la méthode de calcul en flexion composée. Pour
se faire on utilise I’organigramme de calcul approprié dont le principe est d’étudier la
section du béton en flexion simple sous un moment fictif « Mg » afin de déterminer les

armatures fictives « A¢» puis en flexion composée pour déterminer les armatures réelles« A »

d =8cm
h=10cm
C =2 CMmyy
100 cm
II1.1.4.1 Calcul a L’ELU :
Calcul de I’excentricité
ey =—== 99 _ 039m>—-c=0.03m = section partiellement comprimée.
N, 231 2
A
CPX--mmmmmmmeeee e -—--
€,=0.39m
Gx-momommome ] . A
¢ C’=0.02m

Fig. .I11.1.4. Schéma statique des distances

Le centre de pression « Cp » ce trouve en dehors de zone délimitée par les armatures, nous
avons donc une SPC (section partiellement comprimée).

Le calcul d’armature se fait en deux étapes :
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1) La section des armatures fictives (en flexion simple) :

h
Mf:MU+Nu ( E_C)

0.10
M;=09+231( —=-002)=097 KN.m

_ 0.85f,

The = 14.2 MPa

M,  097x10°

= = =0.010
bd’f, 100x8>x14.2

u

n=0.010<p;=0.392 = SSA
nL=0.010= 3 =0.995

M, 0.97x10°

= =0.35cm?
pdo, 0995x8x348

Af:

2) La section des armatures réelles (en flexion composée) :

N, Cu= ﬂ:3481\/[Pa
1.15

Au:Af—

2

csst

A,=035- M: 0.28cm?
348

111.4.2 Vérifications:

o Armature principale :
a. Vérification de la condition de non fragilité :  (Art A-4.2.1/BAEL 91)

A> Amin

0.23bdf,, | e, —0.445d M 0.6
min — avec e=—=——=35m
fe e, —0.185d N, 1713
Amin=O.23lOOX8X2'l 35-0.445%x8 — 0.90cm?
400 35-0.185x8

A, =028 cm® < Apyin = 0.90cm’
La condition étant non vérifiée, on adoptera la section minimale d’armatures Amin.
A= Apin = 0.90cm’

Soit A 4gopts = 4 HA 8= 2.01 cm’ avec un espacement S;=25cm
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o Armatures de répartition :
Aadoplé _ 201

Ar :T e =0.50cm? Soit 4HA8 =2.01 cm®  avec un espacement  S;=15cm
b. Vérification de la contrainte de cisaillement (Art A.5.2.1 / BAEL 91).
0.15
La fissuration est préjudiciable, donc :1 =7tu < min { {ﬂAMPa}:ZSMPa
Vb
vV
T, = bcli Vu=15xQ  avec Vu : effort tranchant
1.5x10°
T, = X2 2 0.18MPa <7t =2.5MPa Condition vérifiée.
102x80

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

¢. Vérification de ’adhérence: (BAEL99/art A.6.1. 3)

Te<T, avec T, =% f,=15x2.1=315MPa

WY, = 1.5 (Acier de haute adhérence)

f_, =2 1MPa
Te Vo o X100 go07npa,

©09dXu, 0.9x8x10.04

2. u;.somme des périmétres des barres. >, u; = 4nd = 4x ©x0.8 =10.04 cm.
Ts= 0207 MPa <7, =3.15 MPa Condition vérifiée.

d. Espacement des barres

-Armatures principales : S;< min {3h, 33 cm}= 30 cm. Soit St =25 cm.
-Armatures de répartition : S; < min {4h, 45cm}= 40 cm. Soit St =30cm.

e. Ancrages des barres verticales

La longueur de scellement droit est :

Ls= dfe _ 0.8x400 =2539mm soit Ls =30 cm

47 4x3.15

s

111 1.4.2 vérification a L’ELS :

La contrainte dans 'acier : o, < G

La contrainte dans le béton : 0,, <&,
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a) Vérification des contraintes dans ’acier (Art A-5.3.2 / BAEL 91)

— .2 . .
o, SMln{gfe ; 110 nftzg} Avec: 1 =1.6 fissuration préjudiciable.

G, <Min {267 ;201.6} MPa.

G, =201.63 MPa

M
O-St =_ 5
ﬂlxdxAsl
100x4  100x2.01
Ona:p, =2 = Z2X220 _ g 25]
bxd 100x8

p1=0251 — »  Bx=0920 —  » K;=47.69

D’ou:
0.6x10
v = - 40.56MPa
0.92x80x2.01x10
o, =4056MPa < o ,=201.63MPa Condition vérifiée
b) Vérification de contraintes dans le béton (Art A-4.5.2/ BAEL 91)

G (Ope avec: 6,, =0,6 1, =15MPa

o, =I5t 23050 eshipg

K, 47.69

o, =085MPa<c, =15MPa
Le Ferraillage adopté est :

Armatures principales : 4HA8/ml = 2.01 cm? avec St =25 cm
Armatures de répartition : 4 HA8 =2.01 cm’ avec St = 15cm
III .1.5. Vérification de I’acrotére au séisme (Art 6.2.3 / RPA 99)

L’acroteére est un élément non structural soumis a une force horizontale

Fp, =4AC,w,
Avec
A: coefficient d’accélération de zone, dans notre cas

A =0.15 (Zone I1,, groupe d’usage 2)

C, : Facteur des forces horizontales pour les éléments secondaires
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C,=0.3

W, : poids de I’élément

wp = 1.713KN/ml

Donc : F,=4x0.3x0.15x1.713 =0.30 KN/ml <Q =1 KN/ml.
Conclusion :
Condition vérifiée, donc ’acrotére est calculée avec un effort horizontal supérieur a la force
sismique d’ou le calcul au séisme est inutile

L’acrotére sera ferraillé comme suite :

10 10,
A
B |
2x4HAS (St=15cm) / 60cm
A-————-Hsl------- 4
[~ EpingleH6
//
4HA8/ml (St=25cm) %/ v

2x4HAS (St =15cm)
4HAS8/ml (St =25¢m)
e o e o

/
/

Coupe A-A

Fig. Il 1.5 Ferraillage de I’acrotére
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II1.2. Les planchers

Introduction :

La structure comporte des planchers en corps creux (20+5), dont les poutrelles sont
préfabriquées, disposées suivant le sens transversal et sur les quelles repose le corps creux.
Les planchers a corps creux sont constitué de :

Nervure appelé poutrelle de section en T¢, et la distance entre axe des poutrelles est de 65cm.
Remplissage en corps creux, utilisé comme coffrage perdu et comme isolant phonique
Sa dimension est de 20cm.
Une de dalle de compression en béton de Scm d’épaisseur, elle est armée d’un quadrillage
d’armature de nuance (fe520).
Nous avons a étudier le plancher le plus sollicité qui est celui de I’étage courant.
I11.2.1. Détermination des dimensions de la section en T :
h =20+5 =25 cm (hauteur de la dalle) b

<

bo=5 cm (épaisseur de la dalle de compression)

>

d = 18 cm (hauteur utile) by

>

C =2 cm (enrobage) 7//////;/////;

b; : largeur de ’hourdis bl e

avee | L

« >

SN

Fig. II1.2s—>section en Té

L : distance entre faces voisines de deux nervures.

a). Armatures perpendiculaires aux poutrelles :

~4xL 465
f 520

€

AL _0,50cm?/ml

L : distance entre axe des poutrelles (50 cm <L <80 cm).

Soit: A, =6T6=171lcm’*/ml. avec: e=15cm

b).Armatures paralléles aux poutrelles :

A= 1T ,855 cm®
2 2

Soit : Ay =6T6 =1.7lcm*ml; avec: e=15cm
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15

15
<+“—>

6®6 TLE 520

Sen des poutrelles

A
v

Fig.1I1.2.2 : Ferraillage de la dalle de compression avec un treillis soudé

(15x15) em.

II1.2. 2 Calcul de la poutrelle a P’ELU :
I11.2.2.1 Avant le coulage :

Avant le coulage de la dalle de compression les poutrelles sont considérées comme étant
simplement appuyées a ces deux extrémités, et soumises aux charges suivantes :

- poids propre de la poutrelle : 25 x 0,12 x 0,04 = 0,12KN/ml

- poids propre du corps creux : 0,65 x 0,95 =0, 62 KN/ml

- surcharge Q due au poids propre de 'ouvrier : Q = IKN/ml

a). combinaison d’actions :

2,5 KN/ml
ATELU: Q,=1,35G+ 1,5Q=1,35(0,12+0,62) + 1,5x1 = 2,5 KN/ml , m
A TELS :Qs=G+Q=(0,12+0,62)+1,5x1=2,24KN/ml VT TR 1T 1]
A
b).calcul du moment isostatique : 4,60
2 2
M, = qugl _25x460° 661 KN.m
q.] 2.5x6,61 4cm
vV, =—2r=""""" =826KN
2 12cm

c). ferraillage de la poutrelle :
d=h-c=4-2=2cm

34



Chapitre 111 Calcul des éléments

M,  6,61x10°

u

" bd’b,  120x20° x14.2

™ =9,70>0,392

u, >u, =0392=S DA

Donc les armatures comprimées sont nécessaires, et comme la section de la poutrelle est tres
réduite il est impossible de les placer, alors on est obligé de prévoir des étais intermédiaires
pour I’aider a supporter les charges avant le coulage de la dalle de compression (espacement

entre étais : 80 a 120 cm).

I11.2.2 2. Apres coulage de la dalle de compression :

Apres coulage de la dalle de compression la poutrelle travaille comme une poutre continue en
Té qui repose sur plusieurs appuis, partiellement encastré a ces deux extrémités elle est
soumise aux charges suivantes :

-poids du plancher : G=5,10x 0,65 = 3,315KN/ml

Pour notre cas le calculs de plancher est celui de | étage courant ( usage habitation).

-surcharge d’exploitation : Q = 1,5 x 0,65 = 0,975 KN/ml

a). Combinaison d’actions :

ATELU : Q= 1,35G + 1,5 Q = 5,937KN/ml

ATELS : Q=G+ Q=4,29 KN/ml
b). Choix de la méthode :
Q <2G =6,63 KN/ml —— condition vérifiée

1. Q <5 KN /m?

2. les moments d’inerties des sections transversales sont les mémes dans les différentes

travées en continuité —»  Condition vérifiée

. . I,
3. les portées libres successives sont dans un rapport compris entre 0 ,8 et 1,25 : (0,80< —<

11+1

1,25)ona:
Selon les deus sens X et Y :

% _ 495 _ 495 _ 1.00 95 _ 1.23 >  Condition vérifiée

> b > > B

4. la fissuration est considérée comme non préjudiciable. — Condition vérifiée

Conclusion : les conditions sont toutes vérifiées donc la méthode forfaitaire est applicable.
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II1.2.2 3. Principe de la méthode :

La méthode forfaitaire 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
My, dans la travée dite de comparaison ; c'est-a-dire dans la travée isostatique indépendante de

méme portée et soumise aux méme charges que la travée considérée.

\Y N A M.

I I

M,
My

Figure I11.2.3. : Diagramme des moments

II11.2.2 4. Exposé de la méthode :

-le rapport (&) des charges d’exploitation a la somme des charges permanentes et

d’exploitation en valeurs non pondérées o.=——— , varie de 0 a 2/3 pour un plancher a

Q+G
surcharge d’exploitation modérée.
En effet pour Q=0 — a =0 et pour Q=2G +— o =2/3
-My : valeur maximale du moment fléchissant dans la travée entre nus d’appuis

qxI’

M:
g

Avec L : longueur de la travée entre nus d’appuis

q : charge uniformément répartie
My, et M, sont des valeurs des moments sur I’appui de gauche et de droite respectivement
M, : moment maximum en travée, pris en compte dans les calculs de la travée considérée
Les valeurs de M., My, et M, doivent vérifier les conditions suivantes :

~ Mi+M, +M

Y >(14+0,3a¢) Mo — avec (1+0.3a) >1.05

2
1+0.3 s g
M; > %MO dans le cas d’une travée intermédiaire
1.2+03 . .
_ M > %MO dans le cas d’une travée de rive.
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La valeur absolue de chaque moment sur un appui intermédiaire doit étre au moins égale a :
* 0.6Mj dans le cas d’une poutre a deux travées
*  0.5My pour les appuis voisins des appuis de rive dans le cas d’une poutre a plus de
deux travées.
*  0.4My pour les autres appuis intermédiaires dans le cas d’une poutre a plus de trois
travees
*  0.3My pour les appuis de rive semi encastrés
Dans notre cas nous avons une poutre sur 0O6appuis, selon le sens X et Y et on va étudier un
sens car il ya une symétrie.

La poutre est présentée dans le diagramme suivant :

5,937 KN/ ml

/

A 4 A A4 A 4 A v Vv A A V. _V Y

AA & C DA EA

v

A

v
A
v
A
v
A
v
A

4.00 4.95 4.95 4.95 4.00

Fig. I11.2. 4. Schéma statique

II1.2.2 5. Calcul des coefficients :

a : rapport des charges d’exploitation (Q) a la somme des charges permanente (G) et des

charges d’exploitations (Q).

2
o= Q = 0,975 =0,227 O<a<—
Q+G 0,975+3,315 3

On aura apres calcul : o =0,227
1+03a0=1,068
1+03a

=0,53

1.2+03c 0,63
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1I1.2.2.6. Méthode forfaitaire :

o Calcul des moments isostatiques

Travée AB
. qxl? 5,937x4,00 *
M,'= = T —11.874KN.m
8 8
Travée B
, qxl? 5,937x4,95 *
M= = =18.184KN.m
8 8
Travée CD
, qxl? 5,937x4,95 *
M= = =18.184KN.m
8 8
Travée DE
, qxl? 5,937x4,95 *
My*= = =18.184KN.m
8 8
Travée EF
s qxL? 5,937x4,00 >
M= = =11.874KN.m

8

o Calcul des moments aux appuis
Ma=0,3 My' =0,3x11.874=3,5622KN.m
Mg =0,5 max (Mo ,Mq* )= 0,5max(11.874, 18.184) => Mg =9,092KN.m
Mc=0,4 max (My® .My’ )= 0,4 max (18.184, 18.184) => M =7.2736KN.m
Mp=0,4 max (My” My*) =0,4 max (18.184, 18.184) => Mp=7.2736KN.m
M =0,5 max (Mo* , My )= 0,5 max (18.184, 11.874) = Mg =9,092KN.m
Mr=0,3 (Mo’ )= 0,3max (11.874 ) => Mg =3.5622KN.m

e calcul des moments en travée :

Travée de rive AB :

S M, > [wj M,' =M, > 0,63M,'
2

M;>0,63x11.874 —» M;>7.48 kN.m

M

M 3,5622 +9,092
-Mt+%zl,068 M,) —» M, += 2

>1,068(11.874)

M;=6.35 kN.m
On prend le max M¢=7.48 kN.m
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Travée intermédiaire BC:

M

+M 9,092 +7.2736
-Mt+%21,068 M, _, M +

>1,068 (18.184)

— % M.1124kNm

SM, > (1 * O.3ajM02 — M, >0,53M,
2

M;=0,53x11.184 —»  M;=9.64 kN.m
On prend le max M¢= 11.24kN.m

Travée intermédiaire CD :

M 7.2736 +7.2736

-M +LMDZ]’068 M03 — M, + > 1,068 (18.184)
2 2

t

— % M.12.15kNm

SM, > (1 * Z'%‘ij — M, >0,53M,

M;=0,53x18.184 ——» M=9.64kN.m
On prend le max M¢= 12.15kN.m
Travée intermédiaire DE :

M 7.2736 +7.2736

-M +%ME21’068 M04 — M, + 5 > 1,068 (18.184)

t

—» M;:12.15kn.m

“M, > (1 * Os“jMf —M, >0,53M,"
2

M;=0,53x18.184 —» M=9.64kN.m
On prend le max M¢=12.15 kN.m
Travé rive EF :

M, > (%jﬁdos — M, > 0,63M,’

M>0,63x11.874 —>  M,>7,48kN.m
7.2736 +3,5622

- M, + >1,068(11,874) — M, =7,26kN.m

On prend le max M¢= 7,48kN.m
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o Calcul des efforts tranchants :
MW - Me _ quL

L 2
Te = TW + quL

T =

w

Avec : Ty, Te respectivement les efforts tranchants a gauche et a droite de I’appui.

Travées AB=4.00m BC=4.95m CD=4.95m DE=4.95m EF=4.00m
Mw(Kn.m) 3.5622 9.092 7.2736 7.2736 9.092
Me(Kn.m) 9.092 7.2736 7.2736 9.092 3.5622

Tw(KN) -13.26 -15.74 -14.69 -13.72 -10.49

Te(KN) 10.448 10.98 14.698 15.67 13.26
Mt(Kn.m) 7.48 12.24 12.15 12.24 7.48

111.2.2.7. Diagramme des moments fléchissant et des efforts tranchant :

a) diagramme des moments fléchissant :

A
9.092

3.56 9 092 7.27 7.27

W W A \[T/A \H/A

. 12.24 \L I\ZXI/ 7.48

12.15
b) diagramme d’effort tranchant :

a4 T (KN) 10.98 14.69 15.67 13.26

10.448

A , .
‘\ z_.H\ N[ D z_y A
/13.26 / / 16.49

15.74 14.69 /13.72
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I11.2.2.8. Ferraillage a ’ELU

Les moments maximaux aux appuis et entravés sont :

M™ =12,24KN.m
M™ =9.092 KN.m
V"= 15,74KN

b=65cm

A
v

¢ ho=5cm

wage

-
bg=12cm

Figure II1.2.5 : Section de la poutre en Té

a) Armature en travée :

Le moment équilibré par la table de compression
h,
M, =bh, xg,, x d—7

M, =0.05x0.65x 14.2x[0.18—%}103 =71,53KN.m

M; = 71,53 KN.m > M; "= 12,24KN.m — I’axe neutre tombe dans la table de compression,

d’ou la section se calcul comme une section rectangulaire (bxh)

MM 12,24x10°
o bd2o,  65x182x14.2

=0041<0392=S.S A

w, =0,042 B =0,979

A M 12,24x10°
OBd(fy,)  0,979x18x348

=1.996¢m’

Ay=1.996cm’ on adopte : armature en travées 3HA10 = 2,35cm’

b) Armatures aux appuis :

Puisque le béton tendu est négligé donc le calcul se fera comme pour une section

rectangulaire (b ,x h)
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M™ =9 092KN.m

M 9,092x10°
o bd2e,.  12x18% x14.2

=0,16<0392=SS.A

w, =0,16—>p=0,912

Ao M 9,092x10°
Y OBd(f./y,) 0,912x18x348

=1,59cm*

A.=1,59 cm® on adopte : armature aux appuis 2HA12=2.26 cm’

c)Calcul des armatures transversales :

. b
p< mln(% ,ﬁ ,(pmj (Art 7.2.21/BAEL91)

min @,%,10 =7.14mm=0.714cm
35710

¢ <0,714cm On prend ¢ = 8mm
On adopt: armature transversal 2HA8 — A= lem?
Les armatures transversales seront réalisées par un étrier de HA8

d) Espacement des armatures transversales :

St < min (0.9d .40cm )= min (16,2 ,40)=16.2cm

On prend St=15 cm
I11.2.2.9 . Veérification a ’ELU :

a) Vérification au cisaillement:

On doit vérifier que :
7, <Tu = min( 0.13f ,;, 5SMPa)  «Fissuration peu nuisible»
T. = min(3.25MP ,5MPa)=3.25MPa

max 3
- Vo™ _15,74x10 _0.73MPa
b,d  120x180

1, =0,73MPa <1, =3.25MPa —»  Condition vérifiée.

b) Condition de non fragilité :

f
A =0,23b,d 2 =023 %1218 2
f 400

(5]

=0,26cm”

e En travée:

A, =235cm*>A_, =026ecm’ —_, Condition vérifiée.

42



Chapitre 111 Calcul des éléments

e Aux appuis :

A, =226cm’ >A_ =026cm’ — 5 Condition vérifiée

c) Veérification de la contrainte d’adhérence : (Art. A.6.13/BAEL91)

On doit vérifier que : 7 < Ts

A 15,74 x10°

se o= :258MPa
09d> Uit 0,9%x180x1x3,14x12

Avec: 1

Te =¥ _f =1,5 x2,1 =3,15MPa
7, =2.58MP, <1« =3,15MPa — 3 Condition vérifiée

d) Influence de I’effort tranchant sur le béton : (Art. AS5.1.313/BAEL91)

On doit vérifier que :

fes
V™ <04xb, xax— ;avec: a=

Vb
V™ <0,4%0,12x0,9x0,18 x10° « 2 _129,6KN.

1,5 0.9d

2

VI <129,6KN
Appuis de rive :
Vumax=15.75 KN < 129.6KN — 5  Condition vérifiée.

Appuis intermédiaires :

Vumax = 15.67KN <1296 KN —» Condition vérifiée.

e) Influence de leffort tranchant sur les armatures :

On doit vérifier que : A. > I‘_S(V;nax e

0.9d
e A i ri
1,15 3.56 1.15
Aa=226>—"_x(15.67- )= —x(15.67-21.98 )
400x10 0.9x0.18 400 x10
Aa=226>-0.18 _— Condition vérifiée.

e Appuis intermédiaires :
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Aa=226> Lsflx (15.75 - ﬂ) =—0.54cm”
400 x10 0.9x0.18
Aa=226>-1.16cm * —
f) Calcul des scellements droit : (BAEL91/ Art. A6.1.23)

f
ls = 9 ¢ avec | Tsu = 076\1{92.](;28
4,

7. =0,6x(L5)> x2,1 =2,835MPa

1x 400
Dou Is=———¢=3527
4%2.835 ¢

Soit un crochet de : 0,4ls=14,11cm

II1.2.3. Calcul de la poutrelle a ’ELS :

o calcul des moments isostatiques :

qs= 4,29KN/m
Travée AB
. qxl? 4.29x4,00 *
M,'= = 277 =8.58KN.m
8 8
Travée B
, qxl? 4.29x4,95 ?
M= = =13.14KN.m
8 8
Travée CD
, qxl? 4.29x4,95 ?
M= . - =13.14KN.m
Travée DE
, qxl? 4.29x4,95 ?
My*= = =13.14KN.m
8 8
Travée EF
s qxL? 4.29x4,00 *
M= = =8.58KN.m

8
o  Cualcul des moments aux appiiis

Ma=0,3 My" =0,3x8.58=2.574KN.m
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Mgp=0,5 max (My' ,M? )= 0,5max(8.58, 13.14) —> Mz =6.57KN.m
Mc=0,4 max (My® .My’ )= 0,4 max (13.14, 13.14) =Mz =5.256KN.m
Mp=0,4 max (My> My*) =0,4 max ( 13.14, 13.14) =>Mjp=5.25KN.m
Mg =0,5 max (Mo, My’ )= 0,5 max (13.14,8.58) = Mp=6.57KN.m
Mr=0,3 (M, )= 0,3max (8.58) => Mp =2.574KN.m

o Cualcul des moments en travée :

Travé rive AB :

S M, > [wj M,' =M, > 0,63M,'
2

M;> 0,63x8.58 —>»M;>5.41 kn.m

_ Mt+%21’068 M, —» Mt+W21,068(6.57)

M; =2.44 kn.m
On prend le max M= 5.41 kn.m

Travée intermédiaire BC:

M +%21,068 M, Mt+w21,068 (13.14)

t

E— M; 28. 12kn.m

SM, > (1 * O.3ajM02 — M, >0,53M,
2

M;=0,53x13.14 —» M=6.96kn.m
On prend le max M¢= 8.12kn.m

Travée intermédiaire CD :

-M +%21,068 M03 —> Mﬁrwzl,o% (13.14)

t

— > M; 28.78kn.m

SM, > (1 * Z'%‘ij — M, >0,53M,

M;=0,53x13.14 —»  M=6.96kn.m
On prend le max M¢= 8.78kn.m

Travée intermédiaire DE :
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- M, +%ME21,068 M, —> Mt+wzl,068 (13.14)

E— Mtz 8.12kn.m

“M, > (1 * Os“jMf —M, >0,53M,"
2

M;=0,53x13.14 —»  M=6.96kn.m
On prend le max M¢= 8.12kn.m
Travée de rive EF :

M, > (@JMOS —M, >0,63M,°

M;> 0,63x8.58 —>» M;>541kn.m

- M, + 657+2.574 >1,068(8.58) —» M;=4.5%n.m

On prend le max M= 5.41kn.m

¢). Calcul des efforts tranchants :
M W M e q S L
L 2

T =

w

T, =T, +qsL

Avec : Ty, Te respectivement les efforts tranchants a gauche et a droite de I’appui.

Travées AB=4.00m BC=4.95m CD=4.95m DE=4.95m EF=4.00m
Mw(Kn.m) 2.574 6.57 5.256 5.256 6.57
Me(Kn.m) 6.57 5.256 5.256 6.57 2.574

Tw(KN) -9.58 -10.35 -10.62 -10.88 -7.58

Te(KN) 7.58 10.89 10.62 10.36 9.58
Mt(Kn.m) 541 8.12 8.78 8.12 541
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111.2.3.1. Diagramme des moments fléchissant et des efforts tranchant :

d) diagramme des moments fléchissant :

6.57
2.574 6.57 5.256 5.256

2.57

\W@W@\L /@W A \H/A

8.78

e) diagramme d’effort tranchant :

1 T(KN) 10.89 10.62 10.88 9.58
7.58
\ l Al A
‘ | LH AN A\ [_y L
/
058 / / / 7.58
10.35 10.62 10.36

II1.2.4. Vérifications a L’ELS :

1I1.2.4.1. Etat limite de la compression du béton :

En travée : M™ =8 78KN.m

a) Contrainte dans les aciers :

100A
- L _100x235 o
b,d 18x12

p, =1,08 > B, = 0,8565 > K, =19,84
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M 8,78x10° — f
6, =——= =242 34MPa < o =+~ =348MPa
B,dA, 0.8565x18x2,35 v

b) Contrainte de compression dans le béton :

La fissuration peu nuisible donc il doit satisfaire la condition suivante :

O, {Oy. avec: 6., =0,6f .. =15MPa

Cg, Mt
G, =—aveC. G, = ——————
K, By xdxA,
_ Oy _ 24234

Gy

== =12.21<15MPa
K, 19,84
— » Condition vérifié
6,, =12,21MPa ( G,, =15MPa

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

e Auxappuis - M;™ =6.57KN.m

100A
o = . _100x226 0
b,d 18x12

p, =1,046 — B, = 0,8595 — K, = 20.31

a) Contrainte dans lacier :

oM 6,57x10°

c. = =
" BdA, 0,891x18x2.26

=181..26MPa < 348MPa

b) Contrainte dans le béton :

_ oy _181.26

Oy, =— =———=238,92<15MPa
K, 2030
— » Condition vérifiée

G, =8,92MPa ( G, =15MPa

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

Conclusion : La vérification étant satisfaite donc les armatures a ’ELU sont satisfaisantes.
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111.2.4.2. Veérification de la section vis-a-vis de ’ouverture des fissures :

La fissuration étant peu nuisible donc aucune vérification n’est nécessaire.

I11.2.5.3. Etat limite de déformation : (BAEL91. AB68.4.24)

D’apreés les régles de BAEL91, lorsqu’il est prévu des étais, on peut cependant se dispenser de

justifier la fleche si les conditions sont vérifiées.

h 1
- —>2——
L 225
2- Ez M,
L 1I5M,
3- AS gﬁ
b,d~ E

Avec :

h : hauteur totale de la section.

L : portée libre maximale.

M; : moment maximum de flexion.

by : largeur de nervure

1- h -2 0.054 > 1 0,044 —» Condition vérifiée
L 460 22.5
2- h_ 0,054 > _878 0,068 5  Condition non vérifiée
L ’ 15x8.58 ’
A 2.26 3,6 .. .
3- 2 =—""=0,01>———=0,009 » Condition vérifiée
b,d 18x12 400
Conclusion :

L’une des trois conditions n’est pas vérifiée, donc il est nécessaire de procéder au calcul de la

fleche.
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-Calcul de l1a fléche : b =65

Calcul de la fleche : (Art. B6.5.2/ BAEL91)

MserIZ
o=
10E,If, 500

!

