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Introduction Générale

Le Génie Civil représente I’ensemble des techniques et calculs concernant les constructions
civils. Les ingénieurs s’occupent de la conception, la réalisation, I’exploitation et de
I’habitation d’ouvrage de construction et d’infrastructures urbaines dont ils assurent la gestion
afin de répondre aux besoins de la société, tout en assurent la sécurité du public et la
protection de I’environnement.

Tout ouvrage en génie civil doit étre calculé d’une maniére a assurer la stabilité et la
résistance de ses éléments structuraux et aussi la securité des usages pendant et apres la
réalisation.

Pour cela, nos calculs seront vérifiés selon les reglements en vigueur, a savoir le reglement
parasismique algérien RPA (version 2003) et le reglement du béton aux états limites BAEL
91 modifiée 99 et DTR B.C.2.2 Document Technique Réglementaire.

Les ingénieurs disposent actuellement de divers outils informatiques et de logiciels de calcul
rapide et précis permettant la maitrise de la technique des éléments finis adoptée en génie
civil, ainsi que le calcul de diverses structures en un temps reduit.

Drailleurs comme la méthode manuelle est lente, on a préféré d’utiliser le logiciel ETABS
pour la modélisation de notre structure.

Dans le but de mettre en pratique les connaissances acquises durant le cycle de formation en
génie civil, nous avons choisi I’étude d’une structure (sous-sol+Entre Sol+R+3+étage en
attique) a usage d’habitation et commercial, ossature mixte (voile et portiques).

Nos calculs seront faits de maniére a assurer la stabilité de I’ouvrage et la sécurité des usagers
avec un moindre cout.
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Chapitre 1

Présentation de L ouvrage

I.1 Introduction :

Notre projet consiste a calculer les éléments en béton armé d’un immeuble en (SOus
sol+ entre sol+R+3+ étage en attique) a usage commercial et habitation. Ce batiment
sera implante au lieu dit Cité EIl MADBAH commune de DOUERA a la wilaya
d’ALGER, classé selon le RPA 99 version 2003 comme étant une zone de sismicité
élevé (zone I1I), groupe d’usage 2 : "Ouvrages d’importance moyenne".

| .1.1 Description :
Le batiment objet de notre étude est constitué de :
» 01 sous sol pour PARKING.
» 01 entre sol a usage de service.
> 01 rez-de-chaussée a usage habitation.
» 03 étages courants a usage d habitation.
» Terrasse amenageée.
Il est assuré par des voiles et des portiques en béton armé.

D’aprés le rapport du sol, on aura une contrainte admissible du sol 65, = 1,8 bar

I.1.2 Caractéristiques géométriques de ’ouvrage :

a) Dimensions en élévation :

- La hauteur totale : 23,97m

- La hauteur du sous-sol : 3.06m

- La hauteur d’entre sol : 3.06m

- La hauteur du RDC : 3.57Tm

- La hauteur d’étage courant :  3.57m

b) Dimension en plan :
- Etage courant :
- Longueur totale.................. 24.75m
- Largeurtotale.................... 22.15m
- RDC:
- Longueur totale................... 24.75m
- Largeurtotale...................... 21.75m
- Sous-sol /entre sol :
- Longueur totale................... 24.75m
- Largeurtotale..................... 21.75m

1.1.3. Description technique du batiment.

» Systeme de contreventement :

Selon le reglement parasismique, pour tout ouvrage situé en zone Il et ayant plus de
deux niveaux ou dépassant 8 m, le systeme de contreventement doit contenir des voiles pour

la reprise des forces horizontales qui sollicitent le batiment.
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» Planchers :

- Planchers en corps creux: ils sont réalisés en corps creux avec une dalle de
compression, reposant sur des poutrelles préfabriquees.

-Dalle pleine en béton armé : sont prévues la ou il n’est pas possible de réaliser des
planchers en corps creux.

> Escaliers :

Nous avons un seul type d’escalier (escalier droit constitué d’une paillasse et d’un
palier de repos).

» Cage d’ascenseur :
Le batiment comporte une cage d’ascenseur réalisée en voiles.

» Magonnerie :

- Murs extérieurs (remplissage): Ils sont constitués d’une paroi double en briques creuses
de 10 cm d’épaisseur séparée par une I’ame d’air de 5 cm.

- Murs intérieurs (cloisons) : Ils sont constitués d’une seule paroi en briques creuses de
10 cm d’épaisseur.

» Revétements :
IIs sont constitués de :
e (Céramique pour les salles d’eau.
e Carrelage pour les planchers courants.
e Platre pour les plafonds et murs intérieurs.
e Mortier de ciment pour murs intérieurs (salle d’eau et la cuisine).
> Acrotere :
La terrasse sera entourée d’un acrotére de 0.60 m de hauteur, réalisé en béton armé coulé
surplace, il joue un réle de securité et de garde de corps.
» Coffrage :
On opte pour un coffrage métallique pour les voiles, de fagon a faire limiter le temps
d’exécution et un coffrage classique en bois pour les portiques.

> Fondations :

Les fondations d’un ouvrage assurent la transmission et la répartition des charges (poids
propre et surcharges climatiques et d’utilisation) de cet ouvrage sur le sol. Le mode de
fondation sera établi suivant la capacité portante du sol, Soit le sol en place a des qualités
suffisantes pour qu’on puisse y fonder I’ouvrage, soit ses qualités sont médiocres et il faut
alors le renforcer.
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1.2 Caractéristiques mécaniques des matéeriaux :
A- Le béton :

Est défini du point de vue mécanique par sa résistance qui varie avec la granulométrie,
le dosage en ciment, la quantit¢ d’eau de gachage et 1’age de béton. Dans le cas courant, le
béton utilisé est dosé & 350 kg/m® de ciment portland artificiel 325 (CPA325), a I’exception
du béton de propreté qui est dosé & 150 kg /m®

A.1 caractéristiques physiques et mécaniques :
a) Résistance caractéristique a la compression :

Le béton est défini par la valeur de sa résistance mécanique a la compression a I’age de
28 jours notée f_,, .Elle est déterminée a la base d’écrasements d’éprouvettes normalisées

(16X32) par compression axiale apres 28 jours de durcissement.

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

]
f =——= —fc Pour <40 MPa.
9 (4.46+083]) fCzs
fej = N foos pour fes > 40 MPa
1.40+0.95]

Pour le présent projet, on adoptera fc,,= 25MPa
b) Résistance caractéristique a la traction : (A-2.12/ BAEL 91 modifié 99) « 2 »

La résistance caractéristique a la traction du béton a I’age « j » jours est donnée par la
formule suivante :

f; = 0,6 + 0,06 f pour fi;< 60 MPA  d’ou: ftyg = 2,1MPa
A.2 Contraintes limites :
A.2.1 Les états-limites

On definit les états-limites comme des etats qui correspondent aux diverses conditions
de sécurité et de bon comportement en service, pour lesquels une structure est calculer

a) Etat limite ultime (ELU) :
Il correspond a la valeur maximale de la capacité portante sans risque d’instabilité. Il

correspond a 1’un ou I’autre des états suivants :
- Etat limite ultime d’équilibre statique (non-renversement),
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- Etat limite ultime de la résistance et de la fatigue des matériaux (non-rupture),
- Etat limite de stabilité de forme (non-flambement).