M P
= < —
10E If 500

J

E, : Module de déformation différé
E, =11000 3/ f.,, = 3216419 MPa

E, =3700 3[f,,, =1081886 MPa

5 fog =25 MPa

I : Moment d’inertie de la section homogeéne, par rapport au centre de gravité

b W hY
I, = ?Ox(yf +y§)+(b—b0)xé+(b—bo)><ho x(yl —?Oj +15><Allx(y2 —0)2

S .

e

B

0

Y=

S« 1 Moment statique de la section homogene

2 2
5. =h ;h +(b—b0)%+(15></1t><d)

2 2
S = %+(65—12)57+(15x2,35x18) = 5047 [cm®]

By : Surface de la section homogéne

B, = b, x(h—h, )+ (bxh,)+15x A4, =12x(25-5)+(65x5)+(15x 2,35) = 600,25 [cm’ ]
5047

-y = =841 [cm
‘ 600,25 Lem]

y,=h—-y =25-841=16,59 [cm]

Donc le moment d’inertie de la section homogene :

53 2
I, = %x (8,41° +16,59° )+ (65-12)x o (65-12)x5 x(8,41—%j +15x2,35%(16,59—-2)

1, =30451.46 [cm*]

A 2,35
=22 -0,01
SRETIT
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0,05.
A =— J;g* A = 0,05x§,112 —4]11
ol 2+70 0,01x| 2+°%
b 65
A =21 -164
5
VIS e 1,75% 2,1

__ 2T S8 _ =0,
bpo +f ' 4x001x181264 2]

1,17
i = Mo [fi:1,1><3045],46:9123,41 fem*]
1+ 1 1+4,11x0,65
1,17
If, =0 [fV:1’1X3O451’46:16213,27 [cm*]
1+ Au 1+1,64x0,65
2 7
P 8,78x(4,95) x10” 0.73 [em]
10x32164,19x9123,41
L 495 -
=—=—=0,99[cm] f, < f —Condition vérifiée
7 =500 500 lom] /i < f
2 7
7= 8,78x(4,95) x10” 123 [em]
10x10818,86x16213,27
L 495
=—=—-=0,99[cm
7 =500 500 Lom]

La fléche n’est pas vérifiée pour 2HA12,alors on augmente le ferraillage a 2HA14 et on

refait

Contrainte dans acier : (GS)
M™ =8718KNm , A= 3.08cm?; d = 18cm; by = 65cm
~100.4, 100x3,08

= = =1,42
A= d  12x18

p, =142 B, =0842 er K, =16,65

oo MM 878x10°
* T Bxdx A, 0.842x18x3,08

=169,39MPa < 348MPa

b W hY
I, = ?Ox(yf +y§)+(b—b0)xé+(b—bo)><ho x(yl —?Oj +15><Allx(y2 —0)2

S .

ylzB_xx

0

S« 1 Moment statique de la section homogene
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2 2
S, :¥+(b—bo)%+(15x/1txd)

2 2
S = %+ (65 —12)57+ (15x3,08x18) = 5244.1[cm’]

By : Surface de la section homogéne
B, =b, x(h—h,)+(bxh,)+15x A, =12x(25—4)+(65x 4)+(15x3,08) = 558,2 [cm’ ]
e 52441
5582
y,=h—-y, =25-939=15,61[cm]

=9,39 [cm]

Donc le moment d’inertie de la section homogene :

53 2
I, = %x(9,393 +15,61°)+ (65—12)><E+(65—12)>< 5><£9,39—%] +15x3,08x(15,61—2)°

1, =4021654 [cm*]

A 3,08
= = _-0,014
P -d © " 12x18
0,05.
P J;gg - 0,05><2;l -204
ol 2470 0,014x| 2+ 2%
b 65
A =24 -117
5
PR 1,75x2,] 0
490, + [ 4x0,014x169,39+2,1
L1
If =% If :w210384’55[cm4]
1+ u 1+2,94x0,32
L1.7
If, == If, :w:32187,28[cm4]
I+ A4,u 1+1,17x0,32
2 107
P 8,78 x(4,95)* x10 0,64 [om]
10x32164,19x10384,55
- L 400 —
=—=—=080[cm] f, < —Condition vérifiée
4 500 500 lem] ;< f
2 107
7= 8,78 x(4,95)° x10 0,62 [om]
10x10818,86x32187,28
- L 400
=—=——=080[cm
4 500 500 [em]

52



Chapitre 111 Calcul des éléments

Mais si des étais intermédiaires sont prévus lors de ’exécution des travaux, on peut
associ¢e un supplément de rigidité résultant de la présence du corps creux pour une réduction
de la fleche totale estimée a 20% pour k<20 (Art.B.6.8-424 B.AE.L.91 modifi¢.99)

I :O,IZ—M = 0,09[cm]— f,, < f —>Condition vérifiée
HAS THA12
B A
/'r/ ||
| ]
B ; ,
‘ |
A
3HA10
Figure I11.2.6. : Ferraillage de la poutrelle
1HA12
1HAS (montage) 1HAS (montage) —: 1HAT2
Etrier @8 —— Etrier @8 BN
. « o e
3HAI10 g | | 3HAI10
Ferraillage en coupe A-A Ferraillage en coupe B-B
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Chapitre 111
IT8  1T12 6T6 (15x15)/ml
| \ .
e o\ @ ® ® ® ® ) —+ 4cm
0 7 . % ///¢
% % ) 16cm
/ @ % / / 1
3T10

Figure I111.2.7 : Plan de ferraillage du plancher
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I11.3. Etude du balcon

1. Introduction

Le balcon est considéré comme une console encastrée au niveau de la poutre du plancher et
libre a I'autre extrémité. 1l est réalisé¢ en dalle pleine avec un garde corps en brique pleine de
hauteur h = 1m.

Ce type de balcon est soumise a une charge concentrée verticale (G;) due au poids propre
du garde corps avec une charge horizontal du a la main courante (Q;), ainsi qu’aux charges et
surcharges qui leurs reviennent G et Q.

Le ferraillage ce fera pour une bande de Im, en flexion simple.

2. Pré dimensionnement

Ona: ezizwzmcm
10 10
Soit : e=15cm.
% 7
Q G,
Im ¢
L=140m
Fig (I11.3.1) : Coupe verticale d’un balcon Fig (I11.3.2) : Schéma statique du balcon

II1.3.2. Détermination des charges et surcharges

v Charges permanentes :

Poids propre revenant au balcon : G=5.18KN/m? x1m=5.18 KN/ml
v Charges concentrée :

Poids propre du garde corps (brique pleine) : G;=2KN/m*x 1m=2KN/ml
v Surcharge d’exploitation :

Surcharge revenant au balcon : Q=3.5KN/m” x 1m=3.5KN/ml

Surcharge revenant a la main courante : Q;=1x1=1 KN/ml
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I1.3.3. Les combinaisons de charges

v Les combinaisons de charges a ’ELU :

q, =1,35G +1,50 =1,35x5,18+1,5%3,5
q, =12,243KN / ml

Pour 1a dalle :

Pour le garde corps : g, =135xG, =135x2=27KN/ml
Pour la main courante : q,, =1,5x0, =1.5x1=1.5KN /ml

v Les combinaisons de charges a PELS :

g, =G+0=518+3,5=868KN /ml
q, = 8.68KN / ml

Pour 1a dalle :

Pour le garde corps : g, =G, =2 =2KN/ml

Pour la main courante : q,, =1xQ, =1x1=1KN /ml

II1.3.4. Ferraillage
1. Calcul des moments :
» ELU:
*Moment provoqué par la charge qy :
Mdu = qui L?/2=12,243x (1,4)/ 2 = 12KNm
*Moment provoqué par la charge g, :
Mg =g, xL=27x1,4= 3.78KNm
*Moment provoqué par la main courante qy :
Mg =quxh= 15x1= 1.5KNm
*Moment total:
Mu= Mqut Mgt Mgu1 = 12 + 3.78+1.5= 17.28KNm
> ELS:
*Moment provoqué par charge g
Mgs = qs L2/ 2 =18.68x (1,4)*/ 2 =8.51KNm
*Moment provoqué par surcharge g :
Mg =gxL = 2x1,4= 2.80KNm
*Moment provoqué par la main courante qy :
My =qaxh= 1x1= 1KNm
*Moment total

M= Mqst+ Mgt Mgui s = 8.51+2.80+1 = 12.31KNm
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1. Calcul du ferraillage a 'ELU :
Il consiste a étudier une section rectangulaire soumise a la flexion simple.
e calcul des armatures principales :

 Mu 17.28x10°
bd2f,,  100x12%x14,2

1, = 0,084

My M la section est simplement armée donc A’s =0

1,=0,084 = B=0,956

_ Je _ 400

st —— =348MPa Donc: 3cm
v, LI5S 15¢cm
M 17.28 x 103 12cm
u . X )
As = = =432
ST Bdo,  0.956 x 12 x 348 o 100¢m

onadopte : | 4HAI12=4.52cm? avec St=25cm

e Armatures de répartition :

é 4.52
4

A = =——=1.13cm?
4

»

On adopte :| 3HA8/ml =150 cm?® avecSt =30cm

II1.3.5. Vérification a L’ELU :

a. Condition de nom fragilité : (BAEL99 Art A4. 2.1)

ft28

Amin =0.23x bxd :

(5]

£ = 0.6x0.06f,,, =2,1MPa
A =023x100x 12x 2L =1 45¢m 2
400

A =471 cm2>A,,, =1,05cm? ... la condition est vérifiée

b. Vérification au cisaillement : (Art S.1.2.BAEL 91)

— . | 0151,
7,{r, =minq————=254:[MPa] avecy, =15
Vb

T =

U

avec T, : contrainte de cisaillement
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V. =q,L+g, = =12.243x1.4+2.7=19.84 KN

_ 19.84x10°

7, =— " =0.165 MPa
120x1000

7,{t, = condition vérifiée.
Donc les armatures transversales ne sont pas nécessaires.

¢. Vérification de I’adhérence dans les barres

T <r_— f avec: T_ = Vs
se se “l'ls' c28 : se O9dZUl

ZUi :Somme des périmetres utiles des barres.

D> Ui:67®=4x3.14 x12=150.72mm

19.84x10°

7, = =121 MPa
0.9x120x150.72

1. =15x2.1=3.15MPa (wy, = 1.5 : Barres de haute adhérence)

1, (1.« = Condition vérifiée, donc il n’y a pas de risque d’entrainement des barres.

d. Calcul de I’ancrage

7. =0,6x > xfps= 0,6x1,5x2,1=2,835 MPa

_ oxf, _ 1x400

= =35,28cm > e=25cm
4xt, 4x2835

L,

On prévoit des crochets.

L.=04L,=15cm

e. Espacement des barres
- Pour les armatures principales :

St <min {3h, 33cm} =33cm.

St =25cm<33cm......... La condition est vérifice.
- Pour les armatures de répartition :

St <Min {4h , 45cm} = 45cm

St =30cm<45cm............ La condition est vérifiée.
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II1.3.6. Vérifications a P’ELS

v" Vérification des contraintes a PELS :

=0.906
_100x4, _100x452 _ .. b
bxd — 100x12 K, =37.79

a) Vérification des contraintes dans les aciers :

6, <o, = m1n{§fe,110 T]flzg}

N =1.6pour les barres a haute adhérence (HA).

1 =1 pour les barres rondes lisse (RL).

c,= 201.63 MPa  avec:

3
oo M. 123100
Bxdx A 0.906x12x4.52

o, =250.50)0, = 201.63MPa = condition non vérifiée.

= Le calcul des armatures a I’ELS est obligatoire :

- Détermination d’armature a E.L.S :

M . .
o Ms 1230400 o0
bd’c, 10°x1202x201,63
£4,=0,0042 = S =0,981
M . ‘
s 1231x10 5 19em?

= — = >
pdo, 0981x120x201,63x10

On adopte : | SHA12 =5.65 cm? avec St =20 cm

= 5,6 =1.413cm?

A
Donc 4, =—=2
4

Soit : | 4HA8 =2,01 cm?® avec St =25cm

b) Vérification des contraintes dans le béton :

On doit vérifier que : o, <o, =0.6x f,,, =15MPa
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Calcul des éléments

60

GS
Gb = K V2 AS
1
: _ 25050 _ 6 62Mpa - g
37.79 v
o, = 6.62 <G, = 15MPa = condition vérifiée. :
v Vérification de la fléche : b
2 JR—
7 :Mgf:izo.%
4Ev><]fv 250
E,=10818,865 MPa
A
p=—>_-= 05 _ 0,0047
bxd 100x12
. L75. 1 - 1,75x2,1 - 0,539
4po, + fiy 4x0,0047x250.50+2,1
A,=0.05- tng =0.05 21 100 =440
p| 2+3-2 0.0047 2+3—
b 100
h2
b—+nA (h-d)
yo—_2
=
bh+nA,
157
100x — +15x5.65x12
= 2 =7.74 cm
100x15+15%x5.65
V2 =h —V1 =7.26 cm
b
I, = E(Vf +V,)+15.4,(; —¢)’
Ip=30115,52 cm®
= Ly = 3011552 =15454.63cm”
1+044,.4 1+0.4x0.539%x4.40
5 2
/= 12.30x10 ><2(150) — 0.41em
4x10818,86x10° x15454.63
f=0.41cm <7V = 0,56 cm = condition  vérifiée
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SHA12/ml (st=20cm)

e 8 2 . 2 2 Jl Il5 .

6HA8/ml (st=25cm)

. 30 cm. L=140m

v

Fig (I11.3.3) : Ferraillage du balcon
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II1.4. Calcul des escaliers :

Introduction :

Un escalier est un ouvrage qui permet de passer d’un niveau a un autre d’une construction,
notre batiment comporte une seul cage d’escalier de type droite avec deux volées et un palier
intermédiaire.

Les escaliers que comporte notre ouvrage sont réalisés en béton armée et coulée sur place.

Palier intermédiaire

«— L

Marche

Contre marche

Emmarchement

A
AN
v

L

v

A

Fig. I111.6.1 : Coupe verticale de ’escalier

G : la largeur de contre marche (giron)

h : hauteur de la contre marche

e : I’épaisseur de la paillasse et le palier

H : hauteur de la volée

L : longueur linéaire de la paillasse et celle de palier

- La marche : est la partie horizontale qui recoit la charge vertical, sa forme en plan peut
étre rectangulaire, trapézoidale, arrondie...ect....

- La contre marche : est la partie verticale entre deux marches.

- Une volée : est 'ensemble des marches comprises entre deux paliers consécutifs.

- Un palier : est la plate forme constituant un lieu de repos entre deux volées
intermédiaires.

-  L’emmarchement : représente la largeur de la marche.

- La paillasse : est une dalle inclinée en béton armée incorporant les marches et contre
marches.
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II1.4.1 Etages courants :

Pré-dimensionnement :

Le dimensionnement des marches et des contre marches sera déterminé a 1’aide de la formule
de BLONDEL.

Pour avoir un escalier confortable, on cherche a réaliser ces conditions :

59 <g+2h <66cm
14 <h <20cm

H
Le nombre de contre marches (n) est égal a : n=7t

Le nombre de girons est pris alors : m = n -1.

Le schéma statique d’escalier

Ht =306 cm
Soit : h=17¢cm

n=—=18 ===Pon prend 9contres marche par volée

Relation de BLANDEL
59 <g+ (2x17) <66cm
25 <g <32c¢m

Soit : g=30

Vérification de la loi de BLONDEL :
2h+g = 64cm < 66cm => condition est vérifiée

La paillasse:

L L

L’épaisseur de la paillasse est donnée par la formule suivante 2o <¢ = —

L : longueur réelle du palier et de la paillasse : L =L1
l l

On: cosa = — ) [ =
L1 cosa
tana=" = 22 — 0637 —32.51°
ana—L—240—, ) Ol =) 2,
240
Donc : Lj =—— =284.69cm
c0s 32.51

D’ou L = 284.69+180+0.93=464.69cm
465.62 465.62
L’épaisseur de la paillasse est : 20 <ep < 0 mmp |5.52cm < e, <23.28cm

Soit : ep=17cm
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I11.4.1.1 Détermination des charges et des surcharges :
Le dimensionnement des marches étant tres faible par rapport a la porté de la paillasse, on

pourrait admettre que leur poids est uniformément répartie sur la palliasse. Le calcul s’effectuera

pour une bande de Im d’emmarchement et une bande de 1m de projection horizontale de la
volée.

> Charges permanentes :

1. Lavolée :

25xep  25x0,17
cos & cos32.51

=5.04

25x017 _, o

0.40+0.44+0.36+0.36=1.56

0,2
G =892

Tableau IIL.6.1.1 : Charge totale du palier.

2. Le palier:

25x0, 17=4,25
1,56
G =5.81

Tableau II1.6.1.2 : Charge totale du palier.

3. Les charges concentrées (mur_intérieur). Une charge concentrée (verticale) sur I’extrémité

du palier due a la charge du mur intérieur (P).

(9x0,1)=0,9
0,2x2=0,4
P=13

64



CHAPITRE 111 Calcul des éléments

P=(3,06-0,17)x 1,3 x Im = 3,75 KN.

> Surcharge d’exploitation :

La surcharge d’exploitation des escaliers donnée par le DTR B.C.2.2 est : Q = 2.5 KN/m

4. Combinaisons de charge et surcharge:

ELU : 1,35G+1,5Q

o Lapaillasse : qn = (1,35 x892 +1,5 x 25 )x1

15,79KN/ml
qQ, = (1,35 x581 +1,5 x25 )x1 = 11,5KN/ml
la charge concentré : q ;u =1,35x3,75=5,07KN

e e palier:

ELS : G+Q

o Lapaillasse: q, = (8,92 + 25 )x1 = 11,42KN/ml

Qas = (5,81+2.5)x1=8,31KN/m
e le mur intérieur : 3= 3,75KN

e e palier:

5. Calcul des efforts internes a PELU :

Pour déterminer les efforts tranchants et les moments fléchissant on calcul d’abord les réactions

d’appuis avec les formules de la R D.M

11.59KN/m 1 15.79KN/ml 11.59KN/ml

L T
G BT
L

Ra 0.93

A
\4
A

240 1,8

4
A
v

Fig.I11.6.1.1 : diagramme des efforts a 'ELU.
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e Les réactions d’appuis :

Y F/ly=0 ——=> Ra+RB=11.59x0.93 +15.79x2.4+11.59x2.10 +5.07 =78.08KN
Ra+ Re= 78.08KN

YM/A=0 =—=> Rpx5.13 =[ (11.59x(0.93/2)x0.93] + [(15.79x2.40)
x2.13]+[(11.59x2.10x4.38)]+[(5.07x5.43)]

—— Rp=42.86KN
——> R, =35.22KN

e Calcul des efforts tranchants et moments fléchissant:

11.59KN/ml

> 1%troncon: 0 < X <0.93
Efforts tranchants : /

M
\ y A A A \ 4 V .
X=0m —> T(0)=3522KN / N

Y Fly=0c=> T=-11.59x+3522

X=0.93 m —==> T (0.93) =24.44 KN 35.22KN X y T

Moments fléchissant :

S M/i=0=>M=[(-11.59x%)/2]+35.22 x
X=0m —> M(0)=0KN
X=093m —=> M(0.93)=2774KN

Mmax =>T=0=>x =3.03m
Mmax= M (3.03) = 53.51 KN.m

e Calcul des efforts tranchants et moments fléchissant:
> 2" troncon 0.93 <X <3.33 15.79I?J/ml T
11.59

Efforts tranchants :
)i

S Fly=0=>T =35.22-[11.59x0.93] - 15.79(x-0.93) v

YY Y VY A4

X=093m CT—> T(0.93)=24.44KN : [

ZV

v

A

X=3.33 m—=—=> T (3.33)=-13.45KN

v

A
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> Moments fléchissant :

2
S Mfi=0=>M=3522x — 11.59x0.93x(x — 0.465) - (15.79 &=
X=093m —=> M(0.93)=27.74KN

X=333m —=> M (3.33)=40.72KN

Mmax == T=0=>x =188 m
Mmax= M (1.88) = -53.37 KN.m

e Calcul des efforts tranchants et moments fléchissant:
> 3 troncon 3.33<X <5.13

Efforts tranchants :
X F/ly=0=>T=3522-[11.59x0.93] — (15.79x2.4)-[11.59(x-3.33)

X=333m C—=> T(3.33)=-13.45KN

X=5.13 m==> T (5.13) =-34.32 KN

15.79KN/ml
11.59KN/ml /j 11.539KN/ml M T
) J
{ {
A A >
N
X
> Moments fléchissant :
35.22kN

2
S M/Ai=0=>M=3522x  11.59x093x(X — 0465) — (15.79x2.4)( x-2.13)-[11.50 &=333),
2

X=333m —=> M(3.33)=40.72KN

X=513m —> M(5.13)=-71.66KN

Mmax == T=0=>x =122 m
Mmax= M (3.69) = 35.33 KN.m
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e Calcul des efforts tranchants et moments fléchissant:
> 4" troncon 0 <X <0.30

S.07kN
M 11.59KN/ml M

Efforts tranchants : J

Y Fly=0c—=—> T=1159%+5.07

d

X=0m —=> T(0)=5.07KN N

A
>
v

X=030m —> T (0.30)=855KN v T
Moments fléchissant :

S M/i=0=>M=(5.07%)-(5.795 x°

X=0m —=> M(0)=0KN

X=030m c—> M(0.30)=-2.042KN

Tableau 3.1 : Résumé des efforts internes a L’ELU.

Tron¢on (m) | Effort tranchant | Moment fléchissant X T M
(m) (KN) | (KN.m)
0<X<0.93 35.22-11.59x -35.22%-5.795 x2 0.00 35.22 0

0.93 24.44 27.74
0.93 <X<3.33 39.12-15.79x -7.89x"+24.44x+11.84 0.93 24.44 27.74
3.33 -13.46 5.73

3.33 <X<5.13 25.14-11.59x -5.79x*- 3.33 -13.46 40.72
13.45x+149.71

5.13 -34.32 -71.66

0<X<0.30 11.59x +5.07 -5.795x%- 5.07x 0.00 5.07 0.00
0.30 8.55 -2.42

REMARQUE

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

Muap= (-0,3) Mumax = (-0,3) x (53.51) =-16.05 KN.m

* Moment en travée:

Mu travée = (0,85) Mumax = (0,85) % (53.51) =45.48 KN.m

6. Diagramme des efforts tranchants et des moments fléchissant a ’ELU
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3.75KN

11.24KN/ml

8.31KN/ml

v

A 4

A 4

A 4

A 4

A 4

v Yy

y

A 4

A 4

A 4

A 4

240

0.93

[

Ra

S

24.44

A

T(KN)

35.32

3.4Im!

.m)

v

-16.05

M (KN.m)

Fig. 111.4.1.2 : Diagramme des efforts tranchants et des moments fléchissant a I’ELU
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111.4.1.2 Calcul des armatures a ELU :

Le ferraillage se fera pour une bonde de 1m en flexion simple. Pour cela on utilise les

résultats des efforts tranchants et moments fléchissant définis dans la figure précédente.

» Aux appuis : Mu,,=16.05 KN.m

15 cm h=17cm
o Armatures principales 2cm 1
0.85 . ) >
fo= 82w O85X25 0y, 100cm
0y, Ix1.5
M 3
wpp  16.05x10 ~0, 050

Mo = d® £ 7 100x15% x14.2

1, =0050<p, =039 . gqa

i, =0.050 > B =0.974 .

A Muapp _ 1605><103

= — =3.16cm>.
pdo, 0974x15x348

On opte pour 6HA10 =4.71cm’ avec S = 15c¢m.

o Armatures de répartition

A
A, =—2 :%:1.17cm2.

On opte pour : 4HA10=3.14cm” avec S¢ = 25cm.
En travée : Muga = 45.48 KN.m

o Armatures principales :

M, 45.48x10°

= . =0,142
bd® f,,  100x15%x14.2

U

p=0.142 <p, =0392 —~ SSA

71



CHAPITRE 111 Calcul des éléments

4=0142 — f=0923

M,  4548x10°
" Bdo, 0923x15x348

= 9.44cm?.

On opte pour : 7THA14=10.78cm’ avec S; = 15¢m
o Armatures de répartition

A 1078
Ar="2=—"""—-269%cm".
4 4

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

111.4.1.3 LES Vérifications a 'ELU

a) Réparation des barres :

o Armatures principales :
St < Min (3h; 33 cm) avec h=15cm
St £ Min (3h; 33 cm)
Si=15 < 33cm —) condition verifier

o Armatures de réparation :

St < Min (4h; 45¢cm) = 45¢cm, avec h = 25cm.

Si=25<45¢m mmmd>  condition vérifier

b) Condition de non fragilité (BAEL 91/ Art A.4.2.1)

En travées :

As 4 = 0.23bdf,,;  0.23x100x15x2.1

min - =1.81 cm?
fe 400

Ay =1078 cm 2 > 1.8lcm?> === condition vérifier

Aux appuis :

A> A = 0.23bdf,,;  0.23x100x15x2.1

min - =1.81 cm?
fe 400

A,=47lecm 2 > 1.81cm? =) condition vérifier
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¢) Vérification a ’effort tranchant (contrainte de cisaillement) (BAEL 91/ Art

A.5.22):
Tu - . 102
7, = d < 7, =mins— fc,i;SMPa (BAEL 91/ Art. A5.2.1, 211)
b
3
L 330,
10° x150

Pour les fissurations non préjudiciables :

- . 102 .
Tu = mm{—fczg;SMPa} = min {3.33 MPa, 5 MPa} = 3.33 MPa

b

0.235MPa < 3.33MPa 1, <1, === Condition vérifiée

d) Influence de I’effort tranchant aux appuis

* Influence sur le béton (BAEL 91/ Art 5.1.313)

) . i
On doit vérifier que : T, < 0.4b a2 Avec: a=09d=13.5cm
Yo

T,=3532< O.4><lOO><13.5><% x10™

Tu=3532 KN <900 KN === Condition vérifiée
* Influence sur lacier (BAEL 91/ Art 5.1.313)
M
Ay > (Tu+—2) L5
On doit vérifier que : 0.9d" fe

16,05 )£

471>(3532+
0.9x15" 400

Ag=471 ¢cm? > 0.137cm? =P (Condition vérifié

e) Vérification de I’adhérence d’entrainement des barres (Art A6.1.3, BAEL 91).

I1 faut vérifier que : v, < 7T, =W, .f,4=1.5x2.1=3.15MPa.

se

T max

T, = avec : » u; _somme des périmétres utiles des barres.
0.9d> u; :

Du,=nmzp=7x3.14x14=307.72mm .
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3
r o= 323200 esnpy
0.9x150%307.72
7, = 0.850MPa< 7, =3.15MPa — Condition vérifiée

Pas de risque d’entrainement des barres longitudinal

f) Ancrage des barres aux appuis

=0 e T, = 0.6y, f 5 = 2.84MPa

S

47,

¥, =15 fs =2.1 Mpa

1 =139 4o 20em .
4x2.84

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

.= 0.4l;=0.4x49.29 =19.71cm. soit L,—20cm

111.4.1.4 Calcul des efforts interne a UELS :

Le calcul des réactions se fait avec les lois de RDM.

8.31KN 11.42KN/ml 831KN/ml  3.75
1 l v

\ 4 A 4 y Y Y A A 4 A A y y Y vV Vv Y Y A A A

RJd 093 2.40 180 Ry 030 _

Les réactions d’appuis :

ZF/yy'z 0 — Ra+ RB=18.31x0.93 +11.42x2.4+8.31x2.10 +3.75 =52.59KN R4
+ Rp = 52.59KN

YM/A=0 —=—=> Ryx5.13=[(8.31x(0.93/2)x0.93] + [(11.42x2.40)
x2.13]+[(8.31x2.10x4.38)]+[(3.75x5.43)]

Re= 30.25

Ra= 2234

Ra+Rp=2234+3025=5259KN ——> vérifier
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Calcul des efforts internes (effort tranchant et moment fléchissant) :

> Troncon 1 : 0<x<0,93m

Effort tranchant T :

> F/y=0 =—=>T+831x -RA=0 /

8.31KN.m

=.831x +2234 v
T=-831x +22.34 :
X=0m ——> T(0)=2234KN j X
{ X=0.93m ——> T(0.93)=14.61KN R]| 22.34

Moment fléchissant :

ZF/I':O —> M= -% x*+ RAX
M= -4,155x2 +22.34x
M= -4,155x2 + 22.34x
x=0m ——> M (0)=0KN.m
{ x=0.93m =—> M (0.93)=17.18KN.m
Mupay :aT=0 —=—=> T=-831x+2234 —> X=2.69m

Ona: M=-4155x2+20,68x —=> M(2.48)=2573KN.m

A SN

> Troncon 2: 0.93<x < 3.33m 11.42KN/ml
T

Efforts tranchants : 8.31 M
)i

X F/ly=0=>T=2234-[831x0.93] - 11.42(x-0.93) vf

YY Y YVY v .
X=093m C— T(0.93) = 14.61KN : N

0.93

X=333 m—> T (3.33)=-12.79 KN X

A

> Moments fléchissant :

2
S Mfi=0=>M=2234x — 831x0.93x(x — 0.463) - (11.42 T2,

X=093m —=> M(0.93)=17.18KN

X=333m —> M (3.33)=1936KN
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Mmax =>T=0=>x :358 m
Mumax= M (3.58) = 26.53KN.m
> 3 troncon 3.33<X <5.13

Efforts tranchants :
> Fly=0=>T=2234-[8.31x0.93] — (11.42x2.4)-[8.31(x-3.33)

X=333m —> T(3.33)=-12.79KN
X=5.13m —— T(5.13)=-20.51KN

11.42KN/ml
8.31KN/ml /j 8.31§N/ml MT
J
( I
A A A >

» Moments fléchissant :
2 2
S Mfi=0=>M=2234x  831x0.93x(x - 0.465) - (11.42 E=02)y [g.31 B=333

X=333m —> M(3.33)=19.36KN
X=513m = M (5.13)=-35.63KN
Mmax == T=0=>x =358 m

Mmax= M (3.58) = 15.54 KN.m

e Calcul des efforts tranchants et moments fléchissant:
> 4" troncon 0 <X <0.30

3.7SkN
M 831KN/ml M

Efforts tranchants : J
v

Y Fly=0c=> T=831x+3.75

A"

d

X=0m —=> T(0)=3.75KN N

v

A
e

X=0.30m —> T (0.30)=6.24 KN T

Moments fléchissant :
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S M/i=0=>M=(3.75 x)-(4.155 x°
X=0m —=> M(0)=0KN
X=030m —=> M(0.30)=0.75KN

Tableau 3.1 : Résumé des efforts internes a L’ELS.

Tron¢on (m) | Effort tranchant | Moment fléchissant X T M
(m) (KN) | (KN.m)
0<X<0.93 T=-831x+22.34 -22.34x-5.795 x° 0.00 22.34 0

0.93 14.61 17.18

0.93 <X< 3.33 25.23-11.42x -11.42x*+14.61x-19.15 0.93 14.61 17.18

3.33 -12.79 19.36

3.33 <X<5.13 14.87-8.31x -1.1x°+55.69x-56.36 3.33 -12.79 19.36
5.13 -20.51 35.63

0<X<0.30 8.31x+3.75 (3.75 x)-(4.155 x° 0.00 3.75 0.00
0.30 6.24 0.75

REMARQUE

Pour tenir en compte de I’encastrement partiel aux extrémités, on porte une correction a ['aide des

coefficients réducteur pour le moment M, ,.x aux appuis ¢t en travée 0.3¢t 0.85 respectivement.
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8.31KN/ml

11.42KN/ml

5.07KN

A 4

A

0.30

A\ 4

A 4

A 4

A 4

A\ 4

A 4

A 4

A 4

A 4

A 4

A 4

Ry

.80

[

2.4

L |

L}

L |

-12.79

[ V-V N

19.36
|
|
|
|
I
5
|

vy

T(KN) 4

2231

A

M(KN.m)

7.96

Fig. 111.4.1.2: Diagramme des efforts tranchants et des moments fléchissant a I’ELS.
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111.4.1.5 Vérifications a ELS :

a) Vérification des contraintes dans le béton :
11 faut vérifier que : 6., <G,

G, =0.6f, =15 MPa

ost Mmnax
Cpc=—— avecOy= —————
¢ kq s BixdxAgt
En travée

_ 100xAg _ 100x4.71
P 100x15

=0.314

p1=0314 = B=0,914 = k= 4280

26.53x103
6= ————= 410.84Mpa
0.914x15x4.71
ost  410.84 9 5GM
Cbhe="7— = =9. a
Tk, 428 P

9.59Mpa < 15Mpa  ==mmp  condition vérifie

Aux appuis :

_ 100xAg,  100x4.71
bxd 100x15

P =0.314

p1=0314 = B=0,914 = k= 42.80

7.96x103
6= ————= 123.52Mpa
0.914x15x4.71

Obe=2.87 Mpa < Gp. =15Mpa  =mmmp condition vérifiée.

Conclusion
Les conditions sont vérifiées, donc les armatures adoptées a ’ELU sont suffisantes.

b) Verification de la fleche (B.6.5.2 BAEL91)

Selon les regles BAEL91 le calcul de la fleche n’est indispensable que si les conditions

si apres ne sont pas vérifiées.

>— h : Hauteur de la poutre.

L : Longueur libre de la plus grande travée.
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A < 42 fe : Limite d’élasticité de ’acier.
bd fe
A : Section d’armature en travée.
h_ M, ,
—> : - Moment max en travée.
L 10M,
M, : Moment max isostatique.
Veérification
h=17 cm ; L =495cm
h 17 1 .. e
—=——=0.036>—=0.06 E— Condition non vérifiée
L 495 16
Calcul de la fleche

On va vérifier la formule suivante

—L 495
< f—=—— =0.99%m
f f 500 500
5 q;HQXZ4 —
= — <
f 384 E,l <f

Avec : I= moment d’inertie totale de la section homogéene.
b
I= ~x (¥ +y3) +15x A (y2-¢)’

h2 172
S_ . bx7+15Atd 100xT+15x4.71x15

Y, =-"%= = =8.76cm
B,  bh+154, 100x17+15x4.71

Y2=17-8,76 =824 cm ——> Y2=824cm

% X (8.763 +8.24%) +15 x 4.71x (8.24-2)* = 43807.52 ecm®

I
I= 43807.52 cm®

E, = 37000 %/f.,; =10818.86 Mpa frrs=25Mpa

5 11.24x(4.95)*x10°
f=—x =0.18cm
384 10818.86x43807.52

£=0.18cm < £=0.99 cm ) La fléche est vérifiée.
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——> Lescalier sera ferraillé comme suite :

Aux appuis : -Armature principale : A, = 6HA10 e=15cm
-Armature secondaire : Ar= 4HA10 e=25cm
En travées : -Armature principale : A, =7HA14 e=15cm

-Armature secondaire : Ar= 4HA10 e=25¢cm

FERAILLAGEV3 o = »

XTI0A1AL315
&0 10/ 100 |/10
o 2M0es210
140
=20 e j

140 S “‘ =
20/ . TI0e=15L-150

T10e=18.~160 A 10 10 |10

Fig.111.4.1.3 : Ferraillage d’escaliers de I’étage courant
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I11.5.Calcul de la poutre paliére :

Introduction :

Les paliers intermédiaires de 1’escalier reposent sur une poutre paliére destinée a supporter
son poids propre, le poids du mur en magonnerie, et la réaction de la paillasse, semi encastré a
ces extrémités dans les poteaux sa portée max est de 2.60m (entre nu d’appuis).

II1.5.1.Pré dimensionnement :

a) Hauteur:

La hauteur de la poutre est donnée par la formule suivante

Lmax S ht S Lmax
15 10
Avec :
Lmax :  longueur libre de la poutre entre noeuds d’appuis.
he:  hauteur de la poutre.
Lo =4,50m = 0cp <29
15 10

Donc: 30cm< h, < 45cm
Compte tenu des exigences du RPA (Art 7.5.1), On opte pour h; = 45 cm

b) Largeur:
La largeur de la poutre est donnée par :
0,4h, < b< 0,7h, D’ou: 18cm< b <31.5cm
D’apres les exigences du RPA, on prend b = 30cm
¢) Vérification aux exigences de RPA (Art7.5.1.RPA 99) :

b>20cm............. 30> 20 mmmdp condition vérifier
ht>30cm............ 45> 30cm === condition vérifier h=45cm
ht 5 .- .
™ <4 ... % <1.5cm === condition vérifier
Donc la poutre paliere a pour dimensions : q b=30cm
(bxh)=(30x45) cm’
I1L.5.2.Détermination des charges revenant a la poutre :
Poids propre de la poutre : G = 25x0,30x 0,45 =3.37 KN/ml
Réaction de I’escalier sur la poutre :  ELU Ry= 71.66 KN
ELS Ry= 3563 KN
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Combinaison de charges :

I‘'ELU:  qu=135G+R,= (1.35x3,37)+ 71.66=76.20

(u =76.20 KN/ml
76.20KN/ml

/

4

\ A A A A A A A A A A A A

R 4.50m Rp

A
\ 4

Fig.IIL.7.1 : Schéma statique de la poutre paliére L.” ELU.

II1.5.3 Calcul des efforts a PELU :

a) Les réactions d’appuis :

_q,xl 76.20%4,50
2

R, =R, =171.45KN

b) Moment isostatique

q, x1I° 76.20 x 4,5%
M, = M™ = ——— . =192.88 KN.m

¢) Effort tranchant
1 76.20x4.50
T, =T™ = q“; - 2X ~171.45KN

En considérant I’effet du semi encastrement, les moments corrigés sont :

Aux appuis: M, =-0,3 x MI™ = -0,3x192.88=-57.86 KN.m
En travée: M, = 0,85 x M™ = 0,85x 192.88=163.94 KN.m

Les résultats ainsi trouvés sont mentionnés dans le diagramme suivant :
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y 76.20KN/ml
¥
Y A 4 A 4 A 4 A 4 A 4 A 4 A 4 A 4 A 4 A 4 A 4 A
RA 1{B
T(KN)4
171.45
\\
" \’\!\
\\‘\\
T~ 17145
57.&3\ /(‘ 57.86
+ ‘
163.94
M(KN.m) v

Fig.1I1.5.2: Diagramme des efforts tranchants et les moments fléchissant

II1.5.4. Calcul des armatures

» Armature principale :

e En travée

M 163.94x10°
M, = g = - =0.208 —
b.d>f, 30x(43)>x142
b, =0,208(n,=0,392 = Section simplement armée d=28
B =0.882 — | Te=2

20
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M, 163.94x10° ,
L= = =12.42cm
B.d.c, 0.882x43x348

On opte pour : 3HA20+3HA12 =12.81 cm®

Aux appuis

M, 57.86x10°

S T i =0,073
b.d>f, 30x(43)’x142

2

My

u, =0.073 ( n, =0392 = Section simplement armée

B=0,9625

M 57.86x10°
S = 0.30cm?

A, = - -
* Bdo, 0.9625x43x348

On opte pour 3 HA12 = 3.39cm’.

II1.5.4.Vérifications a PELU

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

f 2.1
A, =023bd-2=023x30x43x——=1.55cm".
f 400

A,=33%m’) A_, =155m? Condition verific
— ondition veritiee
A, =1281cm* )A_, =1.55cm’

b) Vérification de la contrainte tangentiel :(BAEL91.Art. A.5.2.2)
T =171,45 KN

CT™ 171.45¢10
" bd  30x43

T, = min{0,13f

T =1,32 MPa

. 5MPaj=3,25MPa

1, =1,32MPa ( 7, =3,25MPa mm==$ Condition vérifiée
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¢) Vérification de la contrainte d’adhérence et d’entrainement : (BAEL91.Art

.A.6.1.3)

Il faut vérifier que : t,, <7, =Wy, f3 =1,5x2,1=3,15MPa

S

Tl’l’laX
T = avec : Y u, =nmd
0.9d>u,
. 171.45%x10 —235MPa
09%x43x3x3,14x1,4
1.=2,35MPa ( 1_=3.15MPa — Conditio vérifice.

Pas de risque d’entrainement des barres longitudinal

d) Ancrage des barres (BAEL91/Art.6.1,23)

1,=0.6y% £, =0.6x1.5%x2.1=2.835MPa

_ Oxfe  2x400

L, = =
4x7, 4x2.835

=11.34cm

La longueur d’ancrage mesuré hors crochets : Lc-0.4Lg
Lc-0.4x11.34=453cm

e) L’influence de I’effort tranchant aux niveaux des appuis :

e Surle béton .
On doit vérifier que :

04 f_

™ < =09xdxb
Vo
3
= <%:O.9X4SXSO:II6IKN
T =171.45KN < 1161KN mmmp-  condition vérifiée

> Les armatures transversales :

Les diameétres des armatures transversales doivent étre

b
35

max

¢, < min {(p1 ; ; %} = min{l.4; 0.857;0.2}: 0.857cm

On choisit un diametre : g=1.0mm

Donc on adopte 2HA10= 1.56cm”— (1 cadre +1 étrier) 10
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> Espacement des armatures :

S, <min {O,9d ; 40cm}: min {38,7 ; 40cm}: 35¢cm Soit : S; =35 cm.

La section d’armature transversale doit vérifier la condition suivante :

Arx fe 1.56 x 400
—— 2>0.4MPa ; B —
b x St 43x 35

= 0.42MPa > 0.4MPa ===  condition vérifier
Selon (RPA 99 version 2003/Art ; 7.5.2) ; ’espacement doit vérifier

e Sur appuis :
. . |45
S, <min {% ; quDL} =min {7, 12X1.4} =11.25cm

Soit S; = 10cm

e En travées :

h 45
i< = =— =225cm
2 2

Soit S =20cm
Les premieres armatures transversales doivent étre dispose Scm au plus du nceud de I’appuis

ou de I’encastrement

IIL.5.5 Calcul a L’ELS :
e Combinaison de charges :

PELS: gs= G+ R x1,5+ 35.63=39.00

qs =39.00 KN/ml
35.63KN/ml

p

4

\ A A A A A A A A A A A A

R 4.50m Rp

A
\ 4

Fig. I11.5.3 : Schéma statique de la poutre paliere .” ELS.

a) Les réactions d’appuis :

1 .
RA =RB = qu; _ 3 63;4’50 —80.16KN

b) Moment isostatique

q, xI°  35.63x(4,50)°
=

=90.18KN.m

_ max __
M, =M™ =
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¢) Effort tranchant
1 .
T = = 90 D00 g 16kn
2
En considérant I’effet du semi encastrement, les moments corrigés sont :
0,3 x M™ = -0,3x90.18 = -27.054KN.m

Aux appuis: M, = -

En travée: M, = 0,85 x M™ = 0,85x 90.18=76.65 KN.m

Les résultats ainsi trouvés sont mentionnés dans le diagramme suivant :
/ 35.63KN/ml

4

Y.V V VvV VvV VvV VvV VvV ¥V

RA 1{B
A
T(KN)
80.16
' ' |
| -‘ ‘ 80.16
27.057\ / 27.054
+ ‘
M(KN .m)
v
76.65

Fig. I11.5.4 : Diagramme des efforts tranchants et les moments fléchissant

IIL.5.6 Vérifications a PELS :

a) Etatlimite d’ouverture des fissures : (BAEL91/Art A.4.5, 3)
Les fissurations étant peu nuisibles, aucune vérification n’est a eftectuer.

b) Etat limite de résistance a la compression du béton : (BAEL91/Art A.4.5, 2)

11 faut vérifier que : Gpe < : Gbe
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CHAPITRE 111 Calcul des éléments

Gbe =0.6 fig = 0,6 x 25 = 15MPa.

_ 0 _ M
Tk, % Braa,
En travée : Ast=12.81 cm®

100xA 100x12.81
o= ——st o % —099 == B,=0861 =  K,=20.77
bd 43x30
Mg 766510° 161 61M

% By d Ag 9T 0.861x43%12.81 ' pa

_% __ _le161 ...
Gbe K, Obe 20,77 . pa
Gbe = 7.78 MPa < G, =15 MPa — Condition vérifiée.

Sur appuis : Aa=3.39 cm2

100xA, 100x3.39
PL= Toa T 3oxas 026 » $1=0919 —» Ki=4673
Mg 27.054x103
05~ =g, ————=201.95 Mpa
p1d Ag 0.919x43x3.39

% 20195 o
Obe Tk, T O 4673 -=2<vipa
Ghe = 4.32 MPa < oy =15 MPa m===p Condition vérifiée.

HLS.7 .Vérification de la fléche (BAELY91/B.6.5.1) :

h_45 _ 0,1) 1. 0,0625 mmmmp>  Condition vérifiée.
L 450 16

h M 76.65 .. .
—=0,11 > r - : =0,085 mmemp Condition vérifice.
L I10M, 10x90.18

A . .. .

A _ 462 0.0035 < 42 _ 0,0105 === Condition vérifiée.

d 30x43

(5]

Conclusion :

On se dispose du calcul de la fleche car les 3 conditions sont vérifiées.
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CHAPITRE 111 Calcul des éléments

-Plan de ferraillage de la poutre paliére :

I
SHA20+3HAL ! l Cadres et étriers ¢ 8
|
| |
| i |
R !
\— |
3HAI2 : A
5 7x7 15x10 775
| 4.50m |
[« >
3HA20+3HA12

¢ 8 (1 Cadre + 1 étrier)

45 cm

3HA14

| 30 cm |
I I

Coupe A-A

Fig.II1.5.5 Ferraillage de la poutre paliére

90



Chapitre IIT1 calcul des éléments

llI-6. Calcul de la dalle pleine de la salle machine
l1I-6-1. Définition

Notre immeuble est doté d’une cage d’ascenseur de vitesse d’entrainement V= 1m/s, la
surface de la cabine pouvant charger 8 personnes de 6.3KN, la charge totale que transmet le
systéme de levage avec la cabine chargé est de 9 tonnes .

0.41m

—»

1.50m
1.47m

figure I11-6.1: schéma de |’ascenseur.

111-6.2. Dimensionnement

l
h> = =12 =533¢m

— 30 30

h;: doit étre au moins égale a 12cm (RPA 99 version 2003), soit h,= 15 cm

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

llI-6-3 Calcul du panneau a ’ELU

e Calcul des efforts

Le calcul des efforts se fera avec la méthode exposée au BAEL 91.
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Chapitre IIT1 calcul des éléments

e Principe de la méthode

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

o - l
On définit : p = l—x avec I, <1y
14

v' Si p <0.4 le panneau travaille dans un seul sens ( [,) au centre de la dalle pour
une bande de 1m de largeur :

Avec : 1m
qlZ
M _
0ox 8 ]
Mgy =0 1m

A
i
v

v' Si 0,4 < p <1 le panneau travaille dans les deux sens
Sens Ly : Moy = iy q (L)?
Sens 1, - Mgy = py My
M, et M,y : coefficients multiplicateurs donnés en fonction de p et du coefficient de poisson.
Tel que : V= 0 a I’ELU

0,2 2 I’ELS
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Chapitre IIT1 calcul des éléments

o Application
A P
TTTTTITTTTT T A
i ! —> o
1
: | ! P N e
—— Vo4 — i ——|V L= 1.95m N j\\
! Us ! 450 45%° =
! | L ARSI (R R N 2
|
:_____ UL S N Feuillet moyen
: :
1 |
1 } v
i | |
—>
U U >
* Lx=1.60 m >

figure : 111-6.2 schémas représentatifs de diffusion de charge au niveau de feuillet moyen.

A4<p <1 = Ladalle travaille dans les deux sens.

Ona: U=Up+2(C e+ h/2) avec : ht = 15c¢m ; e : revétement de la dalle (e =Scm)
V=V, +2({e+h/2) C -1 : pour revétement en béton

Up = 80cm; Vo = 80cm

D’ou : {J 80+ 10+ 15 = 105cm

V =80+10+ 15 = 105¢cm

Les cotés Up et Vi sont supposés paralleles respectivement a Lyet Ly
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Chapitre IIT1 calcul des éléments

e Détermination des sollicitations

Im

- ALELU

Pu=135P=1,35x90=121, 5KN (charge concentrée du systeme de levage)

qy = 1,35G +1,5Q = 1,35(25 xep) + 1,5 x 1=6, 56 KN/ ml (charge uniformément repartie)
- ALELS

Ps=P =90 KN

gs=G+Q=375+1=475KN

e (Calcul des moments

e Les moments My et My dus au systéme de levage

My, = (M, +OM,) Pu Et My, =M, +9M,) Pu

p=0,82
U 105
— = — =0.656 M; = 0,0879
Lx 160
v 105 ——>
— = — =0.538 M, =0,0599 KN
Ly 195

My, =Pu M, = 121.5 x 0,0879= 10,68 KN. m

My, =Pu M, =121.5x0,0599 =727 KN. M
¢ Les moments dus au poids propre de la dalle pleine My, et My,

p=082 = Iy = 0.0542

y =0.631
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Chapitre IIT1 calcul des éléments

On aura les valeurs suivantes :
My, = uy qy 12 =0.0542% 6.56 x 1.6 =0.91 KN.m
My, = fy My, =0.631 x 0.91 =0.57KN.m
e Superposition des moments agissant au centre du panneau
My, = My, + My, = 11.59 KN.m
My, =My, + My, =7.84 KN.m
e Correction des moments
- En travée
My =0.85 x My, =0.85 x 11.59 =985 KN.m
My =0.75 x My, = 0.75 x 7.84 = 5.88 KN.m
- Aux appuis
Sens x-x
My =—0,5Myy =—0.5%9.85=—4925KN.m
Sens y-y

My=—0,5 My, =— 0.5% 5.88=—2.94KN.m

L,=1.95m
0.5M,
7 /]
-0.85My L,=1.60m
-0,5M,
-0,5M, ‘ -0,5M,
0,75 M,

figure: 111-6.3 : Correction des moments.
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Chapitre IIT1

calcul des éléments

o Ferraillage

Il se fera a ’ELU en considérant une bande de largeur unitaire :

M
= Avec: d=h,-2=15-2=13cm et A=
Ho ™ b.dz.foy t B.d.0y
Zone Sens Mu (KN.m) [T B A (cm?) | A adoptée (cm?) | S¢(cm)
X-X 4925 0.020 0,990 1.1 3,01 6HAS8 25
Sur appuis
Y-Y 2.94 0,012 0,994 0.59 3,01 6HAS8 25
X-X 9.85 0,042 0,979 2.02 4,71 6HA10 25
En travée
Y-Y 5.88 0.024 0,988 1.15 3,01 6HAS8 25

o Vérifications
A/ Condition de non fragilité
- Suivant Ly

A bh(3—
szﬁ2w0(3—p)/2 = AXZ(UO—(p)

Avec :

A, : Section minimale d’armatures ;

b h : section totale du béton ;

wq : Taux d’acier minimale = 0,0008 (Acier HA Fe400)

A > wo bh (3— a)
X

= > =0,0008 x 100 x 15 (3—0.82) /2 =2,616 cm?

A adopte= 4,71 cm? > A, = 1,34 cm?: donc condition est vérifiée.
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Chapitre IIT1 calcul des éléments

- Suivant Ly

wy = 2L >0, > Ay >wobh

Ay >0,0008 x 100 x 15 = 1,2 cm?

Agdoptee =3,02cm? > Ay =12cm? = condition vérifiée.
B/ Vérification au cisaillement

o L’effort tranchant (article A.52,2)

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

Ly Py 121,5
A= Y= x1ml= ———— x 1ml=3857KN
2 2V + U 2 X1.05+1.05
P 121,5
A2 =Y im= < 1ml = 38.57 KN
2 3V 3 x105
¢ Contrainte de cisaillement
f 25
£=0,07=2 =0,07— =1,17MPa
Yb 1,5

vy _ 38.57x103
w= - = - =029 MPa
bh 1000 x130

T.< T, = Lacondition est vérifice.
o Vérification de I'espacement
* Armatures paralléles a la longueur la moins sollicitée.
Star = Min {3h, 33cm} = 33 cm
* Armatures paralleles a la longueur la plus sollicitée.
Star = Min {2h, 25¢cm} = 25 cm
S¢=25cm<33cm =  Condition vérifiée.
o Vérification des contraintes dans le béton et dans I'acier
On peut se dispenser de cette vérification si la condition suivante est vérifiée :

-1 M
a<Vlyples pAyee y=MU
2 100 Mg
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Chapitre IIT1 calcul des éléments

a) Calcul des moments a I’ELS

* Pour la charge concentrée : Ps = 90 KN
ME = (M, +9 M,) Ps =90 (0,0879+ 0.2 x 0,0599) = 8.989 KN.m
ME = (9M, + M,) Ps=90 (0.2 x 0,0879+ 0,0599) = 6.973KN.m
* Pour le poids propre de la dalle : g,=G+Q=3.75+1 =4.75KN/ml
M =y, g 12 =0.0542% 4.75 x 1.602 = 0.659 KN.m
My =p, M1 =0.631x0.659=0.416 KN.m
e Superposition des moments
MLt =M? +MP =8.989 +0.659 = 5.92 KN.m
M5 =M] +MP =6.973+0.416 =739 KN.m

e Correction des moments
- En travées

Sens xx : My, = 0,85 ML =0.85 %592 =532KN.m
Sens yy : My, =0,75 Mf, =0.75x739=554KN.m

- Aux appuis
Sens xx : My, = —0.5 M. =—05x532=—266 KN.m
Sens yy : Mgy =— 0.5 M} =—0.5x554=—277KN.m

o Etat limite de compression du béton

-1 f M
O(SYT+ﬁ Avec:O(=§ety=—u

100 Mg
Sens xx
- En travée
=28 9775 1704 2 — 0635
5.54 2 100
Mg 5.54% 103
=0.023

Mo = a2, = 100% 132% 14,2

Hp = 0.023 - o = 0.136 < 0.635 — vérifiée
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Chapitre IIT1 calcul des éléments

- Aux appuis
4.925 1.85-1 25
=—=185 > ——+— = 0.67
2.66 2 100
Mg 266 x10°

= = =0.011
Mo = q2r, .~ T00% 132% 14,2

Hp = 0.011 = a = 0.14 < 0.67 = vérifiée

Sens yy
- En travée
y = Z’% = 1.06 = —“’2‘1 + % =0.28
Ms _  554x10°

=0.023

Hb =3 d2fy, 100X 132X 14,2

Hp = 0.023 = a=0.081 < 0.28 = vérifiée

- Aux appuis
2.94 1.06—-1 25
=—=1.06 = +—=10.28
2.77 2 100
Mg 2.77%x 103

= = = 0011
Mo = qzr, . = T00x 132% 14,2

U, = 0.011 = a = 0.081 < 0.28 = vérifiée
o Vérification au poingonnement (article A.5.2, 42 /BAEL 91 modifié 99)

Q,:charge de calcul 'ELU

fC28
< 0. B
Qu = 0.045X pie X h X v V€ { h:épaisseur totale de la dalle.

Uc : Périmetre de contour de I’aire sur lequel agit la charge au niveau du feuillet moyen.

pe = 2% (U+V) =2x(105+ 105) = 420m.Q, = Pu = 121.5KN.

25%103
1.5

0.045 x 4.20 X 0.15 x

= 47250 KN - Q,121.5 < 472.50KN

Le risque de poingonnement est écarté, donc aucune armature transversale n’est nécessaire.
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Chapitre IIT1 calcul des éléments

Remarque

Si la condition précédente n’était pas vérifiée, il faut utiliser des armatures dont le périmetre
est défini par homothétie.

Tu

0.05+f ¢j
b

U=U, =

e Diamétre maximale des barres

Avec: ¢ :diametre des armatures longitudinales.

On a: Do = 10mm < @, = 15mm — vérifiée
h _ 150
< —= — = mm
cl)max = 10 10 15

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

6HA 8, 5;=25cm

\ / 6HA10, S=25cm 6 HA 10, S=25cm

figure:111-6.4 Plan de ferraillage de la salle machine suivant x-x.
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CHAPITRE IV Modélisation de la structure avec logiciel ETABS

V.1 Modélisation de la structure
Introduction

La complexité de 1I’é¢tude dynamique d’une structure vis-a-vis des différentes sollicitations
qui la mobilisent en particulier I’effort sismique, demande des méthodes de calcul tres
rigoureuses.

Pour cela, I'utilisation des méthodes numériques telle que la MEF est devenue
indispensable.

Plusieurs programmes de calcul automatique sont faits afin de formuler le probléme de

calcul des structures et de le contrdler en un temps réduit

V.2 Description du logiciel ETABS (Extented Three Dimensions Analyses Building
Systems)

C’est un logiciel de calcul et de conception des structures d’ingénierie,
particuliérement adaptée aux batiments et ouvrages de génie civil. Il permet en un méme
environnement la saisie graphique des ouvrages avec une bibliotheque d’éléments
autorisant I’approche du comportement de ces structures. L’ETABS offre de nombreuses
possibilités d’analyse des effets statiques et dynamiques avec des compléments de
conception et de vérification des structures en béton armé et charpente métallique. Le post-
processeur graphique facilite D'interprétation des résultats, en offrant la possibilité de
visualiser la déformée du systeme, les diagrammes des efforts, les champs de contraintes,
les modes propres de vibration, ...etc.

Pour comprendre le procédé, nous allons suivre les étapes suivantes
1- introduction de la géométrie du modele (trames, hauteur d’étage),
2- spécification des propriétés mécaniques de ’acier et du béton,

3- spécification des propriétés géométriques des é€léments (poutre, poteaux,
voile...),

4- définition des charges (G, Q) et introduction du spectre (E),
5- affectation des charges revenant aux éléments,

6- introduction des combinaisons d’actions,

7- affectation des masses sismiques,

8- spécification des conditions aux limites (appuis, diaphragmes),
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CHAPITRE IV Modélisation de la structure avec logiciel ETABS

9- exécution de I’analyse et visualisation des résultats.