La contrainte limite du béton a I’ELU correspond a 1’état limite de compression du
béton. Elle est donnée par la formule suivante (Art. A.4.3.41/ BAEL 91 modifié 99) « 2 »

0,85. fc28
= —=== MPa

v, : Coefficient de sécurité ;
v, = 1,15 si la situation est accidentelle.
v, =1,5 si lasituation est courante.

0 : Coefficient d’application
0 =1, lorsque j > 24 heures ;
0 =0,9, lorsque 1 <j < 24 heures ;
0 =0,85, lorsque j < 1 heure

b) Etat limite de service (ELS)

L’état limite de service est 1’état au-dela du quel les conditions normales
d’exploitation et de durabilité des constructions ne sont plus satisfaites.
On distingue :
- Etat limite de résistance & la compression du béton (contrainte de compression limitée).
- Etat limite déformation (pas de fleche excessive).
- Etat limite d’ouverture des fissures (durabilité et sécurité des ouvrages).
La contrainte de compression du béton est limitée par ( A.4.5.2/BAEL 91 modifié 99) « 2 »

o = 0,6,
ot = 0,6.f,,,= 15 MPa.

A.3 Diagramme Contraintes — Déformations du béton

a) APELU:
La relation contrainte-déformation est illustrée dans la figure 1.1

Obe WPa] &

0.85 x fcj
.y

fbu:

I
1
1
1
I
I
I
1
2%0 3.5%o0 €%o

Figure 1.1- diagramme des contraintes de déformation a I’ELU.
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Le diagramme est composé :
. D’une partie parabolique ou la déformation relative est limitée a 2 %o (Etat élastique).
. D’une partie rectangulaire ou 2 %o < &y < 3.5 %o (Etat plastique).

b) APELS :

La déformation dans le béton est considéré comme élastique et linéaire, I’article A.4.5,2 du
BAEL 91 modifié 99 « 2 » stipule que la contrainte de compression du béton (clp) est
limitée a 0.6f;. La relation contrainte-déformation est illustrée dans la figure 1.2.

T

The— 0.6F¢

2 %o

Figure 1.2 Diagramme des contraintes-déformation a I’ELS.

A.4 Contrainte tangente conventionnelle : (art A-5.1.21/BAEL91 modifié 99) « 2 »
Elle est donnée par la formule suivante : 1 = 2

b0.d
Elle ne doit pas dépasser les valeurs suivantes :
Tu=min (0,2 fe2s/ v, , 5) MPa pour la fissuration peu nuisible
Tu =min (0,15 fee/ v, , 4) MPa pour la fissuration préjudiciable ou trés préjudiciable.

A.5 Contrainte de service & la compression : (art A-4.5.2/BAEL 91 modifié 99) « 2 »
o, = 0,60fcys [MPa] o,.= 15 [MPa]

. A.6 Module d’élasticité :

Le module d’¢lasticité est le rapport de la contrainte normale et la déformation engendrée.

Selon la durée de 1’application de la contrainte, on distingue deux sortes de module.

% Module d’élasticité instantané : (art A-2.1.21/ BAEL 91 modifié 99) « 2 »

Lorsque la contrainte appliquée est inférieur a 24 heures il résulte un module égale a

Eij::l-:l-ooo X3/ fcj . Pour f3=25 = Eij= 32164,195 MPA
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% Module d’élasticité différée : (art A-2.1.22/ BAEL 91 modifié 99). « 2 »

Lorsque la contrainte normale appliquée est en longue durée, et afin de tenir compte de
I’effort de fluage de béton on prend un module égal :

E,, = 37003/ f,

Pour fc,s = 25MPa

= E,;=10819MPa

«* Module d’élasticité transversale :

E

G=
2(L+v)

MPa

avec :

E : Module de Young (module d’¢lasticité).

v : Coefficient de poisson.

A.7 Coefficient de poisson : (art A-2.1.3. BAEL 91 modifié 99). « 2 »

C’est le rapport des déformations transversales et longitudinales.

3

\%

sera pris égal a :

v=0.2 al’ELS — calcul des déformations (béton non fissuré).

v=0 al’ELU —calcul des sollicitations (béton fissur¢).

B - les aciers :

L’acier est un matériau caractérisé par sa bonne résistance a la traction et a la compression.

Dans le présent projet, nous aurons a utiliser 02 types d’aciers dont les principales
caractéristiques sont regroupées dans le tableau suivant :

B.1 Caractéristiques des aciers utilisés :

Tableau 1.1 : Tableau des Caractéristiques des aciers
Limite
Coefficient Coefficient
. Nomination Symbole | d’élasticité
Type d’acier de fissuration | de scellement
Fe en MPa
Haute adhérence
Acier en barres
FeE400(0>6) HA 400 1,6 15
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Treillis soudé (T S)
Aciers en treillis
TL 520(D<6) TS 520 1,3 15

B.2 Module d’élasticité :( Art A.2.2, 1 BAEL 91 modifié 99) « 2 »
Le module élasticité longitudinal (Es) de 1’acier est pris égal a : Es = 200000 MPa.
B.3 Coefficient de poisson des aciers :
Le coefficient de poisson v pour les aciers est pris égal a 0,3.
B.4 Contraintes limites de I’acier :
B4laELU:

La contrainte limite de déformation de I’acier est donnée par (art A 4.3.2/BAEL91
modifié 99) « 2 »

f - 7 e
o, =—% Avec . : Coefficient de sécurité.
{75 =1,5 pour le cas courant.

y.=1 pour le cas accidentel

Tableau 1.2 : Limites d’élasticité des aciers utilisés

Nuance de ’acier Situation courante Situation accidentelle

fe = 400MPa ost = 348 MPa ost = 400 MPa

fe = 520MPa ost = 452 MPa ost = 520 MPa
B.4.2,aPELS:

I1 est nécessaire de limiter I’ouverture des fissures (risque de corrosion des armatures),
et ce en limitant les contraintes dans les armatures tendues sous ’action des sollicitations de
service d’apres les régles BAEL91. On distingue trois cas de fissurations :

a) Fissuration peu nuisible : (BAEL91 modifié 99/Art 4-5-32) « 2 »
Cas des ¢éléments situés dans les locaux couverts, dans ce cas, il n’y a pas de vérifications a

effectuer.

b) Fissuration préjudiciable : (BAEL91 modifié 99/Art 4-5-33) « 2 »
Cas des éléments exposés aux intempéries. Dans ce cas, la contrainte de traction des

armatures est limitée a :
6y« &, = min 24f,;110 /nf,,  enMPa

Avec : 1 : coefficient de fissuration égal a :

N=1L6.....ccccccciii.. pour les HA si @ > 6mm
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n=13 pour les HA si @ < 6mm
Les valeurs exactes obtenues sont :

G5 =201,63 MPa pour les H.A
c) Fissuration trés préjudiciable : (BAEL91 modifié 99/ Art 4-5.3.4) : « 2 »

Cas d’un milieu agressif ou doit étre assurée une eétanchéité. Dans ce cas, la contrainte de

traction des armatures est limitée a :
Ss=min }% fe;90,/77fy en MPa

Avec: my coefficient de fissuration.
M=13. . Treillis soudé

M=160........... pour les HA.

Les valeurs exactes obtenues sont: o =165 MPa pour les HA.