V.3 Manuel d’utilisation de .’ ETABS
Dans notre travail on a utilisé la version ETABS
Pour choisir I’application ETABS on clique sur I’icne de ’ETABS (fig.1)

Fig. V.1 : Application ETABS

V.4. Etapes de modélisation :

étapel: introduction de la géométrie de modéle (trames, hauteur d’étages)

a) Choix des unités :

Au bas de I'écran, on sélectionne KN-m comme unités de base pour les forces et
Déplacements

OneStoy  »||GLOBAL = |[KNm =]

b) Géométrie de base :

En haut de I'écran dans File ——» New model —» Default edb On clique sur Grid
only afin de

Modéliser notre structure a partir de lignes de
grilles. __, OK

T Si
iiection  [13 Humber of Stories 12

<in "EEM fe Typical Story Height [z06
Spacing in X Direction [ Baltom Story Height [Foe
e Le nombre de portiques suivant X-x R e
| =
(Dans notre cas nous avons 13 lignes suivant x-x) P _
e Le nombre de portique suivant y-y. | :‘ j M E = a‘ ] &= l‘ ‘

(Dans notre cas nous avons 13 lignes Suivant y_y) SwdDeck  Sugoasd  FASeb  FAlSowh  \aikSih TwWaa  Gid Onl

Slab

Cancel

e Le nombre des étages. (12 nivaux R+11)

Fig. V.2 : Géométrie de base

Nous allons procéder a la modification des longueurs des trames et des hauteurs d’étage.
-On clique sur Custom Grid Spacing —» Spacing —» On introduit les distances
selonsemt y ok
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CHAPITRE IV Modélisation de la structure avec logiciel ETABS

il g Define Grid Data

Edit Format
. Grid D ata
Grid ID | Specing | Line Twpe | “isibiity | Bubble Loc. | Giid Color =
1 1 1 Mrirnary Slams Top
2 2 332 Frimary Showy Top
3 2" 163 Prirnary Shiowy Top B
4 <] 4495 Prirmary Shiow Top B
5 4 162 Prirnary Show Top B
G 4" jafal-] Crirnary [ape=ren Top ]
7 =} 3 Frimary Shiowy Top B
=] =] 1] Primary Showy Top ]
E]
! 10 - U it
; v Grid Data K-m =
i Grid I | Specing | Line Twpe | “isibiity | Bubble Loc. | Giid Color = Dizplay Grids as
| 1 a nAas Frimary Shiowy Left ¢ Ordinates
g 2 b 053 Frimary Show Left
<] D 5.1 Frimary Showy Left B . -
4 [= 2E5 Primany Show Left B ] (RS A Ee (Ui
5 E 158 Primary Show Left | ] [ Glue to Gid Lines
| & c 9939999995 Primary Show Left B [zs
1.25
[ 7 A 058 Primary Show Left R Eefi SEe KR
& g d a Primary Shiowy Left s Feset ta Default Caolor |
i 10 - |
i UK. Lancel

-Pour modifié les hauteurs d’étage on clique sur le bouton Custom Story Data puis Edit
Story

Data.

On introduit les hauteurs des étages ok—» ok

Fig. V.3 : Modification des longueurs des trames

Apres validation de l'exemple on aura deux fenétres représentants la structure, I’'une en 3D et
I’autre a 2D suivant 1'un des plans : X-Y, X-Z, Y-Z
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CHAPITRE IV Modélisation de la structure avec logiciel ETABS

Fig. V.4. Représentation de la structure en 2D et 3D

Etape 2: spécification des propriétés mécaniques de I’acier et du béton,

Define —» 3 Material Properties—» Conc.—> Modify/show material

-Masse per unit volume (masse volumique du béton)

-Weight per unit volume (Poids volumique du béton)

-Modulus of Elasticity (Module de Young)

-Specified concrete comp strenght (contrainte max du béton a la compression)
-Bending Reinf,Yield Stress (contrainte max des aciers longitudinaux)

-Shear Reinf,Tield Stress (contrainte max des aciers )
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CHAPITRE IV Modélisation de la structure avec logiciel ETABS

Material Property Data

Dizplay Colar
Material Mame BETOM Colar
Type of Material Type of Design
e |zotropic " Orthotropic Dresign Concrete
Analysis Property Data Design Property Data [AC1 318-05/BC 2003)
Mazz per unit Wolure 25 Specified Conc Comp Strength, Pe (25000,
wheight per unit Y olurme 25. Bending Reinf. vield Stress, fy 400000,
todulus of Elasticie 32164200, Shear Reinf. ield Stress, fys 400000,
Faiszon's Ratio 0.z I Lightweight Concrete
Coeff of Thermal Expansion 9.900E-06 Shear Strength Reduc. Factar
Shear Modulus 134071750,
Cancel

Fig. V.5 : Introduction des propriétés mécanique du béton

Etape 3: spécification des propriétés géométriques des éléments (poutre, poteaux, voile...),
e Definition des poutres et poteaux :

Define —> "I Frame section —> Add rectangulaire

introduire les dimension de la poutre choisir le béton et la coleur ——»
Reinforcement

—» Beam ———» introduire la valeur de recouvrement des barres 0.025

Et pour les potaux ¢’est la méme etape sauf que on va choisir Colum au lieu de Beam

esign Tyupe
" Colurnn i+ Bearn
Section Name PP30:45
Concrete Cower to Hebar Center
Propetties Property Modifiers Material Top 0.025
Section Propertes.. | Set Modifers... | BETON = Bottom 0.02%
Dimensions Reinforcement Owverrides for Ductile Beams
Degh (3] 045 ‘ 2 ‘ | Left | Right
Top 0.025 0.025
g |l
Widh [12] 0.3
Battorm | 0.025 |0.028
Feré o
e o o
Cancrete ‘ ‘
Reinforcement...
g Display Calor .
(] I . |
Cancel | e

Fig. V.6 : Dimensionnement des éléments
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¢ Définition des voiles et dalle plaine et planchers :

Les voiles :

Define > = Wall/slab/deck section — Wall —, modify show section
et on spécifie le nom et I’épaisseur de notre voile.

Les dalles plaines :

Define —» ZWall/slab/deck section —» Slab —» Modify Show Section
et on spécifie le nom et I’épaisseur de la dalle

el

Section Mame DP15

Section Hame WOILE

I aterial BETOM - i
M aterial BETOM -
Thicknessz -
Thickness
M emb 0.20
Smbrane Mermbrane 015
i 0.20
Bending Bending BEEEE
Type
Type
i i i
Shell termbrane Plate: ~ Shel & [l & Plate
[ Thick Plat
o Flate [ Thick Plate
Load Distribution |oad Diistribution
|7 Use Special One*way Load Distribution -

g&at lodher: 2 Dt Celln - Set Modifiers. . Dizplay Color ’_
Ok I Cancel | ITI

Cancel |

Fig. V.7 : Dimensionnement des voiles et dalle plaine.

Les planchers:

Define —» EWall/slab/deck section —» Deck —» modify show
section
et on spécifie le nom de plancher

Section Name |[PLAMCHER

Tups
= Filled Deck it
T Unfilled D eck hr
 Solid Slab

Gearmetry b aterial
Slab D epth [tc] [ooa Slab b aterial [EETOM =]
Deck Depth (hrl [ Deck hdaterial T |
Rib wwidth [wr] [oa= Deck Shear Thick
Fiib Spacing (S [oses

Composite Deck Studs Metal Deck Unit wWeight
Diameter S Unit *w/eightidrea [0 o
Height [hs) [oAsza
Tensile Strength, Fu  [438159. 26 Set bodifiers Display Color 100

Cancel

Fig. V.8 : Dimensionnement de plancher.
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Etape 4 : définition des charges (G, Q) et introduction du spectre (E),
e ChargesGetQ

La structure est soumise a des charges permanentes (G), et a des surcharges d’exploitation
(Q), pour les définir

Charges permanentes : Load Name (Nom de la charge): G
Type : DEAD (permanente)
Self weight multiplier (Coefficient interne poids propre) :

Surcharges d’exploitation : Load Name (Nom de la charge): Q
Type: LIVE (exploitation)
Self weight multiplier (Coefficient interne poids propre) : 0

Define — > E  Static load cases —  Dead modify load ecrire G
Live modify load écrire Q

st comrone: R . .
Loads Click Ta:
Self weight Auto
Load Tupe kA ultiplier Lateral Load Add N EW Load

DE&D Mudlfy LDad

LIVE
D elete Load

Cancel

Fig. V.9: Définition des charges d’exploitations G et Q

e Charge dynamique (EX et EY):

Pour le calcul dynamique de la structure on introduira un spectre de réponse

Ce spectre est une courbe de réponse maximal d’accélérations (Sa/g) pour un systeme a un
degré de liberté

Soumis a une excitation donnée pour des valeurs successives de période propres T.
Données a introduire dans le logiciel :

Coefficient d’accélération de zone (A) : (groupe d’usage 2 et la zone Ila) A=0.25
Coefticient comportement de la structure (R) : on prend R=5

Facteur de qualité (Q) : Q =1+X pq =1.25

Coefficient d’amortissement(%) = 10 % (portique auto stable en béton armée avec
remplissage dense +voile)

Catégorie de site : S3

On ouvre I’application en cliquant sur I'icone RPA99 :
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Fichi=r A propos
CGraph du spectre ] T ext ]
o,.=
o.=Z25 IllI
o= Ill
0,15 L
o, 1
0,05 _‘H_'__‘_————-—~__._.__________L
T e
o 1 = = = _‘_-_E-
| 2070 - DUDAS
Faorne CGrowugse duasaz=e -
— I «— LA - B = [EIL - 1A T 1B = 2 3
Choeff comiportermernt - Iﬁi A mortis s erm et - |1|:|-7 T
Facrewur de gQualics O - m
Sdte -
T S51: Site Rochevi=s f= 53 Site Dwileurble
. B2 Sifte Fermne - Sd:- Site Tres Bvlleuabile

Fig. V.10 Introduction de RPA

Texte —» Enregistré —»  on va choisir nommé un dossier écrire RPA —»
Enregistré

Define —» N Reponce spectrum function—» Spectrum from file—» Add new
function

Complete le tableau RPA 0.1 —, Période — Browse ramené le RPA déja
enregistré

—» Display graph __, Covert to used defined ___, ok
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Rezponse Spectrurm Function Definition

Function D amping R atio

Function Hame |F|F'A a1

Function File “Walues are:

A Browvese. ..
Filz Mame g £ Freguency vz “alue

o wusershinspiron~desktophron
travailhetabs roaa tst

Header Lines to Skip o

= Feriod vz Yalue

Convert to U ser Defined “Wiews File

Function Graph

Ok Cancel

Fig. V.11 Introduction de Spectre de Réponce
Le spectre étant introduit, nous allons passer a la prochaine étape qui consiste a la

définition
du chargement EX et EY (séisme), pour cela on clique sur :

Define —* Y Reponses spectrum cases ——» Add New Spectrum

-
e e Response Spectrum Case Data

Spectrum Case Mame E> Spectium Case Mame EY

Structural and Function Damping Structural and Function Damping

D amping e Damping 0.1

Fodal Combination
= £ o (o

Modal Combination
{= & Lo &
I = i 2 |

Directional Combination Drirectional Combination

o= =
i Orthogonal SF e Orthogonal SF
— '
Input Rezponze Spectra Input Response Spectra
Direction Function Scale Factar Diirecticn Function Scale Factor
ur [RPa [1o. ur | =1
vz | | uz [RPa =1 [1o0
vz | =aF vz | =1 |
E=citation angle o, E =citation angle o.
Ecoentricity E ccentricity
Ecc. Ratio [all Diaph.] 0.05 Ece. Ratio (&)l Diaph.] 005
Oweride Diaph. Eccen. Owerride Diaph. Eccen

| Cancel | Cancel

Fig. V.12 Définition du chargement EX et EY (séisme)
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Etape S : Introduction des combinaisons d’actions :
Les combinaisons d’actions a considérer pour la détermination des sollicitations et
déformations sont :

> Combinaisons selon le BAEL :

ELU : 1.35G+ 1.5Q
ELS: G+Q

» Combinaisons selon le RPA :
G+Q+Ex
G+Q+Ey
0.8G + Ex
0.8G + Ey

» Combinaisons de poids :
W=G+0.2Q

Pour introduire les combinaisons dans le logiciel on clique sur :

Define —» & load Combinations ——» Add New Combo

— Choisir le nom —» définir les coefficients

N <r- 224 Coronato

Load Combination Name ELS Combinations Click to:
Load Combination Type AhD - At L. |
Define Combination [BGEX MDdIf}'f’lS hiow Combo... |
Casze Marme Scale Factor aGEY
|Q Static Load jl'l GOEX
G Static Load 1 GOEY Delete Combo |
W
Madify
Delete
Cancel
Ok | Cancel |

Fig. V.13 : Introduction des combinaisons d’actions.

On reprend les mémes opérations pour introduire les autres combinaisons d’actions.

Define ___» | *" + masse source —» from self and specfied and load
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| k1 as==s D efinition

" From Self and Specified HMass
 Fram Loads
f+ From Self and S pecified tMaszs and Loads

D =fine kM ass b ultiplier for Loads
Load

kA Lltiplier
=] ~1I
] oz Add
kA odifsy
Cr=l=te

I Include Lateral kMass Only
I~ Lump Lateral FMass at Story Lewels

=T |

Cancel

Fig V.14 Introduction de la masse source

Etape 6 : Dessiner les éléments de la structure

> Dessiner les poteaux :

Draw——»  Draw line objects—»

choisir le nom de Poteau (un simple clique sur le point et le Poteau sera dessiner) et por les
poteaux incliner on va choisir ’angle 45° dans Plan offset normal et pour les autre poteau
I’angle 0°

| Properties of Ohjéct
f -

| Froperty POTZ!

Moment Relesses
Angle

Flan Offset ¥
Plan Offset'y

Continuous

Fig V.15 Dessin des poteaux
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> Dessiner les poutres :

Draw —>» Draw line Objects —™ create line in region or at clicks (plan, elev,3D) —»
choisir le nom des poutres exemple PP( 30x45)(dessiner sur I’axe considére)

et pour les poutres incliné

Draw — Draw line Objects —» ™| Draw line (plan, elev, 3D):

Type of Ling g
Propety PR
Mament Rieeases Conlinuog
Plan Offet Noml I

Fig V.16 Dessin des poutres

Pour copier les éléments a un autre étage identique
Edit — Replicate —_, Story —_, cocher les étages identique —p Ok

> Dessiner les voiles :

Draw —, Draw area Objects—» * |create wall in region or at clicks (plan) —»
Simple clique sur I’axe considéré le voile sera dessiné

si on veux donner une longeur pour le voile :
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Draw —» Draw area Objects—» — | draw wall (plan) —» introduire la longer de
voile et dessiner

Properties of Object @
Type of Area Pier
Property YOILE
Plan Dffzet Nomal 0,
&uta Fier/Spandrel 1057 Ma
Drawing Contral Fired Length <L:
Fixed Length 21

Fig V.17 Dessin des voiles

> Dessiner les dalles pleines:

Draw — Draw area Objects— > ™ Draw Area (plan, elev,3D) —*
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Fiopey
Ll |
Dty Cont

Fig V.18 Dessin des dalles pleine

> Encastrement de la base

Sélectionné la base de la structure — 5% — cocher I’encasstremant — ok
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Restraintz in Glabal Directions

v Transzlation = [v FRotation about >
v Transzlation v FRotation about v
v Transzlation = v FRotation abour =2

Fast Restraints

PSESRS

Cancel |

Fig V.20 Encasstrement de la base de structure

On obtient le schéma final de la structure :

Fig V.21 Vue de la structure en 3D
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Etape 7 : chargement de la structure
Les dalles pleines : G = G dp — (ep dalle x 25) = 5.18 — (0.15x 25)=1.43KN/ml

Q=3.5KN/ml

Plancher terrasse: G = Gter — (ep dalle de compression x 25) = 6.05—(0.05x
25)=4.80KN/ml

Q=1KN/ml

Plancher étages courants : G = G et—(ep dalle de compression x 25) =5.10-(0.05x 25) =
3.85KN/ml

Q=1.5KN/ml

Dalle pleine de I’escalier : G=2.06KN/ml
Q=2.5KN/ml

> Chargement de la dalle pleine :

w
L

Select —» by wall/slab/deck —» choisir DP15S —» -
s N W
Urits Unitz
Load Case Name |G j |KN-m j Load Caze Name |G j |KN-m j
Wnitarm Load Opticris Unifarm Load Optiors
Load ’155— (" Add to Existing Loads Load ’357 " Add ta Existing Loads
v Replace Evigting Loady i+ Replace Exigting Loads

Dieclon | Gravly ]' " Delete Existing Loads Direction | Gravity :" (" Delete Existing Loads
- Carcel

Fig V.23 Chargement de la dalle pleine

> Chargement des planchers :

C’est la méme étape avec la dalle pleine mais ici on va choisir de sélectionné le
plancher terrasse

et apres les planchers étages et introduire leurs valeur de G et Q
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Etape 8 : spécification des conditions aux limites (diaphragmes),

Sélectionné en plans le premier étage bt —» D1 —> Modify ShoW
Diaphragm
— ok

Jiaphragm Data =

Diaphragm D1
Rigidity
i+ Rigid " Semi Rigid

e =T

OF, | Cancel |

AL UPIPIC LU PRSI DO P g g e

Fig V.24 Diaphragm de I’etagel

On monte a I’autre étage avec I’icong Y

Sélectionné en plans le deuxiéme étage __, | % —» add new diaphragme __, D2_
ok

=—> On fait la méme chose jusqu'a le dernier étage

Analyse — set Analysis Option—> Set Dynamic Parametres—» ok—» écrire
le nombre de

modes
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oo S R

Building &ctive Degrees of Freedam Humber of Modes 42
| Full 30 #Z Plane YZFlane Mo Z Rotation Typi”’;;::—:‘jzcmrs e et
@ Eigen aluse Parameters
Frequency Shift [Center] "3.7
A A A A A A Cutoff Freguency [Fadius] a.
Relative Tolerance IW
W U= WUy WwUZ VRs WRY WFRZ I Include R esidual-bass Modes

Starting Ritz Wectors

. . . Lizt of Loads Ritz Load “ectors
[w Dynamic Analysis Set Dynamic Parameters...

[ Include P-Delta L Adad>
]
[~ SavedAccess DB File

k. | Cancel | (=] I Cancel

Fig V.25 Introduction de nombre de mode

Etape 9 exécution de I’analyse et visualisation des résultats.

Pour analyser On clique sur F5 ou analyse Run analyse
—>
'M
BEEGIM AMALYSIS 201406406 15:31:34
ELEMENT FORMATIOM 15:31:34
MUMBER OF JOINT ELEMEMNTS FORMELD = 156
MUMBER OF SPRING ELEMENTS FORMED = a
Frame element Oof EBE229
Cancel

Fig V.26 Analyse de la structure

Verification des modes et la perionde T:

Display —» Show table —» Modal information — ok —» Modal Participating
Mass Ratios
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Mode Humber

Scaling

(o futo

" Scale Factor

[w Cubic Curve

ok |

Fig V.27 Deplacement de la structure selon le mode 1

% Déformée de la structure

e Pour avoir la déformation de la structure

¥T Show Deformed Shape —» sélectionne une combinaison d’actions —» ok

e Pour avoir les diagrammes des efforts internes, on se positionne sur un portique

+ Diagsramme des efforts interne :

1=} ‘Show Member forces/Stresses Diagram —» frame/pier/spandrel force
sélectionne une combinaison-d’gctions choisir moment 3.3 pour le moment
et shear2.2 pour I’effort tranchant.

& Efforts internes dans les éléments barres :

» Les poutres :

Pour extraire les efforts max, on commence par sélectionner les poutres ensuite on clique sur

Display —— Show tables

Dans Element Qutput — « Frame Forces » (Efforts dans les barres).

—> Select Case/comb pour choisir la combinaison d’actions puis on clique sur OK.
» Les poteaux :

Pour extraire la valeur des efforts dans les poteaux, on sélectionne ces derniers et on suit

les mémes étapes que pour les poutres.

> Efforts internes dans les voiles :

Pour extraire les contraintes dans les voiles, Dans Area Output —» « Area forces and

Stresses » et on sélectionne une combinaison d’actions.
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+ Déplacements:

Pour extraire les déplacements sous formes de tableaux, on sélectionne tout le plancher
du niveau considéré, on appuie sur show-tables « Displacements ».

Pour une meilleure visualisation on exporte le tableau sur Excel, la colonne Ux

correspond au sens xx , et Uy au sens yy.

#+ Effort tranchant et moment sismique a la base :

Pour extraire les efforts a la base (fondations) on clique sur show tables on
coche « Base Reactions » ensuite dans « Select Cases/comb » on choisit « EX

ou EY ».

#+ Effort tranchant de niveau :

Pour extraire 1’effort tranchant de chaque niveau, on se positionne sur la vue en 2D puis

dans le menu View on clique sur Set 3D View et on sélectionne le plan XZ.
Dans Display —» Show Deformed Shape et on sélectionne la combinaison EX ou EY.

Enfin, dans Draw — 3 Draw Section Cut et on trace une droite traversant les

¢léments du niveau considéré.

Section Cutting Line
® N z
Start Point 152 |20.3534 o

End Paint 152 |20.3534 o

Resultant Force Location and Angle
hs z Angle
[15.2 128125 [1.9222 [1=0

Include I Floors v Beams [ Braces v Columns [v ‘walls I Ramps

Integrated Forces
Right Side Left Side
1 H z 1 2 z
Force | 3.3257 | -0,1416 | av54.987 | -3.3257 | 01416 | 33123815

Mornent 1.3876 -6B0.1363 -8.9984 -1.387E BED.2531 89984

Close | Refresh |

Fig V.28 :L’effort repris par les voiles et les portique

Remarque :
En désélectionnant la case Wall,Beam,Column on aura I’effort repris par

les portiques et voiles qui égal a 100% .
On désélectionnant la case wall—,.  Refrech nous aurons ’effort repris
par les portiques (poutre-poteaux)
On sélectionnant la case Wall et on sélectionne Beam et Column—» Refrech
nous aurons I’effort repris par les voiles
¢ On fait le calcul de pourcentage des voiles et portiques pour définir la nature de la

structure

Selon Ex : portiques: + voiles = 282.71 — 100%
Portiques =144.73 — 51.19 %
Voiles = 137.98 . 48.81%
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Selon Ey : portiques: + voiles = 251.84 —» 100%
Voiles = 111.47 ———»  55.73%

Portiques = 140.37 5 4426%

Seon EX

m PORTIQUES
51,19%

m VOILLES 48,81%

Selon EY

H PORTIQUES 55,73%

B VOILES 44,26%

Conclusion :

Dans ce cas les voiles reprennent plus de 25% aux sollicitations dues aux charges
verticales et la totalité des sollicitations dues aux charges horizontale.

Les portiques plus de 25%, Donc notre structure est contreventée par : portique mixte/voiles
avec interaction (Article 3.4 ,4.b)

D’ou le coefficient de comportement R=5 (tableau 4.3 RPA99 modifie 2003)
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CHAPITRE V vérification RPA

Introduction :

La principale cause des dommages dans une structure durant un séisme est sa réponse
au mouvement appliqué a sa base suite au mouvement transmis a son sol d’assise.
Dans le but d’analyser et d’évaluer le comportement de la structure sous ce type de
chargement, les principes de la dynamique des structures doivent étre appliqués pour
déterminer les déformations et les contraintes développées dans la structure.
Quand on considere une analyse de structure sous un chargement dynamique, le terme
dynamique signifie une variation dans le temps, ceci rend I’étude plus compliquée voire
impossible quand il s’agit d’une structure €élevée avec un nombre infinie de degré de liberté.
Pour cela, les ingénieurs ont essayés de simplifier les calculs, en considérant non pas la
structure réelle mais un modéle simple qui doit étre le plus proche possible de la réalité.

5.1 Description du logiciel ETABS : (Extented Three Dimensions Analyses
Building Systems)

Voir a la complexit¢ de I’é¢tude dynamique d’une structure vis-a-vis aux forces
horizontales engendrées particulierement par le séisme, on dispose de nombreux programmes
basés sur la méthode des éléments finis (M.E.F), permettant le calcul automatique. En
s’appuyant sur 1’outil informatique, qui nous offre des résultats plus exacts et un travail plus
facile, on peut alors éviter le calcul manuel laborieux, voire méme peu fiable.

L’ETABS est un logiciel de calcul et de conception des structures particulierement adaptées
aux batiments et aux ouvrages de génie civil. Il permet de mod¢liser facilement et rapidement
tous types de structures grace a une interface graphique unique. Il offre de nombreuses
possibilités pour ’analyse statique et dynamique avec des compléments de conception et de
vérification des structures ; il nous permet aussi la visualisation de la déformée du systéme,
les diagrammes des efforts internes, les champs de contraintes, les modes de vibration.. etc.
L’ETABS offre un avantage certain par rapport aux autres codes de calcul a utilisation plus
étendue. En effet, grace a ces diverse fonctions il permet une décente de charge automatique
et rapide, un calcul automatique du centre de masse et de rigidité, ainsi que la prise en compte
implicite d’une éventuelle excentricité¢ accidentelle. De plus, ce logiciel utilise une
terminologie propre au domaine du batiment (plancher, dalle, trumeau, linteau etc.). Il permet
¢galement le transfert de donnée avec d’autres logiciels

(AUTOCAD, SAP2000...)

5.2 Choix de la méthode de calcul &

5.2.1 Mséthodes utilisables :

Le calcul des forces sismiques dépend de type de la structure et ces dimensions, se fait a
I’aide des deux méthodes :

Par la méthode statique équivalente.
Par la méthode d’analyse modale spectrale.
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5.2.2 Condition d’application de la méthode statique équivalente :

La méthode statique équivalente peut étre utilisée dans les conditions suivantes :

e Le batiment ou bloc étudié, satisfaisait aux conditions de régularit¢ en plan
et en ¢élévation avec une hauteur au plus égale a 65m en zone I et Ila et a 30m en
zones 1Ib et I11.

e Le batiment ou bloc étudié présente une configuration irréguliere tout en
respectant, outre les conditions de hauteur en (a), dans notre cas les critéres let 2
dans les sens transversal et longitudinal respectivement sont pas vérifiés (vérifiés
dans ce chapitre). la condition complémentaire suivante :

Zone I1I : groupes d’usage 2, si hauteur est inférieure ou égale a 7 niveaux ou 23 m
Dans notre cas la hauteur de batiment est supérieure a 7 niveaux et 23m.
Conclusion :
Dans notre cas la méthode statique équivalente n’est pas applicable.

5.2.3 Condition d’application de la méthode d’analyse modale spectrale :

La méthode d’analyse modale spectrale peut étre utilisée dans tout les cas, et en
particulier, dans le cas ou la méthode statique équivalente n’est pas permise.
Conclusion :
La méthode qui convient dans notre cas, est la méthode modale spectrale

5.2.4 Présentation de la méthode modale spectrale :

Dans cette méthode on recherche pour chaque mode de vibration le maximum d’effets
engendrés dans la structure par les forces sismiques, représentées par un spectre de
réponse de calcul. Ces effets vont étre combinés suivant la combinaison la plus
appropriée pour obtenir la réponse totale de la structure.

5.3 Etapes de modélisation :

Les étapes de modélisation peuvent étre résumées comme suit :

e Introduction de la géométrie du modéle.

e Spécification des propriétés mécaniques de I’acier et du béton.

e Spécification des propriétés géométriques des €léments (poteaux, poutres, voiles...).
e Introduction du spectre de réponse (E) selon le RPA99/version 2003.

e Définition des charges statiques (G, Q).

e Définition de la charge sismique E.

e Introduction des combinaisons d’actions.

e Spécification des conditions aux limites (appuis, diaphragmes).

e Déroulement de I’analyse et visualisation des résultats.
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e e

Fig 5.18 : Modéle 3D de la structure |

e e e e e e e, e e e e e — e —— = — —
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5.4 Caractéristiques de la structure relative a I’étude dvnamique :

v' la structure est classée en groupe d’usage 2 (RPA 2003 3.2).

v Le sol est de catégorie S3 (sol meuble), selon les résultats donnés par le laboratoire de
géotechnique.

v La structure se trouve dans une zone de grand sismicité Zone III.

v' La structure étudiée fait 27,54m de hauteur (R+8), le systéme structural est mixte.
Dans ce cas les voiles doivent reprendre 20% des charges dues aux sollicitations

verticales et la moitie de la charge horizontale.

5.5 Vérifications aux exigences du RPA99 modifié en 2003 :

5.5.1 Spectre de réponse de calcul :

Le spectre réglementaire de calcul est donné par I’expression suivante:

1.25A(1+%[2.577%— D 0<T<T,
1
g 2.577(1.25/1)[2} T<T<T,
a = Ry RPA 2003 (A 4.3.3)
& 2.577(1.25/1)(%[%} T,<T <3.0s
2/3 5/3
2.577(1.25/1)(&} [ij [QJ T>3.0s
3) \1r) (R

%6}

Fig 5.19 : Spectre de réponse de calcul.
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T (sec) : la période avec une précision de 0.1 sec.
A : coefficient d’accélération de zone.

1 : facteur de correction d’amortissement.

R : coefficient de comportement de la structure.

Ty, T, : périodes caractéristiques associées a la catégorie du site.
5
Q : facteur de qualité de la structure. =1+ ZPq
1
v’ P4 est la pénalité a retenir selon le critére de qualité q; (tableau 4-4 du RPA2003).

e Calcul du facteur de qualité Q :

Y/

% Tableau donnant les valeurs des pénalités P,:

» Sens longitudinal :

Critére q » Pénalités P,
1. Conditions minimales sur les files de contreventement. 0
2. Redondance en plan. 0.05
3. Régularité en plan. 0.05
4, Régularité en élévation. 0
5. Controle de la qualité des matériaux. 0.05
6. Controle de la qualité de I’exécution. 0

Tableau 5.1 : valeurs des pénalités P, Sens longitudinale
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> Sens transversal :

Critére q » Pénalités P,
1. Conditions minimales sur les files de contreventement. 0.05
2. Redondance en plan. 0.05
3. Régularité en plan. 0.05
4, Régularité en élévation. 0
5. Controle de la qualité des matériaux. 0.05
6. Controle de la qualité de I’exécution. 0

Tableau 5.2 : valeurs des pénalités P4 Sens transversal

Sens longitudinal :

Q=1+ (0+0.05+0.05+0.05+0+0) = 1.15.
Sens transversal :
Q=1+ (0+0.05+0.05+0.06+0+0) = 1.20.

Note : Dans le spectre de réponse la valeur de Q a introduire est la plus défavorable Q =1.20.

» Pour notre structure les paramétres a considérer sont :
A= 0,25 [zone III, groupe d’usage 2 (RPA 2003tableau 4.1)].
R= 5 [Mixte portique/voile avec interaction (RPA 2003tableau 4.3)].
Ty=0,15sec ; T>=0,5 sec. [Site S3 (RPA 2003 Tableau 4.7)].
Q=1,20

5.5.2 Nombre de modes a considérer :

a) Pour les structures représentées par des modeles plans dans deux directions
orthogonales, le nombre de modes de vibration a retenir dans chacune des deux directions

d’excitation doit étre tel que :

v la somme des masses modales effectives pour les modes retenus soit égale a 90 % au

moins de la masse totale de la structure.
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v ou que tous les modes ayant une masse modale effective supérieure a 5% de la masse
totale de la structure soient retenus pour la détermination de la réponse totale de la
structure.

Le minimum de modes a retenir est de trois (03) dans chaque direction considérée.
b) Dans le cas ou les conditions décrites ci-dessus ne peuvent pas étre satisfaites a
cause de I'influence importante des modes de torsion, le nombre minimal de modes (K) a

retenir doit étre tel que :
K>3+VN et Tx<0.20sec RPA (4-14)
N : est le nombre de niveaux au dessus du sol et ; Ty la période du mode K.

> Dans notre cas N= 9 niveaux = K > (3x//9 = 9)

Donc K= 9 nombre de modes.

5.5.3 Combinaison des réponses modales :

> r< 10/(10+ &g )

Avec :
I'=Ti/Tj (TiSTj)
i et] : deux modes de vibration des périodes Tj, Tj et d’amortissement &j &;

v Dans le cas ou toutes les réponses modales retenues sont indépendantes les unes des

autres, la réponse totale est donnée par

E : effet de ’action sismique considéré
E;: valeur modale de E selon le mode « 1 »

K : nombre de modes retenus
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v" Dans le cas ou deux réponses modales ne sont pas indépendantes ; El et E2 par
exemple, la réponse totale est donnée par :
2 K 2
E= | (E|+|E,) +YE
i=3
5.5.4 Caractéristiques géométriques de la Structure :
v Le centre de masse et le centre de torsion pour chaque niveau :
Etage Masse (KN) Position du centre de Position du centre de Excentricité Excentricité
masse rigidité accidentelle
X Y XCM(m) | YCM(m) | XCR(m) | YCR(m) e, e e, e
RDC 251,4846 | 251,4846 | 11,425 | 5715 | 11,429 | 5033 | -0,004 | 0,476
Etagel | 5571363 | 257,1363 | 11,425 | 5,783 | 11,428 | 5,296 | -0,003 | 0,487
Etage 2 253,8209 | 253,8209 11,425 5,78 11,428 5,365 -0,003 | 0,415
Etage 3 251,03 | 251,03 | 11,425 | 5777 | 11,428 | 538 | -0,003 | 0,393
Etage 4 251,03 | 251,03 | 11,425 | 5777 | 11,428 | 5393 | -0,003 | 0,384 | 1.143 | 0.580
EtageS | 5481047 | 248,1047 | 11,425 | 5774 | 11,428 | 5401 | -0,003 | 0,373
Etage 6 237,845 | 237,845 | 11,803 | 5799 | 11,427 | 5,408 | 0,376 | 0,391
Etage 7
243,4977 | 243,4977 11,425 5,723 11,428 5,414 -0,003 0,309
Etage8 | 5374171 | 237,4171| 11,425 | 5805 | 11,429 | 5412 | -0,004 | 0,393

condition vérifie

Tableau 5.3 : Centre de torsion et centre de masse de la structure.

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 €gale a la plus grande des deux valeurs :

v' 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).

v’ Excentricité théorique résultant des plans.
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a) Excentricité accidentelle: (RPA 2003 Art 4.2.7)
Le RPA dicte que : ex =0,05%x22,85=1.143 m

ey =0,05 x 11,60 = 0,580 m

b) Excentricité théorique :

ex=XCM-XCR ——> Ex=0376m<1.143m .................... Condition vérifiée.

ey=YCM-YCR c——> Ey=0487m<0,580m .................... Condition vérifiée.

5.5.5 Caractéristiques dynamiques de la structure :

Le tableau suivant résume toutes les données relatives aux périodes et participations

massiques de tous les modes.

Mode Period UX vy UZ | SumUX | SumUY | SumUz RX RY Rz
1 0,678748 | 72,0254 | 72,0254 | O | 72,0254 | 0,0014 0 0,002 | 99,2692 | 0,0553
2 0,525088 0,0016 72,027 | O 72,027 | 69,6611 0 98,8478 0,002 0
3 0,41805 0,0587 | 72,0857 | O | 72,0857 | 69,6611 0 0| 0,087 | 70,206
4 0,189256 | 14,2933 | 86,3789 | 0 | 86,3789 | 69,6613 0 0,0001 | 0,2598 | 0,0125
5 0,134738 0,0001 | 86,3791 | 0 | 86,3791 | 86,6045 0 0,8122 0| o0,0001
6 0,107878 0,0092 | 86,3882 | 0 | 86,3882 | 86,6045 0 0| 0,0002| 16,4302
7 0,086379 6,0056 | 92,3938 | 0 | 92,3938 | 86,6046 0 0| 0,2981 0,005
8 0,060014 0| 92,3939 | 0 | 92,3939 | 93,0745 0 0,2654 0 0

Tableau 5.4 : Périodes et participations massiques donné par ETABS

v’ La valeur de participation massique a atteint les 90% dans le mode 08

5.5.6 Vérification de la résultante des forces sismiques :

Selon le RPA la résultante des forces sismiques a la base ‘Vt’ obtenue par combinaison
des valeurs modales ne doit pas étre inferieure a 80 % de la résultante des forces sismiques

déterminées par la méthode statique équivalente (RPA 2003 Art 4.2).

La force sismique totale V, appliquée a la base de la structure, doit étre calculée
successivement dans deux directions horizontales orthogonales selon la formule :

AXDXQ

==

X W
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(RPA 2003 Art 4.2.3)

v A : coefficient d’accélération de zone, donné par le RPA 2003 tableau 4.1
suivant la zone sismique et le groupe d’usage du batiment

A= 0,25

v' D : facteur d’amplification dynamique moyen, fonction de la catégorie du site, du
facteur de correction d’amortissement ( 1) et de la période fondamentale de la

structure (T).

2.5 0<T<T,
2
D =12.5n(T,/T)s T, <T <3.0s

2 5
2.51(T,/3.0):(3.0/T)s T >3.0s
T;=0.15T,=0.5  (RPA/Tableau 4-7).

M : donné par la formule :
n=47/(2+§)=0.7

o £ (%) est le pourcentage d’amortissement critique fonction du matériau
constitutif, du type de structure et de I’importance des remplissages.

Quand & =8,5%, on a n=0.82

T : La formule empirique a utiliser selon les cas est la suivante :

_ 3/,
T=Cr hN
o h

. . Hauteur mesurée en metres a partir de la base de la structure jusqu’au dernier
niveau (N). ——> h,=27,54m

S Coefticient, fonction du systeme de contreventement, du type de remplissage
et donné par le tableau (4.6) ——> (,=0,05

D’ou : T=0.60 sec

T=060sec. > T, <T<3.0sec.
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2
Donc : D=2.5 n(-2)s = 1,81

D=1,81

v" R : le coefficient de comportement global de la structure (RPA 2003 tableau 4.3)

R=5

v' Q : facteur de qualité voir le titre 5.9.1.a.
Q=120

e W : Poids total de la structure, donn¢ par ETABS :»

Etages Poids (KN)
Poids Total
2231,3663
W (KN)

Tableau 5.5 : le poids total de la structure

Conclusion :

MSE (RPA 2003)
Coefficient A 0.25
D 1.81
Q 1.20
R 5
Forces
Sismiques 2423,26
V(KN)

Tableau 5.6 : la force sismique a la base

v Résultante des forces sismiques de calcul : (RPA 2003 Art 4.3.6)

La résultante des forces sismiques a la base Vt obtenue par combinaison des valeurs

modales ; calculée par ETABS ne doit pas €tre inférieure a 80 % de la résultante des forces
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sismiques déterminée par la méthode statique équivalente Vmax pour une valeur de la

période fondamentale donnée par la formule empirique approprice. (Vt > 0.80 V)

v' Si Vt <0.80Vmax, il faudra augmenter tous les paramétres de la réponse (forces,

déplacements, moments,...) dans le rapport 0.8 V/Vt

Forces Sismiques (KN) Vérification
ETABS (Vt) Vt/vV
MSE (V)
Ex Ey X Y
2423,26 2385,42 2766,13 <0.80 <0.80
Vérifié Vérifié

> Donc Deffort tranchant a la base est vérifié.

5.5.7 Vérification des déplacements :

On doit aussi vérifier que les déplacements relatifs entre étages voisins ne dépassent pas 1%

de la hauteur d’étage [RPA 2003 article 5.10].
Les résultats des déplacements sont calculés par le logiciel ETABS.

a) Déplacement maximal :

e Sens longitudinal :
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oy ForeesReponee oLt oo B
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Story Number
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Show All
Stopy 7
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Dizplay I Done " Stary Stiffness

Fig 5.20 : Vérification des déplacements selon Ex

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

Ht
suivante : Opmax < f=——
max = 500

f: La fleche admissible.
H; : La hauteur totale du batiment.

Ht 27.54
Omax— 0.02 < f=—=—""—=0055................... Condition vérifiée.
500 500

e Sens transversall :
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S Forces/Ri : fi LM m|‘|_ d T ww s e e i E i
to t .
Al oy O R e

File

Set Story Range

Story Humber
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Show All

Static Loads/Response Spectra

Story 8
Stary 7

sl & Case EY -
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e

Fig 5.21 : Vérification des déplacements selon Ey

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

Ht

suivante : Opay < f = —
max = 500

f: La fleche admissible.

Ht: La hauteur totale du batiment.

Ht 27.54
Omax— 0.02 < f=—=—""—=0055................... Condition vérifiée.
500 500
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b) Déplacements relatifs :

D’aprés le RPA 99 (art 5.10), les déplacements relatifs latéraux d’un étage par rapport aux

étages qui lui sont adjacents ne doivent pas dépasser 1% de la hauteur d’étage.
Le déplacement horizontal : a chaque niveau "k" de la structure est calculé comme suit
D’apres le RPA 99 (Art 4.43) : 0k = R X 0k
Avec : 8y : déplacement du aux forces sismique.F; (y compris I’effet de torsion)
R : Coefficient de comportement.

Le déplacement relatif au niveau "k" par rapport au niveau "k-1" est égal a : Ay = Ok - Ok1

NIVEAU 0, (m) d, (m) Ay x (m) Ayy (m) 1% h (m) | Vérification
9 0,0189 0,0159
0,0021 0,0018 0.0306 OK
8 0,0168 0,0141
0,0023 0,002 0.0306 OK
7 0,0145 0,0121
0,0024 0,0021 0.0306 OK
6 0,0121 0,01
0,0026 0,0022 0.0306 OK
5 0,0095 0,0078
0,0025 0,0021 0.0306 OK
4 0,007 0,0057
0,0025 0,0021 0.0306 OK
3 0,0045 0,0036
0,0022 0,0017 0.0306 OK
2 0,0023 0,0019
0,0016 0,0013 0.0306 OK
1 0,0007 0,0006
0,0007 0,0006 0.0306 OK
BASE 0,0000 0,0000
0,0000 0,0000 0.0000 OK

Tableau 5.7 : Déplacements relatifs sous I’action Ex et Ey

Remarque:

On n’a pas introduit la valeur du coefficient de comportement R lors de calcul des
déplacements, car elle est déja introduite dans le logiciel lorsqu’on a fait la modélisation (on a

spécifié le type de contreventement dans le spectre de réponse).
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5.5.8 Justification Vis a Vis De I’effet P-A :

Les effets de deuxieme ordre (ou l’effet de P-A) peuvent étre négligés dans le cas des
batiments si la condition suivante est satisfaite a tous les niveaux :

O=Px A/ Vi hy<0,10. ... .......................... RPA99 (Art 5.9)

Avec :
Py : poids total de la structure et des charges d’exploitation associ€¢es au dessus du niveau
« k » calculés suivant la formule ci-apres

P, = Z(WG,* + W)
i=k

Vi : effort tranchant d’étage au niveau « k ».

Ay : déplacement relatif du niveau « k » par rapport au niveau « k-1 » en considérons
la combinaison (G+Q+E).
hi : hauteur de I’étage « k ».

Niv Px (KN) Ay (m) Agy (m) | Vix (m) Viy (m) | hi(m) O x O,y Vérification
9 2260,531 | 0,0021 | 0,0018 | 474,93 | 518,16 | 3,06 | 0,0033 | 0,0026 oK
8 2288,709 | 0,0023 | 0,002 | 824,20 | 901,60 | 3,06 | 0,0021 | 0,0017 oK
7 2288,709 | 0,0024 | 0,0021 | 1102,74 | 1206,93 | 3,06 | 0,0016 | 0,0013 oK
6 2312,41 | 0,0026 | 0,0022 | 1349,33 | 1475,25 | 3,06 | 0,0015 | 0,0011 oK
5 2341,663 | 0,0025 | 0,0021 | 1545,02 | 1696,79 | 3,06 | 0,0012 | 0,0009 oK
4 2341,663 | 0,0025 | 0,0021 | 1707,52 | 1861,43 | 3,06 | 0,0011 | 0,0009 oK
3 2369,406 | 0,0022 | 0,0017 | 1828,41 | 1989,36 | 3,06 | 0,0009 | 0,0007 oK
2 2402,551 | 0,0016 | 0,0013 | 1917,39 | 2084,11 | 3,06 | 0,0007 | 0,0005 oK
1 2370,089 | 0,0007 | 0,0006 | 1953,02 | 2124,15 | 3,06 | 0,0033 | 0,0026 oK

Tableau 5.8 : justification Vis-a-vis De I’effet P-A dans les deux Sens
On constate que Oy« et Oy, sont inférieur a « 0.1 ».

Donc I’effet P-A peut étre négligé pour le cas de notre structure.
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5-5-9 vérification de ’effort réduit V:

Nd

= <03
B fc2s

v

Ng: Deffort minimal des poteaux (N de ETABS)
B : section de poteau
Fos : résistance de béton

_ 1315.54 103

=026 <030 —» condition vérifiée
450.450.25 - v

Conclusion :

D’aprés les résultats obtenus ci dessus on peut conclure que :

v’ La période est vérifiée.

Le pourcentage de participation massique est vérifié.

Les déplacements relatifs et le déplacement maximal sont vérifiés.
L’eftort tranchant a la base est vérifié.

L’excentricité est vérifice.

NI NI NEEN

L’effet P-A est négligé.

Nous pouvons passer a la détermination des efforts internes et le ferraillage de la structure.
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Introduction :

Les poteaux sont calculés a 1’état limite ultime et au séisme, selon la combinaison la plus
défavorable puis vérifiés a L’ELS en flexion composée, le calcul est effectué en considérant les
efforts et moments fléchissant suivantes :

e Effort normal maximal et le moment correspondant.

e Effort normal minimal et le moment correspondant.

e Moment fléchissant maximal et I’effort normal correspondant.

Situation Acier
Béton
7,(Mpa) | fe2s(Mpa) | fpu(Mpa) | y,(Mpa) | f«(Mpa) | os(Mpa)
Durable 1.5 25 14.167 1.15 400 348
Accidentelle 1.15 25 18.478 1 400 400

Tableau VIL.1 : caractéristiques mécanique des matériaux

Recommandations du RPA :

VI.1 Armatures longitudinales : (Art.7.4.2.1/RPA 2003).

Les armatures longitudinales doivent étre en haute adhérence, droites et sans crochets,

e Le diamétre minimal est supérieur ou égal a 12mm.

e La longueur minimale de recouvrement est de S0¢(zone I1II).

e La distance entre les barres verticales dans une face du poteau ne doit pas dépasser 20cm
(zone I1I).

e Le pourcentage minimal est 0,9 % (bxh)

e Le pourcentage maximum est : 4 % (zone courante) et 6 % (zone de recouvrement) ;

e Les jonctions par recouvrement doivent étre faites si possible, a I’extérieur des zones
nodales (zones critiques).

Les pourcentages d’armatures recommandés par rapport aux sections du béton :

> Le pourcentage minimal :

- Du RDC au 2°™ étage: Amin=0.009% (45x45) =18.22 cm?
- Du 3™ étage au 5" étage : Amin= 0.009x (40x40) = 14.4 cm?
- Du 6”7 étage au “" étage étage : Amin=0.009% (35x35) =11.025¢cm?

> Le pourcentage maximal :

Du RDC au 2 étage:

En zone courante : A max= 0.04% (45x45) = 81cm?
En zone de recouvrement : A max= 0.06x (45x45) = 121.5¢cm?

139



CHAPITRE VI Ferraillage des poteaux

cme

- Du 3*" étage au 57 étage -
En zone courante : A max= 0.04x (40x40) = 64cm?
En zone de recouvrement : A max= 0.06x (40x40) = 96cm?

cme

- Du 6" étage au 8" étage :

En zone courante : A max = 0.04x (35x35) = 49¢cm?
En zone de recouvrement : A max= 0.06x (35x35) =73.5cm?

Exposé de la méthode de calcul a P’ELU:

Chaque poteau est soumis a un effort normal N (de compression ou de traction) et a un moment
fléchissant M, ce qui nous conduit a étudier deux cas suivants :
- Section partiellement comprimée (SPC).
- Section entierement comprimée (SEC).

A A
A
. My
Calcul du centre de pression . €, = M,
u
Ny | d h
A
v
a) Section partiellement comprimée (S.P.C) ) b g
La section est partiellement comprimée si I’'une des deux conditions suivantes est satisfaite :
h
ey > ( > -C)
N, (d —¢”) -M; < (0.337h — 0.81¢) bh? fi,, = A +
Avec A Ay Nu | A

h
M =Mu+ Ny ( E -C) SPC M;

Mt Moment fictif.
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Fig. VL.1 : Diagramme des moments fléchissant (sens longitudinal) du portique C-C (ELU)
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Fig. VL.2 : Diagramme des moments normales (sens longitudinal) du portique C-C (ELU)
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Calcul des armatures :

__My
H = ba
» Si u=p, =0392 ..................... lasection est simplement armée. (SSA)
Gbe
il Tabeau B A’
_ My
A= Bdo, d
) , Ny
La section réelle d’armature est A;= A; - . A4
S
b Gist
—
» Si U= pug =0392 ... ............ lasection est doublement armée. (SDA)
et on calcul M;=p. bd*fy,
AM =My -M;
Ao Me o AM o A
' B.dos  (d—c)os (d—c))os
fe
Avec: Og = y— =348Mpa
S

M:: Moment ultime pour une section simplement armée

. 7 b 2 N
La section réelle d’armature ; A, =A’; A=A, - —
Os

b) Section entiérement comprimée (S.E.C) :

h
e < (E-C)

Nu (d—¢”) =M > (0.337- 0.81¢”) bh* fi,

Deux cas peuvent se présenter :

> $i:(0337h—0817) bh’ fru <Ny (d—¢) My < (0.5 - =) b’ fi,

Les sections d’armatures sont :

, N—-100%bhfpy,
1000y
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Avec:

N(d-c')-M¢

0.357 14— —

W=

c
0.8571—H

> Si N, (d—¢)-M; 2(0.5 - %)b}f o

Les sections d’armatures sont :

_ M_ bhfy(d—0.5h)

A s (d—c) N o5

Remarque :

My

Nu

Si e~ = 0 (excentricité nulle = compression pure), le calcul se fera a I’état limite de
Ny — Bfpy

Gs

stabilité de forme et la section d’armature sera: A=

Avec :

B : Aire de la section du béton seul.
Os: Contrainte de 1’acier.

VI.1.1 Calcul du ferraillage des poteaux:

Le ferraillage des poteaux est fait par un calcul manuel et automatique a I’aide du logiciel
«SOCOTEC ».
» Comparaison entre la méthode de calcul manuel et SOCOTEC :
a) Exemple de calcul manuel :
v Poteaux 45x45 (EL U)

Nu= 1315,54 KN ——» Mor= 4,829 KN.m (effort de compression)

My 4,829

0.45
=0.00367 < ( —=-¢)=0.195 SEC

Cu™ ——

Ny 1315,54

Calcul de moment fictif a la flexion simple :
h
M =M, N, ( 5 -C)

h 0.45
Mr =M, Ny ( 5 -c) = 4,829 +1315,54 ( — -0.03) =261.359 KM .m

Vérification de la lere condition :

0.03

0.03
(0.337x0.45 - 0.81=2)0.45x0.45x14.167 x10°< 1315,54 (0.42-0.03) 261359 <(0.5 ———=)

0.45x0.45°x 14.167x10° = 126.05 <251.70 < 559.42
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126.05 <251.70 < 559.42 — Condition non vérifiée

Vérification de la 2¢me condition :

0.03
1315,54 (0.42~0.03) — 261.359 < (0.337 - 0.81--)0.45x0.45’x14.167 x10°

251.70<811.87 — Condition vérifiée

Donc les sections d’armatures sont :

Ag = Me- bhfyc(d—0.5h) 261359 —0.45X0.45x14.167x 103(0.42—0.45x0.45)
S = , =
os (d—c) 348x103(0.42—0.03)

= 0.0026¢cm?

Ny_ bhfye | 131554 —0.45x0.45x14.167x103
Gs i 348x103

A= =0.00824

b) Exemple de calcul avec SOCOTEC :

On introduit les caractéristiques de nos matériaux et nos efforts.

" SR

ﬂ sans nom - DaclR
Fichier Edition Options Affichage 7

|
D|e|=] &5 &= 8 2|® 8]
| Hypothéses SEIISIEI Diessin I Résultats I Apergu I I
Mom daffare I & Diewsin Geéunéhie Type
Morm du fichier :  zans mom " Dessin Geometrie 5 aisie
— MalEriaux — Gewmelnic
Cortraints béton : £ 5 MPa Cocff. agicrdbston . m 15| Langeur : b Uk o
Limite &last. geier . £ 400 ppa Hater - h 0.45
Poe. cdg amaturee eup. : d° 0.03 m
v Caloul aw:e LU 1 Caloul e ELs —————————— —_—
N | Fog. cdg amatures Inf. . © 0.03 m
ElTwil normal . MNu ~ kM Effwl .. . M ek
Momert fléchussant : Mu 453 kN'm || Moment . : Ms kM
Cocfficients Sections darmaturcs
durée chigigement . 0 1 BRI =T [ == LIg
sécurté du béton - [ 1.0 infgrieures : i
 E— +
sécurité de 'acier: ¥ L ©
Conwvention signes [Nz suration Frpo—ormaturs
M = 0 : compreesion & peupréudiciable | wnd lisse —
M = 1 - tend lA fihre infénsire I préjudiciable % hare HA
 nes pgjudiciable £ Lane He
Pour I'aide, appuyez cur F1 |NUM 2
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La section d’acier donnée par SOCOTEC :
[} sans nom - BaelR B e

Fichier Edition Options

D|=d| &[=e S=e 2(# 8

=
=3
=
e
1
[11]
41
L
1
@,
(1]
=
h
41
@,
3
ol
b
]
[y
=
o
W
1]
£

SUpEneunss 0 2 0,45
inférieures : 0 cmz
Section entiérement comprimée. I 045 |

\|Pour I'aide, appuyez sur F1 MUM

¢) Exemple de calcul manuel :
v Pot 45X45 : Situation accidentelle (G+Q+Ex):

Nu:692,93KN > Mero :89,893KN1’II

My 89,893

h
€= =0.129< ( - -¢) = 0.195

Nu 692,93
Nu (d—¢”) My < (0.337 — 0.81c) bh® i,

Calcul de moment fictif a la flexion simple :
h
M; =M, N, ( 5 —C’”) = 89,893+692,93 (0.225- 0.03) =225.104KN.m

Nu (d =) M < (0.337 — 0.81¢) bh? fipy ——> 692,93 (0.42-0.03)- 225.104=45.1387
45.1387< 526.526 — la condition est vérifiée

Donc la section est partiellement comprimée As’=0 cm2
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Calcul des armatures :

My 225.104 —0.134
H=ra fpu  0.45x0.452x18.475x103
p=0134<p; =0392 ...
[=0134 — 5  B=0.689

Donc les armatures fictives sont :

Mg 225.104 3
A= = =0.0014 cm
Bdoy 0.938x0.42x400x103
Les armatures réelles :
Ny 225.104 ’
A= Ar- — =0.0014 — —— =0cm
O 400x103
As=0 cm2

d) Exemple de calcul avec SOCOTEC :

On introduit les caractéristiques de nos matériaux et nos efforts.

v
E zans nom - BaslR

Ferraillage des poteaux

....... la section est simplement armée. (SSA)

E=RESR X

Fichier Edition Options Affichage 7
D[] &8 S=(8 2|# al
Hypothéses Saisie l Dessin ] Résultats ] Apercu ]
MNom d'affaire : |
Morm du fichier ;. zans nom
Mat&riaunx
Contrainte béton : fcj 25 MPa 15

Limite &last. acier : £ 400 ppa

[ Calcul awx ELS

Effort nomal Mu B32.3 kny

Moment fléchissant : Mu 83,83 kKN*m

Coefficients

durée chargemert - B 1

sécurté du béton : ¥ 115

sécurté de 'acier . ¥ 5 1

Convention signes

M = 0 : compression O r

M =0 :tend la fibre inféreurs - {+
i {

* Dessin Géométie Type
i Dezzin Géométrie S aizie

Géométrie
Largeur :

Hauteur :

Pos. cdg amatures sup. :

Pog. cdg amatures inf . :

b| 04m
h| 04m
g 00Em
o

G

Pour I'aide, appuyez sur F1
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La section d’acier donnée par SOCOTEC :

E sans nom - BaelR o [ | S
Fichier Edition Options Affichage i
D] (e =|=a] (2|
Hypothéses ] Saisie ] Dessin 'Fiésulta‘ts)] Apergu ]
Reésultats aux ELU - Sections damatures
superieures 0 omz 0,45
infé&risures : (1
Section entiégrement comprimés . 1 025 m|
Powr I'aide, appuyez sur F1 LB

v Pot 40x40 : Situation accidentelle (G+Q+EY):

Nu:345,01KN > Mero = 86,668KN1’I’1
M, 86,668 h

C= = =025> ( = -C) =0.145 ———= SPC
Ny 345,01 2

Calcul de moment fictif a la flexion simple :
h
Mr =My Ny ( 5 —C’) =. 44.1+583.86 (0.2-0.03) =143.35KN.m

Nu (d —¢”) -M; < (0.337h — 0.81¢) bh® f,, ———— la condition est vérifiée

Calcul des armatures :

Donc les armatures fictives sont :

_ Ms_ bhfy(d—0.5h)  143.35-0.4x0.4x18.475x 103(0.37—0.4x0.4)

, _ _ 2
As cs (d—c) 400x103(0.37—-0.03) 0.0035 em

Ny_ bhfye ,,  583.86—0.4x0.4x18.475x10%
Gs i 400x103

A= ~0.0035 = 0.0024 cm>

d) Exemple de calcul avec SOCOTEC :

On introduit les caractéristiques de nos matériaux et nos efforts.
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Fichier Edition Options Affichage

D] & || =l=re] 2% =

Hypothé&ses Saisie ] Dlessin ] Résulats ] Apergu ]

Mom daffaire : | = Dessin Géométrie Type

Morm du fichier : Tans nom 7 Dessin Geéométrie S aisie
Mat Eriaunc Geéomeétrie
Contrainte béton fC_'i | 25 MPa 15 Largeur : =] li[m m
Limite &last. acier : £ | 400 pPa Hauteur : b lim m
Pas. cdg amatures sup. : d° 0.03 o
v Calcul awe ELL [ Calcul awx ELS
Pos. cdg amatures inf. : = 0,03 m
Efort momal : Mu 583.9 kM

Coefficients

durée chargement : B 1
sé&curité du béton : ¥ 1.5
s&curits de I'acier : ¥ = 1 e

Conwvention signes

Moment fléchissart Mu 447 keM*m

M = 0 : compression =
M = O : tend la fibre inférisure "
—

80

Powur I'aide, appuyez sur F1

PAS (ML

Les résultats sont :

Fichier Edition Options Affichage

D|F|E] &|5a| S=a] 2|® @

Hypothéses ] Saigie ] Dessin  Resultats ]Ptper-l;u]

Résultats aux ELU - Sections d amatures

supérieures 0 cmz 0.4
li

inférieures : 0 cmz

Section enti@rement comprimeée.

11
11

Powur I'aide, appuyez sur F1 MAS |MURM

Remarque :

D’apres la comparaison de nos résultat ; on constate que la section d’armature la plus défavorable
est trouvée sous la combinaison 0.8G+Ex.