B.4.3/ Diagramme contrainte-déformation : (Art A.2.2.2/BAEL 91 modifié 99). « 2 »

U=t

4

-

Te—Tefvs F-—-—-—-—-———

Allongement
(Tracaoon)

- 10 %o - &

! & 10 %o

I

| Raccourdsserment,
(Compression) |

Figure I. 3 : Diagramme contrainte- déformation

B.5 / Protection des armatures : (art A.7-2. 4/ BAEL91 modifié 99). « 2 »

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

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

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

e C>1cm: Pour les parois situées dans des locaux non exposés aux condensations.
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Chapitre 1 : Pré dimensionnement des éléments et descente des charges.

1.1 INTRODUCTION :

Nous passons au pré dimensionnement des éléments qui a pour but de pré dimensionner des
sections des différents eléments résistants. Il sera fait selon les regles du BAEL 91 modifié 99
et le RPA 99 modifié¢ 2003, pour arriver a déterminer une épaisseur économique afin d’éviter
un sur plus d’acier et du béton. Les résultats obtenus ne sont pas définitifs, ils peuvent étre
augmentés apres Vérification.

11.2 Pré dimensionnement des planchers:
- Les planchers :

Les planchers sont des €léments porteurs horizontaux qui separent deus étages consécutifs
d’un batiment. lls sont réalisés en corps creux (hourdis + une dalle de compression), qui
reposent sur les poutrelles préfabriquées disposées suivant le sens de la petite portée, ils
assurent deux fonctions essentielles :

e Une fonction de résistance mécaniques : Qui consiste en la capacité du
plancher de supporter son poids propre ainsi que les surcharges d’exploitation, et
les transmettent aux éléments porteurs de la structure.

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

Dans le cas de notre batiment, on distingue deux types de planchers :

> Plancher en corps creux :

IIs sont composés de corps creux (hourdis), poutrelles, treillis soudé et dalles de compression.

Dalle de compression

4om

& L ]
16cm — } é‘ . Corps creux

Poutrelle

Figure. I11-1 : Coupe transversale d’un plancher en corps creux.
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Dalle de compression

| Treillis
|
lsoudé

Hourdis béton|

e Pré dimensionnement du plancher:

L’épaisseur du plancher sera déterminée par la formule suivante :
(Article B.6.8, 4 24/BAEL 91) «2»

L max
>

‘225
Avec :
-Lmax : la plus grande portée entre nus d’appuis dans le sens des poutrelles.
-h¢ : Epaisseur de la dalle (hauteur totale du plancher).

Remarque :
En premier temps, nous prendrons une section minimale de (30x30) cm? exigée par le RPA

qui correspond a celle d’un poteau en zone II1.

Dans notre cas : L =440-30=410cm
Nous aurons donc :

ht — 410

=——=18.22cm
22.5

Nous adopterons un plancher de 20 cm d’épaisseur, composé d’un corps creux de 16 cm et
d’une dalle de compression de 4 cm.

» Pré-dimensionnement des dalles pleines :

Ce sont des plaques minces dont 1’épaisseur est moins importante comparé aux autres
dimensions. Leurs épaisseurs est déterminés selon leurs portés ainsi que les conditions
suivantes :

v' La résistance a la flexion.

v L’isolation acoustique.
v La résistance au feu.

10
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11.2.2.1 Condition de résistance a la flexion :

L’¢épaisseur de la dalle des balcons est donnée par la formule :
-Dalles reposant sur deux appuis: L/35<e<L/30

v' L: portée libre ; e : épaisseur de la dalle.
v, L=160m
v’ 457<e<5.33

11.2.2.2 Résistance au feu :
Selon le classement des planchers, les normes en vigueur nous donnent les épaisseurs

suivantes :
-ep=1lcm ....... Pour les planchers présentant un risque particulier contre I’incendie.
- > 7cm..........Pour les planchers présentant aucun risque particulier contre 1’incendie.

On adopte : e =11 cm

11.2.2.3 Isolation acoustigue :
D’apres la loi de la masse, 1’isolation acoustique est proportionnelle au logarithme de la
masse :
L =13,3 log (10M) si M <200 kg/m?
L =15 log (M) + 9 si M > 200 kg/m?

Donc : pour assurer un minimum d’isolation acoustique, il est exigé une masse
surfacique minimale de 350 kg/m?

D’ou I’épaisseur minimale de la dalle est :

Nous prenons : h, =15cm

Tel que :p=2500daN/m®.

Donc : e= max (11, 15, 16) =16¢cm.

Nous adopterons une épaisseur : e = 16 cm

Pour les balcons on adopte e= 16 cm et pour les planchers en dalle pleine e= 20 cm
11.3 Pré dimensionnement des poutres :

Les poutres sont des éléments en béton armé coulé sur place, ils ont pour rdle
I’acheminement des charges et surcharges des planchers aux éléments verticaux (poteaux,
voiles).

Selon le (réglement B.A.E.L 91 modifié 99) « 2 » les poutres seront pré dimensionné
par la condition de la fleche.

Le dimensionnement de la section rectangulaire doit satisfaire les conditions suivantes
.. (Art A4.14 BAEL 91 modifié 99) «2»

L
— =
5

=
A

h : Hauteur totale de la poutre.

11
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b : Largeur de la poutre.
L : longueur de la plus grande portée entre nus d’appuis de la travée considérée.
L’article 7.5.1 du RPA 2003 « 1 » exige les conditions telles que :

v' b>20cm

v" h>30cm

v' hib< 4.0

Nous distinguons les poutres principales qui sont disposées perpendiculairement aux
poutrelles constituant ainsi leurs appuis et les poutres secondaires qui leurs sont paralléle en
assurant ainsi le chainage.

11.3.1 Poutres principales (PP) :

La hauteur et la largeur des poutres principales est donnée par :
L/15<h <L/10
04h<b<0.7h
Avec :
L : est la portée libre de la plus grande travée dans le sens considéré (L=570cm).
L =570-30= 540cm.
36<h <54 = Nous prendrons : h =45 cm.
18 <b<31.5 =Nous prendrons pour plus de sécurité b = 30cm.

11.3.2 Poutres secondaires(PS) :

L/15<h <L/10
04h<b<0.7h
L =535 - 30=505cm
33.66 <h <50.5 = Nous prendrons : h = 35cm.
14 <b <24.5 = Nous prendrons : b =30cm.

Tableau I1- 1 : vérification aux exigences du RPA

Conditions Poutres Poutres verifications
principales secondaires
h>30cm 45 cm 35cm verifiée
b>20 cm 30cm 30cm verifiee
h/b<4 1.5 1.16 vérifiée

11.4 Pré Dimensionnement Des Voiles :

Les voiles sont des éléments rigides en béton armé coulé sur place qui ont pour fonction
principale est d’assurer la stabilité de 1’ouvrage sous 1’effet des efforts horizontaux, d’autre part
a reprendre une partie des charges verticales.

Le pré dimensionnement des voiles se fera conformément a (I’Article 7.7.1. du RPA99
version 2003) « 1 » qui définit ces éléments satisfaisant la condition suivante :
L>4a
Avec : a: épaisseur des voiles.
L : longueur min des voiles.