Le reste des résultats de calcul sont résumés dans les tableaux ci-dessous :
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Ferraillage des poteaux

Section N(KN) Moment (KN. m) e (m) h e Ainf | Ainf Ferraillage A adopté
(cm2) 2 Obs. Asup (em?)
Macor = -4,829 0.0036 0.195 SEC 0 0
Nia= -1315,54
45x45 Mieor = -30,257 0.02299 0.195 SEC 0 0
Macor = 4,829 0.0036 0.195 SEC 0 0
Nonin =1315,54 18.22 4HA20+4HA14 18.71
Mol = 30,257 0.02299 0.195 SEC 0 0
Neor = 692,93 Mo = 89,893 0.129 0.195 SEC 0 0
Neor = 550,37 Mima— 98,439 0.178 0.195 SEC 0 0
Ninax = -753,12 Maeor = -31,521 0.0418 0.17 SEC 0 0
40x40
Micor= -18,946 0.025 0.17 SEC 0 0
14.40 S8HA16 16.08
Ninin = 538,49 Macor =71,036 0.13 0.17 SEC 0 0
Miee=17,128 0.0318 0.17 SEC 0 0
New=400,2 M 2mn=77,782 0.19 0.17 SPC 0 1.20
Neor=345,01 Miz=86,668 0.25 0.17 SPC 0 2.74
Ninax =-349,81 Macor =25,874 0.0739 0.145 SEC 0 0
35x35 Mieor = -21,515 0.061 0.145 SEC 0 0
SHA14
N =234,32 Maew=23,244 0.098 0.145 SEC 0 0 11.025 12.31
Miew=15,927 0.0679 0.145 SEC 0 0
Nex =213,79 Mars—48,739 0.022 0.145 SEC 0 0
New =203,06 Miz=52,901 0.26 0.145 SPC 0 0.79

Tableau VL2 : Ferraillage des poteaux dans les deux sens
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V1.2 Calcul des armatures transversales :

Les armatures transversales sont disposées de maniére a empécher tout mouvement des aciers
longitudinaux. Elles sont calculées a 1’aide de la formule suivante :

A T
£o- PLu (RPA 2003 art 7.4.2.2)
St h1 fe

Avec :

Tu: effort tranchant de calcul.

hi : hauteur total de la section brute.

fe: contrainte limite €lastique de I’acier d’armature transversale.

p, : Coefficient correcteur qui tient compte du mode fragile de la rupture par effort tranchant.
p1 = 2.5 st I’élancement géométrique dans la direction considérée est (110105,

p1 =3.75 dans le cas contraire.

[

L’¢élancement Ag est donné par la relation : Ag = Tf

Avec :
I bh? h? h
1: —_— = W) = —_— T —
B — 12 V12
Telle que :
lr=0,7x1y ly : longueur libre du poteau.
lo=306 cm
12 12
Poteau de (45x45) cm® : A= T\/_ e = 4—\/5_x0.7x306 =16.49
12 12
Poteau de (40x40) cm® : A= 1z A= \/_x0.7x306 =18.55
h 40
12 12
Poteau de (35x35) cm® : A= T\/_ e = 3—\/5_x0.7x306 =21.20

On remarque que : A > 5 donc1p=2.5

VI1.2.1 Espacement des armatures transversales :

Selon le RPA la valeur maximale de I’espacement St des armatures transversales est fixée comme
suite :
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e En zone nodale :

St<10 cm Soit : St= 7cm

2.5 x0.07x64.4 5
Zonel: Ac= =0.62 cm
0.45x400000

Soit : A=3.02 cm2 —> 6HAS

2.5x0.07x56.48 5
Zone II: Ac= =0.62 cm
0.4x400000

Soit : A=3.02 cm2 ———> 6HAS

2.5x0.07x35.68 5
Zone III: At = = 0.45cm
0.35x400000

Soit: A=2.01 cm2 ———> 4HAS

e En zone courante :

St<Min (b1/2 ; h1/2 ; 10 O1)

St <Min (b1/2; h1/2; 10 @1) = min (45/2; 45/2; 10x1.2) =12 cm

Soit : St=12cm

Ou 01 est le diametre minimal des armatures longitudinales du poteau
D’ou:

2.5x0.12x64.4 5
Zonel :At=——————— = 1.074 cm
0.45x400000

Soit : At=4.53 cm2 ———>=> 9HAS

2.5x0.12x56.48
Zone 11 :At.= =1.059 cm2
0.40x400000

Soit: A=4.53 cm2 ———>= 9HAS

2.5x0.12x35.68 3
Zone III: At = = 0.76 cm
0.35x400000

Soit: Ai=3.52 cm2 ————>  7HAS8

V1.2.2 Vérification de la quantité d’armatures transversales:
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La quantité d’armatures transversales est donnée comme suite :

SiAg=5 AT = 03% St x bl

SiAG<3 AT = 0 8% St x bl

Si3<hg <S5 Interpoler entre les deux valeurs précédentes.
Avec :

Ag: L'élancement géométrique du poteau
b1 : Dimension de la section droite du poteau dans la direction considérée.

e En zone nodale (St=7cm) :

> Poteau de (45X45)cm®................ A1 =0.3% St x bl =0.8% x 7 x 45 = 2.52 cm’<Aqgopt
> Poteau de (40x40) cm®................. A1 =0.3% St x bl =0.8% x 7 x 40= 2.24 cm’< Aygopt
> Poteau de (35x35)em®................. A1 =0.3% St x bl =0.8% x 7 x 35= 1.96cm’< Agdopt

e En zone courante (St=12cm) :

> Poteau de (45X45)cm®................ Ar=0.3% St x bl =0.8% x 12 x 45 = 4.32 cm’<Aqdopt
> Poteau de (40x40) cm®................. A1 =0.3% St x bl =0.8% x 12 x 40=3.84 cm’< Augopt
> Poteau de (35x35)em®................. A1 =0.3% St x bl =0.8% x 12 x 35=3.36 cm’< Agdopt

Les armatures transversales des poteaux seront composées d’un cadres HA8 et d’un losange HA8

VI1.2.3 Longueurs de recouvrement :

L, = 5007 =50 x 1.4 =70cm

VI1.2.4 Vérification des contraintes tangentielles (Art 7.4.2.2 RPA 2003) :

La contrainte de cisaillement conventionnelle de calcul dans le béton sous combinaison sismique doit
étre inférieure ou égale a la valeur limite suivante:

Vu
Ts Tpq < Tpy = Pp fe2s

0.075Si A,>5 firs =25Mpa
Pp = ——
0.04Si Ay <5 Ag= 5
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Tyu = P fozs  =0.04 x25 =1.00 Mpa

e Poteaux (45x45)

_ 64.4x103

= = 0.34 Mpa < 1.00 Mpa
450x420

Tp

e Poteaux (40 x 40)

 56.48x103

=—————— =0.38 Mpa < 1.00 Mpa
400x370

Tp

e Poteaux (35 x 35)

~ 35.68x103

= = 0.32 Mpa < 1.00 Mpa
350x320

Tp
Les contraintes tangentielles sont admissibles.

VL3 Vérifications a PELS :

Pour le cas des poteaux, on vérifie 1’état limite de compression du béton :

Opc< Opc=0.6xfny =—> 0p.=15Mpa [BAEL 91A.4.5.2]

a) Vérification d’une Section partiellement comprimée :

Pour calculer la contrainte du béton on détermine la position de I’axe neutre : y; =y, + 1

Avec :

y1: La distance entre I’axe neutre a 'ELS et la fibre la plus comprimé.

y2: La distance entre I’axe neutre a ’ELS et le centre de pression Cp.

lc : La distance entre le centre de pression Cp et la fibre la plus comprimée.

y2 est obtenu avec la résolution de I’équation suivante : y23 =py2++tq=0

h
( 1C = 3 -eS
, le—ct d—lIc
Avec : < p = -3x1.2-6nA +6nA

le_c)? d— lc)?
| q=-2xlc* -6n4’ % +ona E1O)

: : 4’
Pour la résolution de I’équation, on calcul A1 A=q* + %

Si:A>0:t=05 A-q;u=Vt; y=u— %

Si:A<0 == L’équation admet trois racines :
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/_ a2 a 27, 3 a4
y3 acos(3),y2 acos(3+ 3), y3 acos(3+ 3)

Avec :

3 -3
a = arcos (ﬁ X /? ) a=2\/§

On tiendra pour y2 la valeur positive ayant un sens physique tel que : 0 <y; =y,+1<h
y1 = yatle

3
1= 2 15 [ As @ - y)?+4; (Y -d)’]

. . . . Ny —
Finalement la contrainte de compression dans le béton est : Gy, ZYZT ¥, Ope

a) Vérification d’une section entiérement comprimée :

- On calcul I'aire de la section homogéne totale : S =bh+15(A, +A'))

- On détermine la position du centre de gravité qui est situé a une distance Xg

au-dessus du CDG géométrique :

A' (0.5h—d)— A, (d—0.5h)
bh+15(A, +A")

X, =15

- On calcul I’inertie de la section homogene totale

_ bk’

I + bhX}, + lS[A'S (0.5h —d-X,) + A,(d-0.5h + XG)Z]

Les contraintes dans le béton valent :

h
Nser Nser (es - XG {2 - XGj

C,, = + Sur la fibre supérieure
sup s I

Nser (es - XG )[}21 + XGj
G = Sur la fibre inférieure
inf s I

En fin ; on vérifie : max (asup;ainf ) <o,

C
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Remarque : Si les contraintes sont négatives on refait le calcul avec une section partiellement

comprimeée.

¢) Vérification de la condition de non fragilité :
La condition de non fragilité dans le cas de la flexion composée est

_023f _e=0455d

Ae> Amin = bd
i f, e,—0.185d

Les résultats des vérifications sont résumés dans les tableaux ci-dessous :
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Ms22 Obsup | Obinf Ope Oqinf o Amin | Aadop | Observatio
Section | Sollicitations | Ns (KN.m) |e(m) h/6 Nat. | (MPa) | (MPa) | (MPa) | 044 ( | (MPa) | MPa) | CNF | (cm2) n
Mpa) (cm2)
-903,98 -11,44 0,013 0.075 | SEC 4.6 3.4 15 67,8 52,2 348 6.77 condition
Nmax' Mcor vérifiée
-243,72 0,436 -0,002 0.075 | SEC 1,1 1,06 15 16,5 15,9 348 5.52 condition
45X45 Niin- Meor 18.71 vérifiée
-568,93 35,992 -0,063 0.075 | SEC 4.4 0,64 15 62,2 13,3 348 4.12 condition
Mmax' Ncor vérifiée
-547,93 -22,87 0,042 0.075 | SEC 4,59 1,36 15 65,2 24 348 10.76 condition
NmaX'Mcor vérifiée
40X40 -112,79 0,258 -0,002 0.066 | SEC 2,61 0 15 33,5 -29.6 348 5.18 condition
Ninin- Meor 16.08 vérifiée
-311,54 37,296 -0,120 0.066 | SEC 4.5 0 15 60,9 -14,5 348 3.05 condition
Mmax'Ncor vérifiée
-254,99 -18,779 0,074 0.058 | SPC 3,61 0 15 49 4 2,75 348 9.14 condition
Mmax'Ncor vérifiée
35X35 -7,69 0,384 -0,050 0.058 | SEC 0,09 0,01 15 1,26 0,31 348 2.78 condition
Ninin- Meor 12.31 vérifiée
-118,51 33,491 -0,283 0.058 | SEC 5,05 0 15 60,9 -82,2 348 1.8 condition
Mmax'Ncor vérifiée
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Ms33 Opsup | Opinf( | OpcM | 04 up( Oging | 0,(Mpa) | Amin Aa dop | Observation
Section Sollicitations Ns (KN.m) e (m) h/6 Nat. (Mpa) | Mpa) pa) Mpa) Mpa) CNF (cm2)
(cm2)
-903,98 -3,844 0,004 0.075 SEC 4,2 3.8 15 62.6 57.4 348 6.99 condition
Nmax- Mcor vérifiée
-243,72 0,616 -0,003 0.075 SEC 1,11 1,05 15 16,6 15,8 348 6.58 condition
45X45 Nmin- Mcor 18.71 vérifiée
-659,92 15,069 -0,023 0.075 SEC 3,71 2.13 15 54 33.6 348 5.72 condition
Mmax-Ncor vérifiée
-547,93 -13,691 0,025 0.066 SEC 3,94 2,01 15 57 323 348 7.31 condition
Nmax- Mcor vérifiée
40X40 -112,79 0,717 -0,006 0.066 SEC 0,66 0,56 15 9,83 8,54 348 5.00 condition
Nmin- Mcor 16.08 vérifiée
-347,94 20,327 -0,058 0.066 SEC 3,33 0,45 15 46,7 10 348 3.67 condition
Mmax-Ncor vérifiée
-254,99 -15,562 0,061 0.058 SPC 3.47 0,15 15 47.8 6,48 348 4.42 condition
Mmax-Ncor vérifiée
35X35 -7,69 0,707 -0,092 0.058 SEC 0,13 0 15 1,79 -0,21 348 4.52 condition
Nmin- Mcor 12.31 vérifiée
-85,27 21,276 -0,250 0.058 SEC 3,63 0 15 43,6 -60,9 348 3.45
Mmax-Ncor

Tableau V1.4 : vérification a ’ELS dans le sens (3-3)
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Conclusion :

Apres touts calculs fait et vérifications faites, le ferraillage final adopté pour les poteaux est comme

suit :

Ferraillage des poteaux

Tableau VILS : Résultats de ferraillage des poteaux.

Niveaux Section (cm?) ferraillage
6,8,9 35x35 8HA14
3,4,5 40x40 8HA16
RDC, 1,2 45x45 4HA20 + 4HA14
2720 2116
' ] L ] ’ . L
|etr T8 TN et T8 2T14
| . 4T14 4 4116 $ e
45 ® M oaa s 40 cad T8 ® % T8
1 | 2T14
. 35 .
| . . » . T16 cad T8
_ 2720 e o o
T —0 ¢ | T4
35
Zone 1 Zone 11 Zone 111
Fig. VL.3 : schémas de ferraillage des poteaux
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CHAPITRE VII Ferraillage des Poutres

Introduction

Les poutres sont des éléments non exposée aux intempéries et sollicitées par des
moments de flexion et des efforts tranchants. Donc le calcul se fera en flexion simple avec les
sollicitations les plus défavorables en considérant la fissuration comme étant peu nuisible.

> Les combinaisons de calcul

Ils sont ferraillés en flexion simple sous les combinaisons de charge les plus
défavorables, et vérifiées a L’ELS. Les sollicitations maximales sont déterminées par les
combinaisons suivantes :

*GHQ.. al’ELS
* GHQzE............. RPA 99 révisé 2003
* 08GtE.............. RPA 99 révisé 2003

VII.1 Recommandation du RPA version 2003 :

a) Armatures longitudinales :

Le pourcentage minimum des aciers longitudinaux sur toute la longueur de la poutre est

de : 0.5 % de la section du béton :

Poutres principales : Amin = 0.005 x 30 x 45 =6.75 cm®
Poutres secondaires : Amin = 0.005 x 30 x 40 = 6.00 cm’
Le pourcentage maximum des aciers longitudinaux est de :
En zone courante : 4 %
En zone de recouvrement : 6 %
= Zone courante :
Poutres principales : Amax = 54 cm?
Poutre secondaire :  Amay = 48cm’
— Zone de recouvrement :
Poutre principale :  Amax = 81 cm®
Poutre secondaire :  Amay = 72 cm’

La longueur de recouvrement est de : 50 @  (zone III)

L’ancrage des armatures longitudinales supérieures et inférieures dans les poteaux de rive et

I’angle doit étre effectué avec des crochets a 90°.

b) Armatures transversales :
La quantité d’armatures transversales minimales est données par :
A, = 0.003-S, -b
L’espacement maximal entre les armatures transversales est donné comme suit :
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S, = min [% , 12 q)lj — en zone nodale

S, < — En dehors de la zone nodale (zone de recouvrement).

(SR

®, : Le plus petit diametre utilisé des armatures longitudinales, et dans le cas d’une

section en travée avec des armatures comprimées, c’est le diametre le plus petit des aciers

comprimes.
Le premier cadre doit étre dispose a Scm au plus du nu de ’appui ou de I’encastrement.

» Disposition constructive :
Conformément au CBA 93 annexe E3, concernant la détermination de la longueur des
chapeaux et barres inferieures du second lit, il y’a lieu d’observer les recommandations

suivantes qui stipulent que :

e‘% de la plus grande portée des deux travées encadrant I’appui considéré s’il s’agit d’un appui
n’appartenant pas a une travée de rive.

e‘% de la plus grande portée des deux travées encadrant ’appui considéré s’il s’agitd’un appui

intermédiaire voisin d’un appui de rive.
» Remarque :
Au moins la moitié de la section des armatures inférieures nécessaires en travée est

prolongée jusqu’aux appuis et les armatures du second lit sont arrétées a une distance des

appuis au plus égale aﬁde la portée.

VII.2. Etapes de calcul des armatures longitudinales :

Dans le cas d’une flexion simple, on a les étapes suivantes :

Soit : 4 —
Ay

e As: La section d’armatures tendues. M N q

e Ay : Lasection d’armatures comprimées. é 2
Avec : As

. ) v T cy
h : hauteur de la section du béton.
«—»>

b : largeur de la section du béton. b

d : hauteur utile (d = h-c).
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¢ : distance entre la fibre la plus tendue et le centre de gravité des armatures tendues.

> Calcul du moment réduit :

M

u

e o d 1,

Avec :M, : le moment de flexion supporté par la section.

— 0'85fc28
Ybxo

Pour les FeE400

bc

Si p, < p, = Section simplement armée

St u, >, = section doublement armée

eSection sans armatures comprimées (As =0) :

M
Si u, < p,=0.392 =4 =—"—
p-d-o

s

M,
ar

b —

+—>

Fig 7.1. : Disposition des armatures tendus S.S.A

eSection avec armatures comprimées (A #0):

My > 1, =0.392
b | b |
e S —
— C'
M ASC M
u i L AM
gy o= 0N +
AS Asl
- . —_—

Fig 7.2 : Disposition des armatures SDA
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ASC

As = As, + Asy = —_ 21
S =45 2 7 Bxdxos  (d—c')xo
_ AM
~ (d - cNxay

My =, b.d*f, et AM=M, M

M|, : moment ultime pour une section simplement armée.

Remarque :

Apres avoir extrait les moments, nous avons ferraillé comme suit, on prend les moments

max soit aux appuis ou bien en travée et adopter leurs ferraillage.

e Répartition de la structure en zone

Zone 1 : RDC au 2™ étages

Zone 2 : 377 au 57"° étages

Zone 3 : 6”7 au 8" étages

. . Béton Acier
Situation vo | fas(MPa) | fou (MPa) " Fe (MPa) | o, (MPa)
Durable 15 25 14,167 1,15 400 343
Accidentelle | 1,15 25 18.48 1 400 400

VIIL.3. Ferraillage des poutres :

Le calcul des sections et le choix des armatures est résumé dans les tableaux qui suivent :

VIIL.3.1 Armatures longitudinales :

A. Poutres principales (30x45) :

Ferraillage des poutres principales en travées
Niveau | M ™ n Obs B As [cm?] | Amin [cm?] | Ferraillage | As adoptée [cm?]
Zonel 63,439 0,084 |[SSA | 0.956 4.54 6.75 3HA14+3HA12 8,01
zone 2 67,196 0,088 |[SSA o4 4.82 ol 3HA14+3HA12 8,01
zone 3 82,317 0,110 |SSA | 0.942 5.97 6.75 3HA14+3HA12 8,01

Tableau 7.1 : ferraillage des poutres principales en travées
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Ferraillage des poutres principales aux appuis
Niveau | M ™ pn | Obs B As [cm?] [ Amin [cm?] Ferraillage As adoptée [cm?]
Zonel -66,787 0,0592 | SSA | 0,9695 4,71 6.75 3HA14+3HA14 9,23
zone 2 -75,763 0,0672 | SSA | 0,9655 5,37 6.75 3HA14+3HA14 9,23
zone 3 -77,104 0,0684 | SSA | 0,9650 4,95 6.75 3HA14+3HA14 9,23
Tableau VIL2 : ferraillage des poutres principales aux appuis
B. Poutres secondaires (30x40) :
Ferraillage des poutres secondaires en travées
Niveau | M ™ n  |Obs B As [cm?] | Amin [cm?] | Ferraillage As adoptée [cm?]
Zonel 19,946 0,0342 | SSA | 0,9830 1,57 6.00 3HA16 6,03
zone 2 35,734 0,0612 | SSA | 0,9675 2,59 6.00 3HA16 6,03
zone 3 42,761 0,0733 | SSA | 0,9625 3,13 6.00 3HA16 6,03
Tableau VIL3 : ferraillage des poutres secondaires en travées
Ferraillage des poutres secondaires aux appuis
Niveau | M ™ n | Obs B As [cm?] | Amin [cm?] | Ferraillage As adoptée [cm?]
Zonel -76,805 0,132 [SSA | 0,9365 5,77 6.00 3HA14+3HA12 8,01
zone 2 -83,577 0,143 [SSA | 0,9225 6,37 6.00 3HA14+3HA12 8,01
zone 3 -69,634 0,119 [SSA | 0,9365 5,23 6.00 3HA14+3HA12 8,01

Tableau VIL4 : ferraillage des poutres secondaires aux appuis

VIL3.2 Armatures transversales : (RPA99ver2003/Art 7.5.2.2)

Les premieres armatures transversales doivent étre disposée a Sem au plus du nu de ’appui ou

de I’encastrement.
e Poutres principales (30x45):

St<min (11.25; 9,6) Seit: S=7 cm........ En zone nodale.

St< min ( %) =22.5cm Soit : S=15cm........ en dehors de la zone nodale.
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At= 0,003 x Stx b=0,63cm?; Soit : 4HA8 =2,01 cm2........ ...en zone nodale.
A= 0,003 x St x b=1,35 cm?; Soit: 4HA8 =2,01cm2......... en dehors de la zone nodale.

e Poutres secondaires (30x40):

St<min (8,75; 16,8) cm Soit: S=8cm........ En zone nodale.
. 35 .
St< min (;) =17,5cmSoit : S=15cm........ En dehors de la zone nodale.
At=0,003 x Stx b=0,72 cm? ; Soit : 4HA8 =201 cm2........ ...en zone nodale.
A= 0,003 x St x b=1,35 cm?; Soit: 4HA8 =2,01cm2......... en dehors de la zone nodale.

» Calcul des espacements :

. (h
e Zone nodale :S, < m1n(1,12<DL,3Ocmj

- Poutre principales de (30 x 45): S, = 7cm

-Poutre secondaire de (30 X 40):S, = 7cm , Soit S=7cm

e Zone courante : S, < 5

-Poutre principales de (30 x 45): S, =15¢cm

-Poutre secondaire de (30 X 40): S, = 20cm Soit S=15c¢m

VII.4 Vérifications a L EL.U :

VI1.4.1 Vérification de la condition de non fragilité : (BAEL99/Art4.2.1)
flag
fe
e Poutres principales (30x45):
b=30cm ;h=45cm ;d=42cm

A =2 Apin =023 X b Xd X

A =023 X 30 X 42 X % = 1,52cm’< 6,03cm? => verifiée

e Poutres secondaires (30x40):
b= 30cm; h=40cm; d=37cm

Amin = 0,23 X 30 X 37 X == 1,34cm’< 6,03cm? => verifide
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VI11.4.2 Justification de I’effort tranchant :(BAEL99/Art A.5.1)

Les poutres soumises a des efforts tranchants sont justifiées vis-a-vis de 1’état limite ultime,
cette justification est conduite a partir de la contrainte tangente<< t,, >prise

conventionnellement égale a :

max
Ty

Ty = T,ex - Effort tranchant max ELU

bxd ’

e Poutres principales (30x45):

~90,01x1073

Ty = m = 0,714MPa
e Poutres secondaires (30x40):

_ 48,15x1073

Ty = 0.30x037 = 0,433MPa

Dans le cas ou la fissuration est peu nuisible, la contrainte doit vérifier : 7, < T,
Avec :

T, = min(o'zyjljc28 ;5MPa) =>7T, = min(o'zlf;25
Poutres principales (30x45):0,714MPa < 3,33MPa => verifiée

Poutres secondaires (30x40): 0,433MPa < 3,33MPa => verifiée

;5MPa) = 3,33MPa

VI1.4.3 Influence de I’effort tranchant aux appuis :(BAEL99/Art A.5.1.321)

> Saur les aciers :

2

Lorsqu’au droit d’un appui : T, + (;VIT‘; > 0 ; on doit prolonger au dela de I’appareil de I’appui

My 1
) X —
0,9d Ost

unesection d’armatures pour équilibrer un moment égale a - (T, +
1,15 M
D’ou:A; = —x(V, + —

e Poutres principales (30x45):
75,625

0,9d
e Poutres secondaires (30x40):

4815 83,577
’ 0,9d

Donc : Les armatures supplémentaires ne sont pas nécessaires.

90,01 —

<0

> Sur le béton :

—_— 0,9.d.b.
T, <T, = 0,40xy—fm .......................... (BAEL99/Art A.5.1.32)
b

e Poutres principales (30x45):
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— 0,9x0,42x0,30x25x103
T, =90,01KN < T, = 0,40x 15 = 756KN

e Poutres secondaires (30x40):

— 0,9x0,37x0,30x25x103
T, = 48,15KN < T, = 0,40x 15 = 666KN

VIIL.4.4. Vérification d’adhérence et d’entrainement des barres au niveau des appuis :

La valeur limite de la contrainte d’adhérence pour I’ancrage des armatures :
Toe = V. fras = 1,5x2,1 = 3,15MPaAvec :¥ = 1,5 pour les aciers HA
La contrainte d’adhérence au niveau de ’appui le plus sollicite doit étre :

Ty

T =
S€  09.dYU

< TseAvec : YU périmetre utile des aciers.

e Poutres principales (30x45):
YU = (3x3,14x1,4) + (3x3,14x1,2) = 24,49cm

_90,01x10°
tse = 0.9x420x244,9

= 0,97MPa <7,

e Poutres secondaires (30x40):
YU = (3x3,14x1,4) + (3x3,14x1,2) = 24,49cm

_ 4815x10°
tse = 0.9x370x244,9

= 0,59MPa <7,

Conclusion :

La contrainte d’adhérence est vérifiée.

VI1.4.5 Calcul de la longueur de scellement droit des barres :

| o e
'

Avec :
Tgy = 0,6x¥;xf15 = 2,835MPa
Pour :les Tq4: I;=49,38cm.
Pour I’encrage des barres rectilignes terminées par un crochet normal, la longueur de la partie
ancrée mesurée hors crochet est au moins égales a : 0,4 , pour les aciers HA.

Pour :les T14: 1, =19,75cm.
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VI1.4.6 Délimitation de la zone nodale : (RPA99ver 2003/Art 7.4.2.1)

L' =2h
h : Hauteur de

Et:

la poutre.

b; et h; : Dimensions du poteau.

h. : Hauteur entre nus des poteaux.

On aura : H’=max {64.66; 40 ; 40 ; 60cm} = 65¢cm

L’=12x45 =90 cm : poutre principales.

L’=2x40 = 80 cm: poutre secondaires.

NB : Le cadre d’armature transversale doit étre disposé a
Scem au plus du nu d’appui.

VIL.5 Vérification a PELS :

H' = {2, b, hy, 60cm}

VIL5.1 Etat limite d’ouverture des fissures :

! L’ h’ |
S > vh
! Poutre i
| .

Délimitation de la zone nodale

La fissuration dans le cas des poutres étant considéré peu nuisible, alors cette vérification n’est

pas nécessaire.

VIL5.2 Etat limite de compression du béton :

La contrainte de compression du béton ne doit pas dépasser la contrainte admissible :

Ope = Kxog < 03, = 0,6xf.55 = 0,6x25 = 15MPa

On calcul :

~ 100x4,
P1 = Thoxd

Avec :
Mg

B.d.As

O; =

=> (y, 1) => K =

a
15x(1 — ay)

(As : armatures adoptées a ’'ELU)

Les résultats sont donnés dans les tableaux suivants :

Vérification de la contrainte de compression du béton en travées des poutres principales

zone (1\12124 ;X) (c?nsz) pl K p1 | o(Mpa) | 6,.(Mpa) | 5,.(Mpa) | Obs

Zonel | 45,941 8,01 |0,633| 0,032 | 0,883 | 216,41 6,925 15 vérifiée
Zone2 | 48,666 8,01 |0,633| 0,032 | 0,883 | 22935 7,339 15 vérifiée
Zone3 60,106 8,01 |0,633| 0,032 | 0,883 | 283,27 9,065 15 vérifiée

Tableau VILS5 : Vérification des contraintes en travées a ’ELS PP
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Vérification de la contrainte de compression du béton aux appuis des poutres principales

zone (I\I;I:I ;X) (c?nsz) pl K p1 | o(Mpa) | 6,.(Mpa) | 5,.(Mpa) | Obs
Zonel | -59,853 923 |0,735| 0,039 | 0,876 | 246,751 | 9,623 15 vérifiée
Zone2 |  -66,498 923 |0,735| 0,039 | 0,876 | 240,150 | 9,365 15 vérifiée
Zone3 | -75,625 923 |0,735| 0,039 | 0,876 | 311,772 | 12,159 15 vérifiée

2

Tableau VIL6 : Vérification des contraintes aux appuis a I’ELS PP

Vérification de la contrainte de compression du béton en travées des poutres secondaires

zone (1\12124 ;X) (c?nsz) pl K p1 | o(Mpa) | 6,.(Mpa) | 5,.(Mpa) | Obs
Zonel 13,028 6,03 | 0,542 | 0,032 | 0,890 | 80,918 2,589 15 vérifiée
Zone2 14,599 6,03 | 0,542 | 0,032 | 0,890 | 90,676 2,901 15 vérifiée
Zone3 16,728 6,03 | 0,542 | 0,032 | 0,890 | 103,89 3,324 15 vérifiée

2

Tableau VIL.7 : Vérification des contraintes en travées a ’ELS PS

Vérification de la contrainte de compression du béton aux appuis des poutres secondaires

zone (1\12124 ;X) (c?nsz) pl K p1 | os(Mpa) | 65.(Mpa) | 5p.(Mpa) | Obs
Zonel 21,4 8,01 |0,719 | 0,038 | 0,877 | 101,545 | 3,858 15 vérifiée
Zone2 | -25,833 8,01 |0,721 | 0,038 | 0,877 | 122,580 | 4,658 15 vérifiée
Zone3 |  -28,905 8,01 |0,721 | 0,038 | 0,877 | 137,157 | 5.211 15 vérifiée

2

Tableau VIL8 : Vérification des contraintes en appuis a ’ELS PS
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VIL5.3 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 ['utilisation de la construction.
» Calcul de la fléche :
On faite le calcul pour la plus grande travée dans les deux sens. BAEL99 (A.6.5.2)
e Sens des Poutres principales (30x45)

510

La fleche admissible : f = ﬁ +0,5=— 5T 0,5=1,01=10mm

e Sens des Poutres secondaires (30x40)

495

La fleche admissible : f = ﬁ +0,5=— 5T 0,5=0,995 = 10mm
. MgxL?
La valeur de la fléche est . f = Py
v fp

Avec :E, = 3700.%/f.,s = 3700x3/25 = 10818,86MPa
L. Inertie fictive de la section pour des charges de longue durée :
1,1x1,
v = 15
Iy : Moment d’inertie total de la section homogénéisée (n=15) par rapport au CDG de la

section.

Iozblhz3 15[ <g—c> +A (——c) —+15l (g—c’ﬂ

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

2

(Pourcentage d’armatures).

A
P = poxd

La contrainte dans les aciers tondus : ggest calculée précédemment.

. 0,02x 0,0084
Calcul des coefficients :4,, = 5x£t28 = U= max {1 —
p

1,75Xfiz5 0}

)
4xXpxos+f o9

Les résultats sont représentés dans les tableaux suivants :
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Vérification de la fleche dans les poutres principales
Ms h 4 f | flem]
zones [KN.m] L[cm] Ev [Mpa] [cm] Aadop | 6s MPa p v n To [cm ] Ifv [cm] Obs
Zone3 | 60,106 510 10818,866 | 45 8,01 216,41 | 0,633 | 0,0132 | 0,9933 186140,05 202404,8381 | 0,672 | 1,01 | verifiée
Zone2 | 48,666 510 10818,866 | 45 8,01 22935 | 0,633 | 0,0132 | 0,9936 186140,05 202406,145 | 0,544 | 1,01 | verifiée
Zonel | 45,941 510 10818,866 | 45 8,01 283,27 | 0,633 | 0,0132 | 0,9948 186140,05 202411,4696 | 0,497 | 1,01 | verifiée
Tableau VIIL.11 : Vérification de la fleche dans les poutres principales

Vérification de la fléche dans les poutres secondaires

zones Ms | Lrem | Evimpal | ™. | Aadop | es MPa p w To [ cm’] Ty £ [cm] flem] | ops
[KN.m] [em] K

Zone3 | 13,028 495 10818.866 | 40 8,01 80,918 | 0,542 | 0,01549 | 0,9792 | 128882.15 | 140368,3093 | 0,223 | 0,995 | verifiée
Zone2 | 14,599 495 10818.866 | 40 8,01 90,676 | 0,542 | 0,01549 | 0,9915 | 128882.15 | 140368.6435 | 0,258 | 0,995 | verifiée
Zonel | 16,728 495 10818.866 | 40 3,01 103,89 | 0,542 | 0,01549 | 0,9838 | 12888215 | 140368,9783 | 0,273 | 0,995 | verifiée

Conclusion : la fleche est vérifiée.

Tableau VIL12 : Vérification de la fleche dans les poutres secondaires
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En travée En appuis
3T14 FIL A4 L
4 | I I I I I I
1T12 CHAP
LY
CAD+ETR TS
40 |cap+ETR Tad0 I- + TRy
1 [ I [ 2114 FlI P [ 2114 HL
30 — - 30 —

T S S 0 i g g gy

En travée En appuis
EIEY |
LY [ | l I
+
CANHETR TS L TTHERAF
45
45 T2 CRA CAMETR TS
L [ [ [ TR
1 [ [ [ a4 30
+* 3[] +*
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CHAPITRE VIII Ferraillage des voiles

VIII-3) Ferraillage des voiles :

3.1) Introduction :

Le voile est un élément structural de contreventement soumis a des forces verticales
(charges et surcharges) et a des forces horizontales dues au séisme.

Le calcul se fera en flexion composée et au cisaillement.
Pour faire face a ces sollicitations, on va prévoir trois types d’armatures :
- Armatures verticales.
- Armatures horizontales.
- Armatures transversales.

Notre ouvrage comprend quatre (4) types de voiles, que nous allons ferrailler par zone.
Car on a constaté qu'il est possible d'adopter le méme ferraillage pour un certain nombre de
niveau.

- Zonel: DuRDC au 2eme étage.
- Zone Il : Du 3eme au Seme étage.
- Zone Il : Du 6eme au 8¢me ¢tage.

3.2) Exposé de la méthode :

La méthode consiste a déterminer le diagramme des contraintes a partir des
sollicitations les plus défavorables (N, M) en utilisant les formules suivantes :

N MxV
O-max =—+
B 1
N MxV
O e =— —
B 1
Avec : B : section du béton

I : moment d’inertie du trumeau

- , L .
V et V : bras de levier ; V=V :%ﬂe

Dans ce cas le diagramme des contraintes sera relevé directement du fichier résultat
d’étude aux chargements.
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Le découpage de diagramme des contraintes en bandes de largeur (d) donnée par :
h, 2
d<min| <%;—L.| Avec:
221)

h : hauteur entre nus de planchers du voile considéré
L. : la longueur de la zone comprimée

g

[o=—m )
O-max +O—min
Li=L-L

L; : longueur tendue
Les efforts normaux dans les différentes sections sont données en fonction des
Diagrammes des contraintes obtenues :

¢ Section entiérement comprimée :
Omax o1 1)) Omin

o _+o0
N:%xdxe

c, + o,
N, :fxdxe

Avec : e (épaisseur du voile).

% Section partiellement comprimée :

Gmax

O +o

N =—"m  “lydxe + ’
2 X

0 - -
Nl_+1:21><d><e Lc G\l\l
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s Section entiérement tendue :

Gmax

O1 O

3.3) Détermination des armatures :
a) Armatures verticales :

» Section entiérement comprimée :

B : section du voile

. N fe 400
o, : Contrainte de 'acier a0.2 % =— = - - 400MPa.

s

o Armatures minimales : (BAEL 91)
Ay 24 cm® /ml
A
0,2 % < % <5%

» Section partiellement comprimée :

) .. . fe 400
o, : Contrainte de ’acier a 0.2 % = vs 1 400MPa

o Armatures minimales :

e D’apresle BAEL91:A_ =B ff"ﬁ (cm?)

(5]

e D’aprés le (RPA 99ver2003/Art 7.7.4.1): A, =02% B (cm?)
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B ft28
Donc : A_. >ma ; ; 0,002B
> Section entiérement tendue :
N .
A, = d
(o2

fe 400

o, : Contrainte de ’aciera 1 % = % = - = 400MPa

s2

o Armatures minimales : (BAEL 91)

B xf,
A . Zmax r : 0,002 xB

€

b) Armatures horizontales :

Les barres horizontales doivent étre munies de crochets a 135° ayant une longueur de 10 @

- D’apres le BEAL 91 A, = A4V
- D’apres le RPA 2003 : Ay 20.15 % xB

Les barres horizontales doivent étre disposées vers ’extérieur.

Le diametre des barres verticales et horizontales des voiles ne devrait pas dépasser 0.1 de

I”épaisseur du voile.

¢) Armatures transversales :

Les armatures transversales sont perpendiculaires aux faces des refends.

Elles retiennent les deux nappes d’armatures verticales, ce sont généralement des épingles
dont le role est d’empécher le flambement des aciers verticaux sous I’action de la compression
d’aprées RPA99 ver 2003/Art 7.7.4.3

Les deux nappes d’armatures verticales doivent étre reliées au moins par (04) épingle au
metre carre.

d) Armatures de coutures :(RPA 99ver 2003/Art 7.7.4.3)

Le long des joints de reprise de coulage, I’effort tranchant doit étre repris par les aciers de
coutures dont la section est donnée par la formule :

Avj: 1.1xV
f

(5]

Avec: V=14xV,
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V. : Effort tranchant calculée au niveau considéré

Cette quantité doit s’ajouter a la section d’aciers tendus nécessaire pour équilibrer les
efforts de traction dus au moment de renversement.

e) Potelet :

11 faut prévoir a chaque extrémité du voile un potelet armé par des barres verticales, dont
la section de celle-ci est = 4HAIO.

f) Espacement :

D’apres (RPA99 ver 2003/ Art 7.7.4.3) ; I’espacement des barres horizontales et
verticales doit étre inférieur a la plus petite des deux valeurs suivantes :

St=min (1.5Xe ; 30cm)
Avec : e = épaisseur du voile

A chaque extrémité du voile I’espacement des barres doit étre réduit de moiti€ sur 0.1 de
la longueur du voile, cet espacement d’extrémité doit étre au plus égale a 15 cm.

g) Longueur de recouvrement : (RPA99 ver 2003/Art 7.7.4.3)

Elles doivent étre égales a :

- 40® pour les barres situées dans les zones ou le recouvrement du signe des efforts est
possible.

- 20® pour les barres situées dans les zones comprimées sous action de toutes les
combinaisons possibles de charges.
h) Diamétre minimal :(RPA99 ver 2003/Art 7.7.4.1)

Le diamétre des barres verticales et horizontales des voiles ne devrait pas dépasser 0,10
de I’épaisseur du voile.

F—s—1
oo =10 . ) . LIl
L i

Fig VIIL3.1 : Disposition des armatures verticales dans les voiles
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3.4) Vérification a L’ELS :
Nser = G + Q

3 N
B +15 x 4

G, = 0.6xf =15 MPa

A
9

Oy b
Avec :

Neer : Effort normal appliqué.

B : Section du béton

A : Section d’armatures adoptée

a) Vérification de la contrainte de cisaillement :

D’aprés le RPA 2003 :

7T, < 7,=02xf

Avec : V=14xV

u ,calcul

b . Epaisseur du linteau ou du voile
d : Hauteur utile (d=0.9h)

h : Hauteur totale de la section brute

e D’aprés le BAEL 91 :
11 faut vérifier que :

T, Tu
T ——V”
.=

b xd

Avec : 7, : contrainte de cisaillement

T, :min£0.2 X Ja ,SMPa] ; Pour la fissuration peu préjudiciable.
Vb
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b) Exemple de calcul :

Soit a calculer le ferraillage des voiles VT;, VT,, VT3 de la zone 1 :

b.1) Armatures verticales :

L=220m,e=20cm

B = 0.44m?

0, =5104.58KN /m?
o =—5104.58KN / m?

—> La section est partiellement comprimée :
Gmax

= 5104.58 x2.2=110m I |
5104.58 + 5104.58

Li=L-L.=220-1,10=1.10m \\61|

Le découpage de diagramme est en deux bandes de longueur (d)

Gmin

d < min (% ;% Lcj Avec: d< min (1.305;0.73)

Soit : d =0.73m.

(L, —d)0py  (1.10 — 0.73) x (5104.58) ,
o, = I = 1o = 1717.00KN /m
L, —2d)o.. . 1.10 — 2 x 0.73) X (5104.58
o, _ e )omin _ ( ) *( ) _ —1670.59KN /m?
L, 1.10
5104.584+1716.99
le"maTx*"ldeez - X 0.73 X 0.2 = 497.97KN

1716.99
2

X 0.73 X 0.2 = 125.34KN

ag.
N2=1T><d><e=

e Section partiellement comprimée :

Avl = %
4 = 497 97210 _ 1 4o
400
125.34x10
=T 3.13cn?
4z 400
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CHAPITRE VIII Ferraillage des voiles

b.2) Armatures minimales :

A, =max (0.2 %B, BTf”S]

e

=max (8.8cm2 , 23.lcm2)

A . =23 1cm?

Le ferraillage a adoptée sur toute la surface du voile /nappe est :
Soit : 1THA12 Apin=11.55 cm?/ bande
Donc pour le voile de 2.20 m de longueur on adopte : 14HA12 =15,82 cm?/ nappe .

b.3) Armatures horizontales :

A,
Ay 2 max(T ;0,15% B)

Ah>max ( ===;0.15% X 220 X 20)

D’aprés le RPA 2003 - A,20.15 % -220x20=6.6 cnm®

Soit : 13HA10=10.14 cm?*ml
Avec : St =20cm

b.4) Armature transversales :
Les deux nappes d’armatures doivent étre reliées au minimum par (04) épingle au métre carré
soit HAS.

b.5) Armature de coutures :

1.1 _
A= fXV Avec: V=14xV,
1,4x45.44 %10
=11x2 '
4 400
A, =125cm?

Soit : 4HA12 = 4,52 cm?
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CHAPITRE VIII Ferraillage des voiles

Vérification a ELS :

a) Vérification des contraintes de cisaillement :

3
_BAELOl: 7 = u 3238107 _ ) 082 MiPa

““h.d 200x0.9%2200

7, =0.082MPa < 7,=5 MPc

3
_RPA 2003 : 7 LA4x3238x10° . o0
b 200 x0,9x 2200

7 =0.99MPa < fb =5MPa

b) Vérification de la contrainte du béton :

N 1850.12x10°
o, = = 0,= 5
B+15.4 200%2200+15x20.1x10

=3,79MPa

0,=3.79MPa < &, =15MPa

» Exemple de calcul voile VTL2

\ale VI 5 % s P 5

BrirenT8
A0 M2 1?2

(=) =y (e=%m)  (eg=i0m)
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CHAPITRE VIII Ferraillage des voiles
» Les résultats sont donnés dans les tableaux suivants : VT1 et VT2
Zonel Zone2 Zone3
Caractéristiques L (m) 22 2,25 2.3
¢ (m) 0,2 0,2 0,2
S (m? 0,44 0,45 0,46
I (m4) 0,18 0,19 0,20
Vu (KN) 32,38 53,31 58,98
Ns (KN) 1850,12 1338.04 707,62
omax (KN/m?) 5104,58 2272.62 1225.1
omin (KN/m?) 5104,58 2272.62 1225.1
géométriques Nature de la section SPC SPC SPC
Lt (m) 1,10 1,13 1,15
Lc (m) 1,10 1,13 1,15
d (m) 0,730 0,750 0,767
ol (KN/m?) 1717,00 757,54 408,37
62 (KN/m?) -1670,59 -757,54 -408,37
N1 (KN) 497,97 227,26 125,23
N2 (KN) 125,34 56,82 31,31
ﬁiﬁiiﬁ‘iﬁi Amin (cm?)/NAPPE 23,1 23,625 24,15
Armatures
verticales Avl (cm?)/NAPPE 12,45 5,68 3,13
Av2 (cm?)/NAPPE 3,13 1,42 0,78
cAc;irtﬁ;:sres « Avj (cm?) 1,25 2,05 227
Armatures
verticales Amin (cm?) /nappe 11,5 11,81 12,08
adoptées A adoptée (cm?) 15,82 15,82 15,82
Choix des barres/bande | 2x14HA12 | 2x14HA12 | 2x14HA12
Sv (cm) 10 10 10
Avj adoptée 4,52 4,52 4,52
Choix de la section(Avj) 4HA12 4HA12 4HA12
Armatures AH (cm?) totale 6,6 6,75 6,9
AH adoptée (cm?) 10,14 10,14 10,14
horizontales Choix de la section 13AH10 13HA10 13HA10
totales Espacement St (cm) 20 20 20
Armatures At adoptée (cm?) 04 épingles de HAS / m?
transversales
Tu=5 MPa Tu 0,082 0,132 0,146
verification tb=5 Mpa th 0,114 0,184 0,199
:1c;k|\)/TPa obc 3,795 2,690 1,394
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CHAPITRE VIII

> Les résultats sont donnés dans les tableaux suivants : VT3 et VT4

Ferraillage des voiles

Zone Zone 1 Zone2 Zone3
Caractéristiques L (m) 2,425 2,45 2,475
e (m) 0,2 0,2 0,2
S (m?) 0,485 0,49 0,495
I (m4) 0,24 0,25 0,25
Vu (KN) 70,03 72,06 85,58
Ns (KN) 1750,11 1221,21 647,32
omax (KN/m?) 6128,06 2182,53 1377,7
omin (KN/m?) 6128,09 2182,53 1377,7
geométriques Nature de la section SPC SPC SPC
Lt (m) 1,21 1,23 1,24
Lc (m) 1,21 1,23 1,24
d (m) 0,730 0,817 0,825
o1 (KN/m?) 2438,61 727,51 459,23
62 (KN/m?) -1250,87 -727,51 -459,23
N1 (KN) 625,37 237,65 151,55
N2 (KN) 178,02 59,41 37.89
Armatures minimales Amin (cm?)/NAPPE 25,4625 25,725 25,9875
Armatures verticales Avl (cn?)/NAPPE 15,63 5,94 3,79
Av2_(cm?)/NAPPE 445 1,49 0,95
Armatures de coutures Avj (cm?) 2,70 0,03 0,03
Armatur verticales Amin (cm?) /nappe 12,73 12,8625 12,99375
adoptées A adoptée (cm?) 15.82 15.82 15.82
Choix des barres 2x14HA12 2x14HA12 2x14HA12
Sv (cm) 10 10 10
Avj adoptée 4,52 4,52 4,52
Choix de la section(Avj) 4HA12 4HA12 4HA12
Armatures AH (cm?) totale 1,275 7,35 7,425
AH adoptée (cm?) 10,14 10,14 10,14
horizontales Choix de la section 13AH10 I3HAIL0 I3HAIL0
totales Espacement St (cm) 20 20 20
Armatures Atadoptce ent) 04 épingles de HAS / m*
transversales
Tu=5M Pa w 0,16 0,18 0,21
th=5MPa g 0,22 0,23 0,27
cbc =15MPa cbc 3,31 2,20 1,19
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Ferraillage des voiles

CHAPITRE VIII
» Les résultats sont donnés dans les tableaux suivants : VT5 et VT6
Zone Zonel Zone2 Zone3
Caractéristiques L (m) 2,775 2.8 2,825
¢ (m) 0,2 0,2 0,2
S (m?) 0,555 0,56 0,565
I (m4) 0,36 0,37 0,38
Vu (KN) 111,49 60,44 153,69
Ns (KN) 757,26 2645.67 1442 91
omax (KN/m?) 5977.14 2973,68 1653,37
omin (KN/m?) 5977.14 3536,46 2294.17
geometriques Nature de la section SPC SPC SPC
Lt (m) 1,39 1,52 1,64
Lc (m) 1,39 1,28 1,183210366
d (m) 0,925 0,925 0,789
51 (KN/m?) 1992,38 1385,79 1191,92
62 (KN/m?) -1992.38 -764,88 89,68
N1 (KN) 737,18 403,25 224,44
N2 (KN) 184,30 128.19 94,02
gliﬂitlg{:: Amin (cm?)/NAPPE 29,1375 294 29,6625
Armatures verticales Avl (cm?)/NAPPE 18,43 10,08 5,61
Av2 (cm?)/NAPPE 0,04 3.20 2,35
é)‘f:t‘jges de Avi (e?) 4292365 | 00232694 | 0.05917065
Armatures verticales Amin (cm?) /nappe 14.56875 14.7 14,83125
adoptées A adoptée (cm?) 24,62 24.62 24.62
Choix des barres 2x16HA14 | 2x16HA14 | 2x16HA14
Sv (cm) 10 10 10
Avj adoptée 4,52 4,52 4,52
Choix de la section(Avj) 4HA12 4HA12 4HA12
Armatures AH (cm?) totale 8.325 8.4 8,475
AH adoptée (cm?) 10,14 10,14 10,14
horizontales Choix de la section 13AH10 13HA10 13HA10
totales Espacement St (cm) 20 20 20
Armatures At adoptée (cm?) 04 épingles de HA8 / m?
transversales
w=5MPa ™ 0,22 0,15 0,38
tb=5MPa tb 3,12 3,44 3,48
obc =15MPa cbc 1,24 431 2,33
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CHAPITRE VIII

> Les résultats sont donnés dans les tableaux suivants

Ferraillage des voiles

: VL1, VL2, VI3, VL4, VL5 et VL6

Zone Zonel Zone2 Zone3
Caractéristiques L (m) 1,075 1.1 1,125
¢ (m) 0,2 0,2 0,2
S (m?) 0,215 0,22 0,225
I (m4) 0,02 0,02 0,02
Vu (KN) 1,42 1,45 2,72
Ns (KN) 364262 2622.8 1413.64
omax (KN/m?) 674191 3406,58 3715.,62
omin (KN/m?) 434191 5202,2 427535
geometriques Nature de la section SPC SPC SPC
Lt (m) 0,42 0,66 0,60
Lc (m) 0,65 0,44 0,523099511
d (m) 0,436 0,443 0,349
1 (KN/m?) -152,70 1734,07 1798.27
52 (KN/m?) -4647,30 -1734,07 678,81
N1 (KN) 287,24 227.81 192,29
N2 (KN) -6,66 76,84 62,71
gliﬂitlg{:: Amin (cm?)/NAPPE 11,2875 11,55 11,8125
Armatures verticales Avl (cm?)/NAPPE 7,18 5,70 4,81
Av2 (cm?)/NAPPE -0,17 1,92 1,57
é)?ft‘jges de A} (o) 005467 | -0,055825 | 0,10472
Armatures verticales Amin (cm?) /nappe 5,64375 5,775 5.90625
adoptces A adoptée (cm?) 12.3 12.3 12.3
Choix des barres 2x8HA14 2x8HA14 2x8HA14
Sv (cm) 10 10 10
Avj adoptée 4,52 4,52 4,52
Choix de la section(Avj) 4HA12 4HA12 4HA12
Armatures AH (cm?) totale 3,225 3.3 3,375
AH adoptée (cm?) 10,14 10,14 10,14
horizontales Choix de la section 13AH10 13HA10 13HA10
totales Espacement St (cm) 20 20 20
Armatures At adoptée (cm?) 04 épingles de HA8 / m?
transversales
Tu=5MPa u 0,01 0,00 0,01
tb =5 MPa tb 0,10 4.88 2.67
cbc =15MPa cbc 14.46 -5,00 10,61
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Ferraillage des voiles

CHAPITRE VIII
» Les résultats sont donnés dans les tableaux suivants : VL7, VL8
Zone Zonel Zone2 Zone3
Caractéristiques L (m) 2,675 2,7 1,725
¢ (m) 0.2 0.2 0.2
S () 0,392 0,54 0,345
I (m4) 0,13 0,33 0,09
Vu (KN) 2,37 2,23 4.7
Ns (KN) 3354,07 242277 1307,23
omax (KN/m?) 3500,59 286148 274325
omin (KN/m?) 3500,59 3620,86 274325
geometriques Nature de la section SPC SPC SPC
Lt (m) 1.34 1.29 0,86
Le (m) 1.34 1.41 0,8625
d (m) 0,653 0,795 0,575
o1 (KN/m?) 3166,86 1713,21 914 42
62 (KN/m?) -3166.86 -194 .45 -914.42
N1 (KN) 827,61 363,49 210,32
N2 (KN) 206,90 136,13 52,58
gliﬂitlg{:: Amin (cm?)/NAPPE 16.74 10.8 10.5
Armatures verticales Avl (cm?)/NAPPE 10,40 8.40 5,26
Av2 (cm?)/NAPPE 2.82 1.68 1,31
é)?ft‘jges de A} (o) 0,091245 0,085 0,18
Armatures verticales Amin (cm?) /nappe 8.37 5.40 5.25
adoptces A adoptée (cm?) 15.82 15,82 15,82
Choix des barres 2x12HA12 | 2x14HA12 | 2x10HA12
Sv (cm) 10 10 10
Avj adoptée 4,52 4,52 4,52
Choix de la section(Avj) 4HA12 4HA12 4HA12
Armatures AH (cm?) totale 5,88 8.1 5,175
AH adoptée (cm?) 10,14 10,14 10,14
horizontales Choix de la section 13AH10 13HA10 13HA10
totales Espacement St (cm) 20 20 20
Armatures Atadoptee (e 04 épingles de HA8 / m?
transversales
Tu=5MPa u 0,01 0,01 0,01
tb =5 MPa tb 0,09 4.6 4,08
obc =15MPa cbc 5,63 3.12 2,33
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Chapitre IX Etude de I’infrastructure

Introduction :

Une fondation par définition est un organisme de transmission des efforts provenant de la
superstructure au sol. Cette transmission peut étre directe, cas de fondation superficielle (semelles isolées,
semelles continues, radier) ou par des €léments spéciaux (puits, pieux).

Dans le cas le plus général 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 s’exercer dans de différents plans. On distingue deux types de fondation
selon leurs modes d’exécution et la résistance aux sollicitations extérieures

¢ Fondation superficielles :

Elles sont utilisées dans le cas des sols ayant une grande capacité portante. Elles sont réalisées
prés de la surface. Les principaux types de ces dernieres que 1’on rencontre dans la pratique sont :

» les semelles isolées.
» les semelles continues sous poteaux, sous murs ou sous voiles
» les radiers.

e Fondation profondes :

Les fondations profondes sont celles qui permettent de reporter les charges dues a 1’ouvrage, qu’elles
supportent sur des couches située depuis la surface jusqu’a une profondeur variante de quelque metres a
plusieurs dizaine de metres. Lorsque le sol en surface n’a pas une résistance suffisante pour supporter ces
charges par 'intermédiaire de fondation superficielles (semelle ou radier).

+ Etude géotechnique du sol :

Le choix du type de fondation repose essentiellement sur une €tude détaillée du sol qui nous
renseigne sur la capacité portante de ce dernier, les résultats de cette étude sont :

La contrainte admissible du sol est 0,7 =2bar
Absence de nappe phréatique, donc pas de risque de remontée des eaux.

IX.1 Choix du type de fondation :

Le type de fondation a adopter est choisi essentiellement selon les critéres suivants :

e La capacité portante du sol.
e Le tassement du sol.

188



Chapitre IX Etude de I’infrastructure

o La facilité d’exécution.
e [’économie.

IX.2 Pré-dimensionnement des fondations :

IX.2.1 Semelles isolés sous poteaux :

Pour le pré-dimensionnement, il faut considérer uniquement 1’effort normal Ngmax qui est obtenu a la base
de tous les Poteaux.

Ax B > leer
Osol
. . . a A 45 )
Homothétique des dimensions 5 T 3 = K= s =1 = A=B poteau carré
| N \
D’ou B> /ﬂ Avec: Ogy =2 bar a une profondeur de 1.5m.
08.O'SOl
|
[
[
[
| bl B
a
i
- A > « 2,

Fig. X.1 Shémas de ferraillage de la semelle isolée

IX .2.2 Exemple de calcul :

Ngop =1315.54KN

Ogo] =200 KM/m’

1315.54
B> / =288m = A=B=286m
08.200
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Conclusion :

L’importance des dimensions des semelles expose nos fondations au chevauchement, alors il faut opter
pour des semelles filantes.

IX.2.3 Semelles filantes :

a) Semelles filantes sous voiles :

G+Q
GSOI.-L

Q
HSGSOI = B2

B : La largeur de la semelle.
L : Longueur de la semelle.
G, Q : Charge et surcharge revenant au voile considéré.