12
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Figure 11-2 : a- Coupe du voile en élévation

e )

L’épaisseur doit étre déterminée en fonction de
la hauteur libre d’étage h, et des conditions de
rigidité aux extrémités, avec un minimum de

15cm.
he he _he
amax —,—, =—
25722 22

e dans notre cas en a des voiles en
élévations.

H LA

't

- Au niveau du Sous-sol et entre sol :

he = 306-20= 286 cm
a>286/22 =13cm — a= 20cm

amin=> 15 cm
L>4a=80cm

a az
i = 3a

L]

b
LAy

|,_“—

22a
s
22

Figure 11.2 b) « Coupe de voile en plan »

— Vérifiée

13
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-rez-de-chaussée et étage courant :

he = 357-20= 337 cm

a>337/22=15.31cm— a=20 cm
amin=> 15 cm — Vérifiée
L>4a=80cm.

Remarque :
Nous passons d’une épaisseur de 15cm a 20cm pour les voiles, dans le but de ne pas

avoir d’armatures discontinues et afin de palier aux problémes de coffrage.
11.5 Pré Dimensionnement Des Poteaux :

Le pré dimensionnement des poteaux se fait a ’ELS en compression simple, en vérifiant les
exigences du RPA art 7.4.1 «1 »qui sont les suivantes pour les poteaux rectangulaires de zone
i
= min (by, h1)>30cm
= min (bl, h1) Ehe/ 20
= 1/4<b /h1§4
On effectuera le calcul pour le poteau le plus sollicité ( ayant la plus grande surface
d’influence). En supposant que seul le béton reprend la totalité des charges ; la section du
poteau est donnée par la formule suivante :
D’apres :
S Ns
Obc

Avec: Ns=G+Q
Opc = 0.6 feog
N : effort normal revenant au poteau considéreé ;
G : charges permanentes ;
Q : surcharges d’exploitations en tenant compte de la régression des surcharges.
S: section des poteaux.

Remarque : En premier lieu, nous considérons pour nos calculs la section des poteaux selon le
minimum exigé par le RPA (RPA 99 version 2003/ Art 7.4.1) « 1 » qui est de (30x30) cm?.

Surface d’influence :

L’aire du plancher revenant au poteau le plus sollicité sera déterminée comme suit :

S1 = 2.5x2.05= 5.13m’ -
$2 =2.525x2.05= 5.18m’ €
S3 = 2.55X2.5= 5.38m" 8
S4 = 2.55X 2.525=6.45m" ~
S = S1+52+S3+54 = 22.14m” Q7 -
o
€
i
2
L, 2.5m 0,30, 2.525m |
A A A A

14



Chapitre 1 : Pré dimensionnement des éléments et descente des charges.

11.6.Détermination des charges permanentes et surcharges :

Pour désigner les valeurs des charges permanentes et charges d’exploitations, on se référe au
document technique réglementaire (DTR B .C.2.2) « 3 ».

11.6.1 Charges permanentes « G » :

1) A) Plancher terrasse inaccessible :

2
1 v

—2
8

DT

Figure 11-3: Coupe transversale du plancher terrasse inaccessible.

Tableau I1-2 : Caractéristiques des éléments du plancher terrasse inaccessible

Matériaux Epaisseur (m) = p (kN/m°) G (kN/m?)
1. Protection en gravillon 0.05 17 0.85
2. Etanchéité multicouche 0.05 02 0.10
3. Forme de pente en béton 0.07 22 1.54
4. lIsolation thermique 0.04 04 0.16
5. Dalle en corps creux (16+4)=0.2 14 2.85
6. Enduit platre 0.02 10 0.2
7. Couche de papier kraft - - 0.01
8. Couche de par vapeur - - 0.01
Y. Gi= G terrasse = 5.72KN/m?

15
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B) Plancher terrasse accessible :

\IIIIIIIIII

e

e

2 |

—>
—>
—>|
—>
—>

8

Figure 11.4 : coupe transversale du plancher terrasse accessible

Tableau 11-3 : Caractéristiques des éléments du plancher terrasse accessible

N° Désignation Epaisseur (m) | Poids volumique(kg/m®) | Charge(kg/m?)
01 | Revétement en carrelage 0.02 20 0.4
02 Mortier de pose 0.02 20 0.4
03 Couche de sable 0.02 18 0.36
04 | Etanchéité multicouche 0.05 2 0.1
05 | Forme de pente en béton 0.07 22 1.54
06 Isolation thermique 0.04 4 0.16
07 Feuille de polyane - - 0.01
08 Dalle a corps creux (16+4)=0.2 14 2.85
09 Enduit en platre 0.02 10 0.20

2) Plancher d’étage courant :

GroTaL = 6.02KN/ m?

by
=

L

o S

RN

Figure 11-5 : Coupe verticale du plancher courant
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Tableau 11-4 : Caractéristiques des éléments du plancher d’étage courant

N Désignation Epaisseur (m) Poids G (kN/ m)
volumique

(KN/m?)

1 Cloison en briques

creuse 0,10 9 0.90

2 Revétement en carrelage 0,02 20 0.4

3 Mortier de pose 0,02 20 0.4

4 Couche de sable 0,02 18 0.36

5 Plancher en corps creux 0,20 14 2.85

(Hourdis et table de
compression)

6 Enduit en platre 0,02 10 0.2

Gror = 5.11 KN/m®

. Plancher étage courant ( dalle pleine) :

Figure 11.6 : Coupe d’un plancher d’étage courant en dalle pleine.

Tableau 11.5 : Détermination du poids propre du plancher d’étage courant (En dalle pleine)

Matériaux Epf‘;fj;“r p (KN/m®) G (KN/m?)
1. Revétement en carrelage 2 22 0.44
2. Mortier de pose 2 20 0.40
3. Litdesable 3 18 0.54
4. Dalle pleine 20 25 5
5. Enduit de platre 2 10 0.2
6. Cloison de séparation 10 10 1.00
(intérieur)
> Gi= Ggtage = 7.58

17
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3) Macgonnerie :
e Mur extérieur :

Enduit de
platre

Pré dimensionnement des éléments et descente des charges.

Enduit de

ciment

10 5 10

Figure 11-7: Coupe verticale du mur

extérieure

Tableau 11-6 : Charges revenant aux murs extérieurs.

N° Composition Epaisseur o &N /m? G &N /m?
s _ _
1 Enduit au mortier de 0.02 18 0.36
ciment

2 Cloison en briques 0.1 9 0,90
creuses (8 trous)

3 Lame d’air 0.05 - -

4 Cloison en briques 0.1 9 0.9
creuses (8trous)

5 Enduit de platre sur la 0.02 - 0,20

face intérieur
Gror= 2.36 KN/m®

Remarque : la charge qui revient au mur extérieur est répartie par metre carré de la surface
verticale, alors pour la rendre par métre linéaire on la multiplie par la hauteur .

=  Mur intérieur :

Tableau I1-7 : Charges revenant aux murs intérieurs

N° Composition Epaisseur p &N /m? G &N /m?
s _ _
1 Enduit en platre 0.02 10 0.2 .
2 Brique creuse 0.10 9 0.9
1 Enduit en platre 0.02 10 0.2
Gpmi =1.3kN/m*

18




Chapitre 1 : Pré dimensionnement des éléments et descente des charges.

4) Balcons (en dalle pleine) :

Tableau 11-8 : Caractéristiques des éléments des balcons en dalle pleine.