GOsol ;. Contrainte admissible du sol.
Les résultats de calcul sont résumés dans les tableaux suivants :

e Tableau IX.1 semelles filantes sous voiles (sens transversal)

voiles | G+Q L(m) B(m) S=B x L (m°)
VT, | 1850,12 2.65 3.49 9.25
VT, | 1850,12 2.65 3.49 9.25
VT, | 1750,11 2.65 3.30 8.75
VT, | 1750,11 2.65 3.30 8.75
VT; | 1843,20 3 3.07 921
VT; | 1843,20 3 3.07 921
5442

e Tableau IX.2 semelles filantes sous voiles (sens longitudinal)

voiles G+Q L(m) B(m) S=B x L (m°)

VL, | 1140,62 1.3 439 5.70
VL, | 1140,62 1.3 439 5.70
VL, | 1140,62 1.3 439 5.70
VL, | 1140,62 1.3 439 5.70
VL, | 1140,62 1.3 439 5.70
VL, | 1140,62 1.3 439 5.70
VL, | 1692,07 2.9 2.91 8.44
VL, | 1692,07 2.9 2.91 8.44

51.08
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Sy =XS; =105.50 m* Avec : Sv: Surface totale des semelles filantes sous voiles.

b) Semelles filantes sous poteaux :

v" Hypothése de calcul :

Les semelles est infiniment rigide engendre une répartition linéaire de contrainte sur le sol.
Les réactions du sol sont distribuées suivants une droite ou une surface plane telle que leur centre de
gravité coincide avec le point d’application de la résultante des charges agissantes
sur la semelle.
v’ Etape de calcul :

1- Détermination de la résultante des charges : R =), N;

LN;.e+XM;

R=) N;
3- Détermination de la distribution par (ml) de la semelle :

2- Détermination de coordonnée de la résultante R : e =

L
e<— =——>  Répartition trapézoidale.
L
e> — ———>  Répartition triangulaire.
R 6e
~R( g, 6e
qmax L [ L )
R 6
=Rf_6e
qmln L [ L )

-5+

L

q@)
4- Détermination de la largeur de la semelle B > 5 4
sol
L
5- Détermination de la hauteur de la semelle : P <h< P

Avec :
L distance entre nus des poteaux.
On fera les calcules sous le portique longitudinal (C-C), les résultats sont résumés dans le tableau suivant

Poteaux Nser Mi €i (m) Nser X ei
1 341.65 -0.448 2.475 845.48
2 577.34 0.250 7.425 4286.75
3 840.38 -2.409 11.425 9601.34
4 791.29 2.329 -2.475 -1958.44
5 574.69 5.332 -7.425 -4267.07
6 345.52 0.483 -11.425 -3947.56

somme | 3479.87 6.433 4560.50

Tableau IX.4 : Résultante des charges sous poteaux.
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Exemple de calcul :

La charge totale transmise par les poteaux est: R=), N; = 3479.87KN

Distribution de la réaction par métre linéaire :

20.5
e =085< e =3.41m —— Répartition trapézoidale
q :K[ 1+@) :M[ 1+M) =211.98 KN/ml
mox L 20.5 20.5
Q. :B[ 1+@) - - 347987[ 1_6X0~85J= 125.51KN/ml
min = ) L 20.5 20.5

LY R( . 3¢\ 347987 . 3.0.85
LY_R( j,3e) _ 143.085) _
q(4) L( L) 20.5( 20.5) 190.86KN/ml

Détermination de la largeur de la semelle :

L
q) 190.86
B>—%* =B> =0.95m
200

Osol

On prend : B = 1,00m.

On aura donc, S =1,00x20.5 =20.50m’

Nous aurons la surface totale de la semelle filante : St =S x n +S,
St =20.5x3+105.50 =167 m’

Avec n : Nombre de portique dans le sens considéré.

Le rapport de la surface des semelles a la surface du batiment est : 269.12m’

Se 167
Spar  269.12

=0.62 =—> 62% de la surface de I’assise

La surface totale des semelles représente 62% de la surface du batiment.
v" Conclusion :

Vu que les semelles occupent plus de 50%de la surface du sol d’assise, on adopte choix d’un radier
général.

192



Chapitre IX Etude de I’infrastructure

IX.3 Radier général :

Un radier est défini comme étant une fondation travaillant comme un plancher renversé dont les
appuis sont constitués par les poteaux de I’ossature et qui est soumis a la réaction du sol diminuée du
poids propre du radier.

Le radier est :

¢ Rigide en son plan horizontal.

¢ Permet une meilleure répartition de la charge sur le sol de fondation (répartition linéaire).
e Facilité de coffrage.

¢ Rapidité d’exécution.

e Semble mieux convenir face aux désordres ultérieurs qui peuvent provenir des tassements éventuels.

IX.3.1 Pré-dimensionnement du radier :

La hauteur du radier doit avoir au minimum 25 cm (hmin >25 cm)
v Ladalle :

La dalle du radier doit satisfaire aux conditions suivantes :

L
h Z max
= 720

Avec une hauteur minimale de 25 cm

510
he> — =25.5¢cm
20

Donc on opte pour une hauteur de dalle ha =40 c¢m.
v' La nervure :

La nervure du radier doit avoir une hauteur h, égale a

L 510
h,> 2= —h,> Z——=5Icm
0 10

v" condition de longueur d’élasticité :

4.E.1 2
Le = Kb > ;~Lmax

Avec :

L. : Longueur €lastique
K : Module de raideur du sol, rapporté a I'unité de surface. K =40 MPa
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Chapitre IX Etude de I’infrastructure

Lmax : La distance maximale entre deux voiles successifs

De la condition précédente, nous tirons h :

12 4 3K
> L )2
I : Inertie de la section du radier (b=1m)

E : Le module de Young : E =37003/f,,5 =10818.86 Mpa

h> 3\/(% 5.10)% —_ =1.07m

10818.86

Nous optons pour une hauteur de nervure hn= 110 cm.

-La base de la nervure :

0.4h, < b,<0.7hy, ——> 0.4x110< b,<0.7x110 =44cm< b, <77 cm

On prend b,=60 cm

Remarque :

On adoptera une épaisseur constante sur toute I’étendue du radier :

eha=110cm hauteur de la nervure
e ha=40 cm hauteur de la dalle
eb=60cm Largeur de la nervure

IX.3.2 Détermination de la surface nécessaire au radier :

ATPELU : 1.35G +1.5Q =1.35x22185,55+1.5x3840,68 =35711.51KN
ATPELS: G+Q =22185,55+3840,68= 26026.23 KN

Détermination de la surface nécessaire du radier :

N .
ELU: S, >—u - PTSL gy 05,
1335, 133 x200
BLS: S, > e 2002623 oy

radier

1335, 133x200
S,.o=max (SPV; S5 )=134.25m?

nec 2 nec

Spat =269.12 m*> Max (S1; S2) = 134.25m”
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Remarque :

On remarque que la surface totale du batiment est supérieure a la surface nécessaire du radier,
dans ce cas on opte juste pour un débord minimal que nous imposent les regles du
BAEL, et il sera calculé comme suit :

h 110
L, =2max (E;3Ocmj:max (7;3Ocmj:550m

Soit un débord de Laén = SScm.
onc on aura une surface totale du radier : Srad= Sbat +Sdeb
S1ad=269.12+ 0,55 % (23.20+11.60) =288.26m’

Donc on aura une surface totale du radier égale : Syaq= 288.26m?
Srad= 288 26m’

IX.3.3 Détermination des efforts a la base du radier :

a) Charges permanentes :

Poids de batiment : G = 22185,55 KN
e Poids de radier :
Grag= Poids de la dalle + poids de la nervure + poids de (T.V.O) + poids de la dalle flottante

Poids de la dalle : Pdalle=Sradier X hda X pb
Pdalle = (288.26x0.40)x25=2882.6KN
Paane=2882.6 kn

Poids de la nervure : P nerv=bn.( hn— hda) L. n . pb
P+=[(0.60 x (0.70) x 23.20 x 7)+ (0.60 x (0.70) x 11.60 x 7)] x25

Pn=2557.78KN

e Poids de TVO :
P1vo = (Stad — Sner) X( hn- ha)xp

Avec : Spen=(0,60 x 23.20% 7)+ (0,6 x 11.60x7) =97.44 m*
Prvo=[(288.26— 97.44) x (1.1-0,40)] x17=2270.75KN.

Ptvo=2270.7SKN
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o Poids de la dalle flottante :
Pyr= Sraa* €p < po
Par=288.26 x 0,1 x25=720.65KN. (e,= 10cm).

Par=720.65KN

Graa - 2882.6 +2557.78+2270.75+720.65=8431.78KN

G raa= 8431.78KN

b) Charges d’exploitation :

Surcharges du batiment : Qvar= 3840,68KN

Surcharges du radier : Qras= 2.5 x288.26=720.65 KN

¢) Poids total de la structure :

Gtot=Grad+ Gsup: 843178""22185,55: 30617.33KN

Qtot:Qrad+ qup = 3840,68+ 720.65=4561.33 KN

Combinaisons d’action :

APELU : Nu=135G +1.5Q =35711.51KN

A PELS: Ns= G+Q =26026.23 KN

IX .3.4 Calcul des caractéristiques géométriques du radier :

e Calcul du centre de gravité du radier :

__XLSX _ _ _XS5Y
Xg 58, 11.60m Yo T5s

=5.80m

Etude de Pinfrastructure

Avec : Si: Aire du panneau considéré et Xi, Yi: Centre de gravité du panneau considéré.

¢ Moment d’inertie du radier

bxh3  23.75x12.153 4
L= = =3549.86 m
12 12

bxh3  12.15x23.753 4
Ly, = = =13563.94 m
12 12
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IX .3.5 Vérifications:

a) Vérification de la contrainte de cisaillement :

Il faut vérifier que t, < Ty

T - {O,lS-f

= _<71=min —°28;4l\/[Pa} =25 MPa
Yo

Tu
b-d
Avec : b=100 cm, d= 0,9 hg= 0.9x40= 36 cm.
N b L 35711.51x1 5.10

e = mx x =315.91KN
2 288.26 2

rad

r =3O eenpa <7 =2 5MPa .. condition vérifide.
1x0.36x1000

b) Vérification de la stabilité du radier :

La stabilité du radier consiste a la vérification des contraintes du sol sous le radier qui est sollicité par
les efforts suivants :

- Effort normal (N) dii aux charges verticales.

- Moment de renversement (M) dii au séisme dans le sens considéré

M;=M;x-0)+T jx-0.h

Avec :

M j (K=0) : Moment sismique a la base du batiment

T j k=0) : Effort tranchant a la base du batiment

Ixi, Iyi: Moment d’inertie du panneau considéré dans le sens considéré ;
h : Profondeur de I'infrastructure.

Le diagramme trapézoidal des contraintes nous donne

30, t0;
Om = ", o, (o]

Ainsi on doit vérifier que :

3(51 +02

ELU: 6, = < 1.33 0407 (RPA99/2003 |Art.10.1.4.1) Fig. X.2 : Diagramme des contraintes

36, to
ELS: 6, = 14 2 < 001
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N M
AVGC 01,2 = + — \%
Srad I

V: distance entre le CDG du radier et la fibre la plus ¢éloignée de ce dernier.

Nu=35711.51KN Ns =26026.23 KN

¢ Sens longitudinal

v ELU:

Mx=53491,569+ (35749,88x1.1) = 89623 .78KN.m

N Mx 35711.51 89623.78 )
01 = +—vV =06;= + x11.60 = 200.53KN/m
Srada  lyy 288.26 13563.94
N Mx 35711.51 89623.78 )
O,y = -—V = 0,= — x11.60 =46.23 KN/m
Sraa  lyy 288.26 13563.94
D’ou

3x200.53+46.23 2
= =161.95 KN/m" ;

m 4 5

Om < 13305, ——> Condition vérifiée

1.3305;=1.33x200=266 KN/m’

v ELS:
v
Ns  Mx 26026.23 89623.78 )
01 = +—vV =06;= + x11.60 = 97 95KN/m
Srada  lyy 288.26 13563.94
Ns Mx 26026.23 89623.78 )
O,y = -—V = 0,== - x11.60 =82.62 KN/m
Sraa  lyy 288.26  13563.94
D’ou

3%.97.95+82.62 2
= ——=9411 KN/m" ;

-~ 7 . Oso1—200KN/m*

Om <O0gop =——> Condition vérifiée

e Sens transversale

My = 50426.71+ (2042.42x1.1) = 52668.213KN.m

v ELU:
N Mx 35711.51 89623.78 5
01 = +—vV =¢;= + x5.80 = 162.20KN/m
Srad  lyy 288.26  13563.94
N Mx 35711.51 89623.78 5
O,y = -—V = 0,= - x5.80 =85.56 KN/m
Srad lyy 288.26  13563.94
D’ou
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3x162.20+85.56 ) )
O = " =143.04 KN/m? ; 1.3305,;=1.33x200=266 KN/m

Om < 13305, ——> Condition vérifiée

v ELS:

Ns Mx 26026.23 89623.78 5
01 = +—vV =¢;= + x5.80 = 128.6 1 KN/m

Srad  lyy 288.26 13563.94

Ns Mx 26026.23 89623.78 5
O,y = -—V = 0,= - x5.80=51.96 KN/m

Srad lyy 288.26 13563.94
D’ou

3x128.61+51.96 ) )
Om = =109.44 KN/m” ; 0g,;=200KN/m
4

Om <0Ogo1 =——> Condition vérifiée

¢) Vérification au poinconnement : (BAEL99 Art A.5.2 4)

On doit vérifier que :

< 0.07 X . X h X ferg
B Yb

u

Avec :
e . Périmetre du contour projeté sur le plan moyen du radier

Nu: Charge de calcul a ’ELU pour le poteau ou le voile le plus sollicité.
h: Epaisseur totale du radier

«» Vérification pour les poteaux :

U = (a+b+2h) x2 = (0.45+0.45+2x1.1) x2 =6.2m

0.07Xpe Xhxferg  0.07%6.2x1.1x25000
Yb 1.5

=T7956.66KN

Nu= 115439 < Nu=7956.66 KN ———=~  Condition vérifiée

+ Vérification pour les voiles:

On considére une bonde de 01 ml du voile

Ue = (2+b’) = (atb+2h) x2 =(0.2+1+2x1.1) x2 =6.8m

Eu: 0.07><6.891615.1x25000 —8726.67TKN

Nu=-4994 46< Nu=8726.67 KN =™ —=>  Condition vérifiée
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IX .4 Ferraillage du radier :

Le ferraillage d'un radier est particulier, les aciers tendus se situent en partie haute de la dalle du radier
qui sera ¢tudiée comme un plancher renversé soumis a une charge uniformément répartie prenant appuis
sur les voiles et les poteaux.

Pour le calcul du ferraillage du radier, on utilise les méthodes exposées dans le BEAL

+ Ferraillage des panneaux encastrés sur 4 cotés :

On distingue deux cas :
1°"Cas : Si a< 0,4 ——~ La flexion longitudinale est négligeable

1%

My = ng, MOy:O

2™ Cas : Si 0,4 <o <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 potée Lx : Mox = Q. ux_l,zc

Dans le sens de la grande potée Ly : Moy =. U, . Mox

Les coefficients px,uy sont donnés par les tables de PIGEAUD.

L
p= ﬁ Avec (LX < Ly)

Remarque :

Les panneaux étant soumis a des chargements sensiblement voisins ; et afin d’homogénéiser

le ferraillage et de faciliter la mise en pratique, on adopte la méme section d’armature, en considérant
pour les

Calculs le panneau le plus sollicité.

+ Identification du panneau le plus sollicité
L=49m ;L,~510m L,=5.10m
_Lx _495 oo
P Ly 510

L,=4.95m
04<p<1 ——=> Ladalle travaille dans les deux sens.

Pour le calcul du ferraillage, soustrairons de la contrainte 0,, , la contrainte due au poids propre du radier,

ce dernier étant directement repris par le sol.
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G 8431.78
ELU : Qum = 0,, (ELU) - —2¢ =(161.95-1.35 ) x1m =122.46KN/ml
Srad 288.26
G 8431.78
ELS: Qsm = 0, (ELS) - 2% =(94.11-1. ) x1m =77.34KN/ml
Srad 288.26

s Calcul AELU :

» Evaluation des moments My , My

Uy, = 0.0393
p=097T —=>
Hy =0.934
On aura donc : { M, = 0.0393x122.46x5.10* =125.17 KN.m
M,, =0.934x125.17 =72.23 KN.m
Remarque :

v’ Si le panneau considéré est continu au-dela de ses appuis, alors :

e Moment en travée : 0,75Moxou 0,75Moy
e Moment sur appuis : 0,5Mox ou 0,5Moy

Si le panneau considéré est un panneau de rive dont I’appui peut assurer un encastrement partiel

Alors :

e Moment en travée : 0,85Moxou 0,85Moy

e Moment sur appui de rive : 0,3Moxou 0,3Moy

e Moment sur appui intermédiaire : 0,5Moxou 0,5Moy

Donc :
Afin de tenir compte des semi encastrements de cette dalle au niveau des nervures, les moments
Calculés seront minorés en leur effectuant des coefficients de (0.5) aux appuis et de (0.75) en travée.

IX .4.1 Ferraillage dans le sens x-x :

Moments en appuis & L’ELU : Ma-x = 125.17 x 0.5 = 62.58 KN.m.
Moments en travée a L’ELU : Mt-x= 125.17x 0.75 =93.87 KN.m

e Aux appuis :

My, 62.58x103
bd? fp. 100x542x14.2

U, = =0016<0392 > SSA

Les armatures de compression ne sont pas nécessaires.
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U, = 0.016 B, = 0.992

My, 62.58x10°

= =3.36cm? /ml
Budos 0.992x54x348

Agu =

A gy =3.36cm” /ml
Soit: SHA14/ml = 7.69 cm*/ml
Avec: St=20cm

e En travée :

Mye  93.87x10%

Mu = pazr,,  1o0xsa?x142 00220392 =—=> SSA

Les armatures de compression ne sont pas nécessaires.

t, = 0.051 B, = 0.989

Mye  93.87x10°

= =5.05cm? /ml
Buydog 0.989x54x348

Agu =

A gy =5.05 cm® /ml
Soit: SHA16/ml = 10.05 cm*/ml
Avec: St=20 cm

IX .4.2 Ferraillage dans le sens v-v :

Moments en appuis & L’ELU : Ma-y = 72.23 x 0.5 = 36.15 KN.m.
Moments en travée a L’ELU : Mt-y= 72.23 x 0.75 = 54.17 KN.m

e Aux appuis :

My,  36.15x103
Hu bd2 fy,.  100x542 x14.2

=0.008 <0392 C—>SSA

Les armatures de compression ne sont pas nécessaires.

U, = 0.008 B, = 0.996

My,  36.15x10°

= =1.93cm?/ml
Budos 0.996x54x348

Agu =

A gy =1.93cm’ /ml
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Soit: 5SHA12/ml = 5.65 cm?*/ml
Avec: St= 20cm

e En travée :

Mys  54.17x103
bd? fp. 100x542 x14.2

hy, = =0.014<0392 ———> SSA

Les armatures de compression ne sont pas nécessaires.

U, = 0.014 B, = 0.993

My:  54.17x10°

= =2.90cm? /ml
[udog 0.993x54x348

Agu =

A gy =2.90 cm® /ml
Soit: SHA14ml = 7.69cm?*/ml

Avec: St =20cm

Remarque :
Les armatures en travée constituent le lit supérieur, et les armatures en appuis le lit Inferieur

IX.4.3 Vérification a PE.L.U :

o Vérification de la condition de non fragilité :
3_
Avec  Amn= 8obh (Tp)

69 = 0.8 %0 pour les HA

Amin= 8o.b. h (3%[)) = 0.0008x100x60x ( (2)'97) =4.872cm’

Tableau IX.5 : vérification de la section minimale

A (cm?) Amin (cm?) Observation
x-x | ELU 7.69 Condition Vérifiée
10.05 4872 Condition Vérifiée
y-y | ELU 5.65 Condition Vérifiée
7.69 Condition Vérifiée
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I1X.4.4 Calcul et vérification a PE.L.S :

» Evaluation des moments Mxet M v

Uy = 0.0467
p=097T —> { Hy =0.954
On aura donc : { M, =0.0467 x72.23x5.10* =87.73 KN.m
M,, = 0.954x87.73 =83.69 KN.m

Sens x-x :

Moments en appuis a PELS : Ma-x =87.73 x 0.5=43.86 KN.m.
Moments en traveée a PELS : Mt-x = 87.73 x 0.75 = 65.79 KN.m.
Sens y-y :

Moments en appuis a PELS : Ma-y = 83.69 x 0.5 =41.84 KN.m.

Moments en traveée a PELS : Mt-y = 83.69 x 0.75 = 62.76 KN.m

» Vdérification des contraintes dans le béton

-1 M
a=2<l2 +—f028 avec:y =—*
d 2 100 )
Sens x-x :
e Aux appuis
y = M, =y = 02.58 _ | 43 ot 1=0.01892 —» o =0.0238
M, 43.86
o =0.0238 <1'43 1 + 12—5 =0465 ... ... ... Condition vérifiée
e En travée
M
y=—t =y= BT _ 14 et 1=0.0189 — a. = 0.0523
M, 65.79
o =0.023 <1'42 1 + 2 046 ... Condition vérifiée
2 100
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IX .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 1 métre de longueur

ELU: qum= 122.46KN/ml.

- L2 122.46x0.552
M, = q”’;x - Zx = 18.52 KN.

ELU: qsm= 122.46KN/ml.

- L2  77.34x0.552
M, = qs’;x - ’ZC = 11.69 KN. m

» Calcul des armatures :
A) Armatures principales :

b=1m;d=54cm;f,. =14,2 Mpa ; 0,= 348 MPa

_ My 1852¥10° 044 < 0392 ——~ SSA
Hu = 1oz foe 100x542x14.2 '
Uy, = 0.0044 — B, = 0.998
M 18.54x103
A, = —~ = 0.988cm’/ml

B Budos N 0.998x54x348
A, =0.988 cm’/ml

Soit: 5HA14/ml = 7.69 ¢cm*/ml

B) Armatures de répartition :

A 7.69
A, = —=—=129 cm*/ml
4 4

Soit: 4HA10/ml = 3.14 cm*/ml

X.5.1 Vérification A PELU :

» Yérification de la condition de non fragilité :
0.23.b.d.frzs  0.23x100x54x2.1
Amin = -
f 400
A, =7.69cm® > A, =6.3520cm?
Donc on adopte SHA14/ml = 7.69cmz2/ml

~ 6.520cm?
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IX.5.2 Vérification a ’EL

y:M“ =7/:ﬂ =1.58 et p=0.021 - a=0.026
M, 11.69
o = 0.026 <l.58—l 25

+—— =054 cieieeennnnnn Condition vérifiée
100

———> Il n’y a pas lieu de faire la vérification des contraintes a ’ELS

Remarque :

Les armatures de la dalle sont largement supérieures aux armatures nécessaires au débord ; a fin
d’homogénéiser le ferraillage, les armatures de la dalle seront prolonger et constitueront ainsi le
ferraillage du débord.

IX.6 Ferraillage des nervures :

Afin d’éviter tout risque de soulévement du radier (vers le haut), celui-ci sera muni de nervures dans
les deux sens, qui sera assimilée a une poutre continue sur plusieurs appuis.

Les nervures sont considérées comme des poutres doublement encastrées
h=110cm;b=60cm;c=5cm

Pour la détermination des efforts, on utilise le logiciel ETABS.

Détermination fforts :

» Sens x-x :

ELU : q, = 122.46 KN/m

Fig. IX.4 : Diagrammes des moments fléchissant a I’ELU
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Fig. IX.5 : Diagrammes des efforts tranchant a I’ELU

ELS : qs=77.34KN/m

Gl ' ’ )
5 0| 0| 0|
N o

@@ IR

Fig IX.6 Le chargement a ELS

Fig. IX.8 : Diagrammes des efforts tranchant a I’ELS
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> Sensy-v:
ELU : qu = 122.46 KN/m

Fig. IX.9 Le chargement a ELU.

Fig. IX.10 : Diagrammes des moments fléchissant a 'ELU

Fig. IX.11 : Diagrammes des efforts tranchant a I’ELU
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ELS : qs=77.34KN/m

Fig. IX.12 Le chargement a ELS

Fig. IX.13 : Diagrammes des moments fléchissant a ’'ELS

Fig. IX.14 : Diagrammes des efforts tranchant a ’ELS

» Calcul des armatures ;
a) Sens y-y:

M = -117.15KN .m
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Me* = 23757 KN .m
b=60cm, h=110 cm, d =105 cm, f},. = 14, 2 MPa, cs+= 348 MPa

e Aux appuis :
Mapp = 237.57KN.m
Mapp 237.57x103

M = qer- = soxtostaaaz ~ 0026<0392 == SSA

U, = 0.026 — B, = 0.987

M 237.57x103
A, = —2 = = 6.59cm’ /ml
Budos 0.987x105x348

A, =6.59 cm®/ml

Soit: 4HA16 = 8.04 cm?/ml Avec : St=15 cm

e En travée :
M, = -117.15KN. m
My _ 117.15x10%®
Hu = a1, 60x1052x142 0.012 <0.392 SSA
Uy = 0012 ——> B, = 0.994
M 117.15x103
Agt . - =3.22¢m’ /ml

- Budog B 0.994x105x348
Ay =3.22 cm® /ml
Soit: 4HA14 =6.15¢m?*/ml Avec : St=15cm
b) Sens x-x:

M7 = -122.67 KN .m
Me*  =22507KN. m
b=60cm, h=110cm, d =107 cm, f},. = 14, 2 MPa, cst+= 348 MPa

e Aux appuis :
Mgy, =225.07KN.m
Mapp _ 225.07x103

=0.024<0392 ——>SSA

Ha = Lazf,.  60x1052x142

Uy, = 0.024 — B, =0.988
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M 225.07x103
Ay, = —22 = =6.23cm’ /ml
Budos  0.988x105x348

A, =6.23 cm® /ml
Soit: 4HA14+2HA12 =8.41 cm*ml  Avec : St=15 cm

¢ En travée :
M, = -122.67KN .m

M, 122.67x103
= =0.014 <0.392 SSA

Hu = pae fpe  60x1052 x14.2

f, = 0014 —— B, =0.993

M 122.67x103
Ag = — = =3.38cm’ /ml
Budos 0.993x105x348

Agt =3.38 cm®/ml

Soit: 4HA14=6.15cm*ml  Avec: St=15cm

IX.6.1 Vérification a PELU :

-t
Amm = 50 boh ———L Avec 50 =0,0008 pour HA FeE400

3_4.9y
A =0,0008x100 x 40 x %:3.25(:;112 I ml

A: =804cm®>A_, =3.25cm’ /ml —> conditionvérifiée

Aux appuis :
A2 =6.15cm* > A =3.25cm> /ml —> conditionvérifiée

AL =841em®> > A, =3.25cm> /ml —> conditionvérifiée

En travée :
AY =6.15cm* > A, =3.25cm> /ml —> conditionvérifiée

e Diamétre minimal ;
@; 16
>t -
Dy > : 3 5.33mm

Soit : ¢ =8 mm.

n .
S, _<{ iy HQZ} - mm{30 : 19.2}19.2

4
S; =15 cm
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e Armatures transversales minimales :
Amin=0.003Stb = 2.7 cm?

Soit : At=4HA 10 =3.14 cmz

e Vérification de la contrainte de cisaillement

- . 10,15-
7, =——<7=min ’—fczg;4MPa = 2.5Mpa Avec :Tymax = 273.36 KN
b-d Vs
_ 273.36x10°

7, =———=043MPa > ..o v......Condition vérifiée
600x1050

IX.6.2 Vérification a PELS :

> Sens x-x :
e Aux appuis :

Msmax= 162.18KN.m

y:M“ =y:225'07 =139 et n=0.018 —>a=0.0231
M, 162.18
o =0.0231 <1'39_l +£ =0445 ... ... Condition vérifiée
2 100
e En travée

Ms max= 88.45KN.m

M
y=—t =y:122'67 =139 et n=0.018 - o =0.0231
M, 88.45
o=0018 <1'39_l + 2 0.445 ... . Condition vérifiée
100
> Sensy-y:
» Aux appuis :

Msmax= 171.18KN.m

y:M“ =y=237'57 =139 et n=0.018 —>a=0.0231
M, 171.18
o =0.0231 <1'30_l +% =0445 ... ... Condition vérifiée
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> En travée

Ms max= 84.41KN.m

M
y=—t =y:”7'15 =139 et n=0.018 - o =0.0231
M, 84.41
o =0.0231 <1'39_l n 2 0.445 ... . Condition vérifiée
2 100
Remarque :
Y fezs

.- -1 g . , . ..
La condition « - + > o » est vérifiée dans les deux sens alors il n’est pas nécessaire de vérifier les

100
contraintes du béton a I’ELS.
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Conclusion Générale

Ce projet de fin d’étude, nous a beaucoup aidé a mettre en pratique toutes
nos connaissances acquises durant notre cycle de formation, d’approfondir nos
connaissances en basant sur les documents techniques et méme 1’application des
réglement et de certaines méthodes et de mettre en évidence quelques principes
de bases qui doivent étre pris en considération dans la conception des structures.

D’aprées I’étude qu’on a faite, 1l convient de souligner que pour la
conception parasismique, il est trés important que 1’ingénieur civil et I’architecte
travaillent en étroite collaboration dés le début du projet pour éviter toutes les
conceptions insuffisantes et pour arriver a une sécurité parasismique réalisé sans
surcotlt important.

Et pour la réalisation d’une construction dans une zone sismique, on
¢tablit d’abord la partie architecturale, en tenant compte de la fonction
d’exploitation propre de cette construction, on cherche aussitét, la disposition
convenable des éléments de contreventement.

Notons qu’a la fin de ce projet, qui constitue pour nous une premicre
expérience, que 1’utilisation de I’outil informatique pour 1’analyse et le calcul
des structures est trés bénéfique en temps et en effort, a condition de maitriser
les notions de bas de sciences de I’ingénieur ainsi que le logiciel lui —méme
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