Elément Epaisseur (m) Poids volumique Charge

[KN/m?] (KN ]
1 Carrelage 0.02 20 0.4
2 Mortier de pose 0.02 20 0.4
3 Lit de sable 0.02 18 0.36
4 Dalle pleine en béton 0.16 25 3.75
5 Enduit en ciment 0.02 18 0.36

Charge permanente total 5.27KN/m”

5) Acrotére :

La hauteur de I’acrotere est égale a: 60 cm a charge permanente de 1’acrotére est déterminée
comme suit :

Poids propre: G= pxSx1ml
0.60 x0.1 + 0.2x0.05 +

S=

0.1x0.2 < 30 >

2 4 15
$=0.08 m? ¢
5

G =25x%x0.08 x Iml =2 kN

60

10

11.6.2.2 Surcharges d’exploitation « Q » :
- Les surcharges d’exploitation sont données par le DTR B.C. 2.2 « 3 »dans le tableau Suivant :

AN N N NN

Plancher terrasse inaccessible ......................o...e. Q =1kg/m?
Plancher terrasse accessible  ..............cooeiienn Q =1.5kg/m?
Plancher d’étage courant  ..............cccoiinial, Q =1.5kg/m?
Plancher d’étage bureaux  ..........ccoeieiiiiiininnn Q =2.50kg/m?
BalCON ..o, Q =3.5kg/m?
ESCALIEN .ot Q =2.5kg/m?
Acrotére (action de la main courante)................... Q=1.00 kN/m2,
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> charger d’exploitation:

S=5.325x 4.9 = 26.09m?

Plancher terrasse inaccessible : 1.00 x 5.88 = 5.88KN
Plancher terrasse accessible : 1.5 x 20.21 = 30.31 KN
Plancher étage attique : 1.5 x 5.88 = 8.82 KN

Plancher entre sol (habitation) : 1.5 x 26.09 = 39.13 KN
Plancher sous sol (service) : 2.5 x 26.09 = 65.22 KN

11.6.2.3 Poids propre des éléments :

v" Poids du plancher: P=G x S
-Plancher terrasse inaccessible :
P =5.72 x 8.82=50.45 KN
- Plancher terrasse accessible :
P =6.02 x 20.21 = 121.66KN
- Plancher étage attique :
P=5.51x8.82=48.59KN
-Plancher étage courant :
P =5.51 x 26.09= 143.75 KN

v Poids des poutres :
-Poutres principales :
Ppp =0.3%0.45% 4.6 x 25 = 15.53kN
-Poutres secondaires :
Pps =0.3x0.35% 5.025 x 25 = 13.19kN
D’ou le poids total : Pyt = 28.72kN

v" Poids des poteaux :

- Poteau du Sous-sol et entre sol :
Gp=25 x 0.3%x0.3 x 3.06 = 6.88kN
-poteau de RDC et étage courant :
Gp=0.30%x0.30%3.57x25 = 8.03 KN

11-6-3 Loi de dégression des surcharges:

Plancher RDC et étage courant (habitation) : 1.5 x 26.09= 39.13KN

D’aprés le reglement DTR B.C. 2.2 « 3 » la de dégression des charges s’applique aux batiments
a grand nombre de niveaux ou les occupations des divers niveaux peuvent étre considérees
comme indépendantes. Le nombre minimum de niveaux « n » pour tenir compte de cette loi est

de cing.

En raison du nombre d’étage n > 5, on doit tenir compte de la loi de dégression pour des

surcharges d’exploitation différentes.
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Chapitre 1 : Pré dimensionnement des éléments et descente des charges.

Charges d exploitation cummulées -

0 Qtotale = Qa_
1 Qtotale = Qo + Q1.
2 Qtotale = Qo+ 0.95 (Q1 + Q2).
3 Qrotale = Q0 + 050 (Q1+ Q2+ Q3).
4 Qotale = Qo + 0.85 (Q1+ Q2+ Q3+Q4)
| P S—— |
n Qtotale = Qo+ (3-m)2n (Q1 +Q2 +...+ Qn).

3+n

QT = Qo + X XQI (Q1+ Q2+ Q3+ ........ + Qn)

Tableau 11-9 : Les valeurs du coefficient (3+n / 2n)

N 0 1 2 3 4 5 6
Niveau 4 3 2 1 RDC Entre s-sol
sol
Coefficient 1 1 0.95 0.9 0.85 0.8 0.75

11-6-3-1 Surcharges cumulées d’aprés la loi de dégression des charges.

Niv4 :Qo= 5.88 KN
Niv 3: 1 Qu+Q;=5.88+39.13=45.01KN

Niv 2 : Qu+0.95 (Q:1+Q) = 5.88 +0.95 (39.13X2)=80.23KN

Niv 1 Q+0.90 (Q1+Q,+Qs) = 5.88 +0.90 (39.13 x 3)=111.53KN.

Niv rdc : Qo+0.85 (Q1+Q2+Qs+Q4)=5.88 +0.85 (39.13 x 4)= 138.92kN.

Niv entre-sol : :  Q¢+0.80 (Q1+Q2+Qs+Q4+Qs)=5.88 +0.80 (39.13 x 5)=162.4 kN.

Niv s-sol : Qu+0.75 (Q1+Q+Q3+Qs+Qs+Q6)=5.88 +0.75 (39.13x 5+65.22)= 201.53 kN.
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Chapitre 11 :

Pré dimensionnement des éléments et descente des charges.

Tableau 11-10 : Détermination des sections des poteaux.

Charge permanente G (kN) charge Effort Section du poteau
d’exploitation Q normale
N(KN)
_ Section adoptée
3 Plancher Poutre Poteau Giot Geum Qplancher Qeum N=G.+Q. S>N/0.6fpg | S Apreés un
o adpte dimensionn-
= ement en
capacité
4 50.45 28.72 8.03 87.2 87.2 5.88 5.88 93.08 62.05 30x30 45x45
45%x45
3 170.25 28.72 8.03 207 294.2 39.13 45.01 339.21 226.14 30x30
2 143.75 28.72 8.03 180.5 474.7 39.13 80.23 554.93 369.95 30x30 45x45
1 143.75 28.72 8.03 180.5 655.2 39.13 111.53 766.73 511.15 30x30 45x45
RDC 143.75 28.72 8.03 180.5 835.7 39.13 138.92 974.62 649.74 30x30 45x45
Entlre 143.75 28.72 6.88 179.35 | 1015.05 39.13 162.4 1177.45 784.9 35x35 45x45
o)
s-sol 143.75 28.72 6.88 179.35 | 1194.4 39.13 201.53 1395.93 930.62 35x35 45x45
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Chapitre 1 : Pré dimensionnement des éléments et descente des charges.

11-6-3-2 Vérification des dimensions des neeuds vis-a-vis des moments fléchissant :

—— r

Mq [\‘4;1

ol el
k: —

Mg Mg

)

& — T

<
f%
&=

)

La condition de résistance exigée par les reglements parasismiques dont le RPA99 Version 2003
(Art.7.6.2) « 1 »

[Mp| + [Mg| > 1,25 ( My + [Me| )

M| + M| 2 1,25 (M| + M| )

Ona: J:M:M :ﬁletvzD
I \Y 2

o est la méme pour les poteaux et les poutres.

On remplacant les valeurs des moments dans la condition précédente ; on obtient alors :

1 1
- ﬂn|+||s|}h 21,25ﬂw|+||e|}—h
POT POUT
Avec :

Mc (respectivement Mb) moments résistants de dimensionnement des poteaux (respectivement
des poutres).

I (respectivement ) Moments d’inerties de dimensionnement des poteaux (respectivement des
poutres).

Y rd : COefficient de surcapacité.
Pour les nceuds intérieurs ; il y a 2 poutres et 2 poteaux pour chaque nceud du portique.

~ 1
€l +]1 %

>1250, | +]1,| 3

hPOT hPOUT
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Chapitre 1 :

Pré dimensionnement des éléments et descente des charges.

Pour les nceuds extérieurs (au niveau des angles); il y a 1 poutre et 2 poteaux pour chaque nceud

du portique.

1 1

€+ 3212503

ou

G+ 3

hPOT hPOUT

1 1

>1,254,| %

heor heour

Les nceuds extérieurs sont moins exigeants par rapport aux nceuds intérieurs :

Si €, [+[1.[3-1 >125Q, [ +[1,[3—
heor heour
1 1
HJ+HJ3h 2125!A3h
POT POUT
Alors <ou
~ 1 ~ 1
€.+ x——=>125€,| %
hPOT hPOUT

est vérifier.

Portique intérieur // a X :(poutre
principale)

Portique intérieur // a 'Y :(poutre
secondaire)

1

hPOUT

! >1,25€, | +[1,| %

L HESINE:

heor

2 2 2
Bh | BN 125 2 Deellee
2 12 12

3
b =h = h> (25xb,.xh,,” @

PP

4
=h> (25x30x €5 3

= h >42.34cm

[In] + [Is| = 1,25 ( [Iw] + [l¢])

2 2 2
bh” +& >1.25 Z.ﬁ
12 12 12

3
b =h = h> (25xb,,xh,” 2

PS

:\
2
= h> (25x30x €52 3

= h >35,81cm
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Chapitre 1 : Pré dimensionnement des éléments et descente des charges.

Vérification des moments d’inerties sur les poteaux et les poutres :

Moments Niveau
d’inerties(cm®)
s.sol et entre sol, 3,4
RDC 1,2
Section (cm®) 35x35 30x30
Is (03 125,052 67,500
5 _
>
= In (03 125,052 67,500
E -
- 7,146 4,500
hi XZ I . (03 ) 1,170 &, VYV
pot
Section 30x45 30x45
kit ;
_5 Iw (0 ) 227,812 227,812
(&]
C
'g_ le (03 ) 227,812 227,812
8
—
= 125 - 12,656 12.656
S y 3 LI AA S LA A AS
o) Xy | (O
Qo hpout z " }
Observation Non vérifier Non vérifier
Section 30x35 30x35
(7p]
= w (0° 107,187 107,187
= _
C
§ le (03 107,187 107,187
(7p] -
8
= 1,25 ~ 7,656 7,656
= y X I (03 LA A ,YJY
Do- hpout Z " B
Observation Non vérifier Non vérifier

Vu que la condition de résistance exigée par le RPA99 version 2003 « 1 »:

[Mp| + [Mg| > 1,25 (|My] + |[Me| ) n’est pas vérifiée pour tout les étages, alors on redimensionne

les sections des poteaux.

Et puisque la condition de dimensionnement en capacité est vérifié pour h >42.34cm
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Chapitre 1 : Pré dimensionnement des éléments et descente des charges.
Moments d’inerties Niveau
(cm?)
S.sol, E.sol, RDC,1,2 34
Section (cm®) 45x45 40x40
s 0° 341,718 213.333
5 B
=]
© In €0° 341,718 213.333
dgl- -
1 - 15,187 10.666
h_ Xz | Rc (03 _
pot
Section 30x45 30x45
8
.5 w €0° ) 227.812 227.812
g
= le (0° ) 227.812 227.812
D
= 1,25 - 12.656 12.656
é x> g €00
pout
Observation OK Pas Vvérifié

Remarque : Dans cette structure les dimensions des poteaux de dernier niveau et de la salle

machine ne respectent pas la condition de dimensionnement en capacité.

Moments d’inerties Niveau
(cm®)
S.sol,E.sol,RDC,1,2 3,4
Section (cm?) 45x45 40x40
1s (0° 341,718 213,333
= -
5 In 0° 341,718 213,333
46 -
o
1 - 15,187 10,666
h—xZIRC ©
pot
Section 35x30 35x30
[75]
(<5}
S = w (0° 107,187 107,187
L ’
o
-8 le (0° 107,187 107,187
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Chapitre 1 : Pré dimensionnement des éléments et descente des charges.

125 ~ 7,656 7,656
P XZ l'ao (03 _
pout
Observation OK OK
Conclusion :

Vu que la condition de résistance exigée par le RPA99 version 2003 « 1 »:

[Mp| + M| > 1,25 (|My| + |Me|) est vérifiée pour tout les étages a part les 2 derniers niveaux.

11-6-3-3 Vérification des sections selon le RPA99 (Art7.4.1) « 1 »:

Les dimensions de la section transversale des poteaux doivent respecter les conditions
suivantes :
Tableau I1-11: Vérification des sections des poteaux selon le RPA 99.

Conditions exigés Poteaux : Valeur calculée : Vérification :
par le RPA :
min (b,h) = 45> 30 v
RDC ,1,2,3,4
( 45x45) Pe=2=17.85 v

min(bs,h1) >30cm

min(bl, hl)z he/ 20 l < E < 4 v
1/4 <b; /h1§4 4~ h ™
Entre sol min (b,h) = 45> 30 v
Sous sol
(45x45) he 306 _ ¢ o v
20 20
1<2<n v
4 h

11-7 Vérification au flambement :

Le flambement est une déformation latérale, importante et brusque d’un élément élancé sous
I’effet d’une compression. Ce phénomene fait partie des instabilités de forme.

Pour qu’il n’y a pas de risque de flambement des poteaux, la condition suivante doit étre
satisfaite :

Avec : ) : Elancement du poteau.

I+ : Longueur de flambement (&= 0,7l,), donnée par I’article B.8.3,3 du BAEL 91 modifié
99 «2»
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Chapitre 1 : Pré dimensionnement des éléments et descente des charges.

.l Longueur libre du poteau.
.1 Rayon de giration (i= \/I).
S

3
. I : Moment d’inertie du poteau (I=

. b*
; pour une section carree : I= E).

. S : Section transversale du poteau (S=b.h ; pour une section carrée : S=b?).

D’ou :
N 0,7lo b= i3 0.7 lo 2 425 lo
= = A= .0,7. = =2425. —
b* ™ b
12
bZ
Tableau 11.12 : Vérifications au flambement
Etage Poteaux Lo (M) L =0.7 Lo A vérification
(m)
RDC-1-2-3-4 45x45 3.57 2.499 19.23 v
E.sol et s.sol 45x45 3.06 2.142 16.49 v
Remarqgue :

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

CONCLUSION:

Les différentes regles, lois de document technique nous ont permis de pré
dimensionner les éléments de notre structure comme suit :

Tableau 11-13: Récapitulatif des résultats

Hauteur du plancher en corps creux h=20 cm (16+4)
Epaisseur de la dalle pleine e =16cm
Voiles sous-sol, entre sol,RDC, étages courants a=20cm
Sections des poutres Poutre principale (30x45) cm?
Poutre secondaire (30%35) cm?
Sections des poteaux s.sol, entre sol, RDC, 1,2,3,4 (45x45) cm?
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Chapitre I11: Les escaliers

I11.1.ESCALIERS :
111.1.1. DEFINITION :

Les escaliers sont des ¢léments constitues d’une succession de gradins qui permettent I’acces
vertical entre les différents étages de la structure, ils sont soumis a leurs poids propre et aux

surcharges.

Figure 111.1.1: Schéma général d’un escalier droit.

111.1.2. Dimensionnement :
Pour le calcul on prend le cas le plus défavorable qui est I’escalier comportant le plus grand

nombre de marche, qui est I’escalier a deux volées.
La condition de BONDEL, nous permet de pré dimensionner convenablement notre escalier

la hauteur des marches est selon la loi de BLONDEL
h : est le plus courant (14cm <h < 18 cm).
g : est le plus courant (59c¢m < 2h+g < 66 cm).

e Escalier de sous-sol

1°"volée :

1.53m

2.40m - 1.25m

Figure 111.1.2 : Schéma statique d’escalier

Pour que I’escalier soit confortable, on prend la hauteur des contres marches : h=17cm,

a) Nombre de contre marches :
Le nombre de contre marches est : n=H/h=153/17=9

n = 9 contre marches

b) Nombre de marche :

Le nombre de marche pris égale a m = n-1=9-1 = 8 marches.
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Chapitre I1I:

Les escaliers

e Vérification de la relation de BLONDEL :
60 cm < 2h+g < 66 cm.
2h+g = (2 x 17) +30 = 64 cm.
60 cm < 2h+g =64 cm < 66 cm
—— Larelation est vérifiée donc ’escalier est confort.

La ligne de foulée représente la trajectoire que suivra une personne empruntant 1’escalier. Sa

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

c) Dimensionnement de la paillasse :

L’ < < L’
30 = P =720
Angle d’inclinaison :
Tea=s=22-06375 - a=3252°
RS
Lo= =— = 284.63 cm L;=1.25m

cos a  cos 32.52

Longueur réelle de la paillasse:

L0l =Ig+L,=285+1.25=4.1m.
D’ou:

% <ep< % — 13.66 cm < ep < 20.5cm

—ep=20cm

2™ volée :

1.53m

1.4m . 2.4m . 1.25m

En optant pour une hauteur des marches :h=17cm .

a) Nombre de contre marches :
Le nombre de contre marches est : n=H/h=153/17=9

n = 9 contre marches

b) Nombre de marche :

Le nombre de marche pris égale a m = n-1=9-1 = 8 marches.
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Chapitre I11: Les escaliers

e Vérification de la relation de BLONDEL :
60 cm < 2h+g < 66 cm.
2h+g = (2 x 17) +30 = 64 cm.
60 cm < 2h+g =64 cm < 66 cm
—— Larelation est vérifiée donc 1’escalier est confort.

La ligne de foulée représente la trajectoire que suivra une personne empruntant 1’escalier. Sa
longueur est :
L =g (n-1) =30 (9-1) = 240 cm.
c) Dimensionnement de la paillasse :

L_o_L
30 =P =30
Angle d’inclinaison :
Tea=2=22=06375 - a=3252°
LA
L= =—2* _ _ 28463 cm L,=125m  L,=1.40m

cos a cos 32.52

Longueur réelle de la paillasse:

L A4+ Lo+ L, =125+2.85+140=55m.

D’ou
Z<ep<> - 1833cm< ep < 27.5cm s ep=25cm
> Détermination des charges et surcharges :
a) Charges permanente :
a.l. LaVolée :
Tableau 111.1.1 : Détermination du poids propre de la volée
Matériaux Epaisseur x p (kN/m°) G (kN/ml)
Iml (m?)
1. Poids propre de la paillasse 1x0.2 25 5.93
cosi32.52}
2. Poids propre des marches 1x0.17 25 2.125
2
3. Carrelage horizontal 0.01 20 0.20
4. Mortier de pose horizontal 0.02 22 0.44
5. Carrelage vertical 0.01 20 0.20
6. Mortier de pose vertical 00.2 22 0.44
7. Litde sable 0.02 18 0.36
8. Enduit de platre 0.02 10 0.20
9. Garde-corps - - 0.20
2 Gi= Gyolge= 10.09

31



Chapitre I11: Les escaliers

a.2. Le palier :
Tableau I11.1.2 : Détermination du poids propre du palier.
Matériaux Epaisseur x p (KN/m®) G (kN/ml)
iml (m?)

1. Poids propre du palier 0.20 25 5.00
2. Revétement en carrelage 0.01 20 0.20
3. Mortier de pose 0.02 22 0.44
4. Litde sable 0.02 18 0.36
5. Enduit en platre 0.02 10 0.20

Y. Gi= G palier = 6.2

b) La surcharge d’exploitation :
des escaliers donnée par le DTR B.C.2.2 est :
Q=25x%x1m=25kN/ml

» Calcul des efforts internes
= Combinaisons de charges
a. APELU
. Volée : q;= 1,35(10,09) + 1,5(2,5) = 17.37 kN/ml.

. Palier : q,=1,35(6,2) + 1,5(2,5) = 12,12 kN/ml.

b. AIELS
. Volée : q;= 10,09 + 2,5= 12.59 kN/ml.

. Palier : q;= 6,2 + 2,5= 8,7 kN/ml.
, » Calcul aPELU :
1°"volée:

Pour déterminer les efforts internes dans les escaliers on se référera aux méthodes de calcul de
la RDM :

BT AT KLl
A2 12 kNS rml

RE
=Z.40 1.25m
[ m [

Figure 111.1.3 : schéma statique d’escalier a I’ELU.
Calcul des réactions d’appuis :
YFly=0— Ra +Rg=17.37X2.4+12.12x1.25=56.84
—Ra=56.84-Rg
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Les escaliers

2
.Y M/p=0=3.65.Rg=17.37 X % +12.12x1.25x3.025 = R= 26.26 kN

—>Rg =26.26KN
Ra =56.84-26.26 = 30.58kN
Finalement :

Ra=30.58KN.
Rg=26.26KN.

Calcul des efforts internes :

Troncon1:0<X<2.4 x=0 ; Ty=30.58 KN .
Ty(x)=—17.37.x+30.58 pour
X =2.4 ;Ty=-11.108 KN.

x=0; M,=0
M,(x)= 30.58x — 17.37(%)
x=2.4 :M,=23.366 KN.m

Trongon 2 : 0<x<1.25
X =0; Ty=-26.26 KN.
T(x) = 12.12x — 26.26
x=1.25; Ty =-11.11 KN.

x =0 ; M, =0.
M(x)= -12.12 (’;) +26.26.X
x =1.25 ; M, =23.356 KN .m

Tableau 111.1.3 : Tableau récapitulatif des efforts

Trongons X(m) T(KN) M (KN.m)
0<x<24 0 30.58 0
2.4 -11.108 23.366
0<x<125 0 -26.26 0
1.25 -11.11 23.356

Calcul du moment max:

T(x) = 12.12x — 26.26

_ 26.26
La distance correspondent au moment max est: x = —— = 2.17 m

Donc : M (2.17)=28.448KkN.m
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Chapitre I11: Les escaliers

Remarque :

Il faut tenir compte des encastrements partiels aux extrémités, nous portons une correction
avec les coefficients réeducteurs pour le moment maximum aux appuis et en travée.

M, .caux appuis :  MA., = — 0,3 M,.x = —0,3 X 28.448 = —8.534kN. m
Maxen travée : ML, = 0,85 M., = 0,85 X 28.448 = 24.18 KN.m

2°Mvolée :

37.17 kN/mi
12.12KN/m1. 12.12 kN/ml

YYYYYYYYYYYYYYYYYYY v Muwl

RA RB
1.40m 2.40m —eat 1.25m

Détermination des réactions d’appuis :

.Ra=12.12x1.40 + 17.37x2.4 + 12.12x1.25-Rg=73.81 -Rg

2

. YM/a=0 =5.05.Rg=12.12 X @ + 17.37x2.4x2.6 +12.12x1.25x4.375

= Rp=36.94 kN

—Ra =36.87 kN

FARL VI
Trongon 0 <x<1.4m / . Y
x= 0 ; Ty= 36.87kN. @N* M
X ) '4

Ty=-12.12.x + 36.87. Pour | x=1.4; Ty=19.9 kN. Ra '

x=0; Mz=0kN.m.

2

Mz= -12.12 x % +36.87.x. Pour | x=1.4; Mz=39.74 kN.m.
Trongon 1.4 < x <2.6m (mi-travee)

x=1.4; Ty=19.9 kN.
Ty=-17.37(x-1.4) - 12.12x1.4 + 36.87 Pour |x=2.6 ; Ty=3.4kN.

x=1.4; Mz= 36.6 1kNm.

- 2
Mz= -17.37x%

1.4
1212(L4)(x- =~)+36.87x. Pour x= 2.6 ; Mz= 50 kNm.
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17.37 KN/ml
12.12 KN/ml
Trongcon 0 <x<1.25m: Ty
x =0 ; T,=-36.94 KN, IERRRANS o M2
L15m | (xL15) )
T,=1212x-36.94 | x=1.25:T,=-21.79 KN. o] X !

x=0: M;=0

M,=-12.12( x?/2) +36.94 x {1 x=1.25; M;=36.71 KN.m

Calcul du moment maximal Mzmax -

Ty= -17.37(x-1.4) - 12.12x1.4 + 36.87

. 44.21
La distance correspondent au moment max est : x = —— = 2.55m

17.37
Donc : M (2.55)=62.97kN.m
En tenant compte de 1’encastrement partiel des appuis :
. En travée : M= 0,85Mzmax= 53.52 KN.m.
. Aux appuis : M= -0,3Mzma= - 18.89 kN.m.

e Les escaliers d’entre sol :

1" volée :

25m

4.Zm 1.25m

Pour que I’escalier soit confortable, on prend la hauteur des contres marches : h=17cm.

a) Nombre de contre marches :
Le nombre de contre marches est : n=H/h=255/17=15

b) Nombre de marche :

Le nombre de marche pris égale a m = n-1= 15-1 = 14 marches.

e Vérification de la relation de BLONDEL :
60 cm < 2h+g < 66 cm.
2h+g = (2 x 17) +30 = 64 cm.
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60 cm < 2h+g =64 cm < 66 cm
—— > Larelation est vérifiée donc ’escalier est confort.

La ligne de foulée représente la trajectoire que suivra une personne empruntant 1’escalier. Sa
longueur est :
L =g (n-1) =30 (15-1) = 420cm.

c) _Dimensionnement de la paillasse :

Lf < < Lf
30 =P =720
Angle d’inclinaison :
Tgo=— =22 - 0,607 =31.26
0= T~ — =2k
L=t =— %2 _491m L,=1.25m

cos « cos 31.26

Longueur réelle de la paillasse:

LD =Ip+L,=491+1.25=6.16 m.

D’ou:
S2<ep<Z® —205cm<ep<30.8cm
, —ep=25cm
2°™ volée:
A

071
}-'72.19ma‘ 0.90 2.30m

Pour que I’escalier soit confortable, on prend la hauteur des contres marches : h=17cm.
g=30cm

a) Nombre de contre marches :
Le nombre de contre marches est : n=H/h=71/17=4

b) Nombre de marche :

Le nombre de marche pris égale a m = n-1=4-1 = 3 marches.

e Vérification de la relation de BLONDEL :
60 cm < 2h+g < 66 cm.
2h+g = (2 x 17) +30 = 64 cm.
60 cm < 2h+g =64 cm < 66 cm
—— > Larelation est vérifiée donc ’escalier est confort.

La ligne de foulée représente la trajectoire que suivra une personne empruntant 1’escalier. Sa
longueur est :
L =9 (n-1) =30 (4-1) =90 cm.
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c) _Dimensionnement de la paillasse :
L' L'
30=P =70

Angle d’inclinaison :

Tga=-=1-=0788 — o=3827
Lo=—— =— 2 = 114.63 m L1=219m  L,=2.3m

cos a cos 38.27

Longueur réelle de la paillasse:

L =Lg+Lo + L, =2.19+1.15+ 2.3 =5.64 m.
D’ou
564

564
20 <ep< > 18.8cm < ep < 28.2cm

—ep=20cm

Détermination des charges et surcharges
Charges permanente : Déja calculées
La surcharge d’exploitation : Déja calculées

Calcul des efforts internes :

Combinaisons de charges : Déja calculées

, » Calcul aPELU :
1*"volée :

Pour déterminer les efforts internes dans les escaliers on se référera aux méthodes de calcul de
la RDM :

17.37 KEMN/ml

+Hl lllllllll uuug

Calcul des réactions d’appuis :
YFly=0 — Ra +Rg=17.37x4.2+12.12x1.25=88.104
—RA=88.104-Rg

. Y M/p=0=5.45.Rg=17.37 X

(4.2)2

+ 12.12x1.25x4.825 = Rg= 41.52 kN

—-Rp =41.52 KN

Ra =88.104-41.52 = 46.58 kN
Finalement :

Ra=46.58KN.

Rg=41.52 KN.
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Calcul des efforts internes :

Troncon 1:0<X<4.2 x=0 ; T,=46.58 KN .
Ty(x)=—17.37.x+46.58 pour

X =4.2 ;Ty=-26.37 KN.

x=0; M,=0
M,(x)= 46.58x — 17.37( ’§)
x=2.4 ;M,=42.43KN.m

Trongon 2 : 0<x<1.25
X =0; Ty=-41.52 KN.
T(x) = —-12.12x + 41.52
x=1.25; Ty =-26.37 KN.

x =0; M; =0.
M(x)= -12.12 (%) +41,52.x
x =1.25 : M, =42,43 KN .m

Tableau récapitulatif des efforts

Trongons X(m) T(KN) M (KN.m)
0<x<42 0 46.58 0
4.2 -26.37 42.43
0<x<125 0 -41.52 0
1.25 -26.37 42,43

Calcul du moment max:
Ty(x) = —17.37.x + 46.58

La distance correspondent au moment max est : x = % = 2.68m

Donc : M (2.68)=62.45 KN.m.

26™ volée :
12 12k/ml 7L \ 12.12 khymi
WHHHH|\||h|\|\||||||||\|||||m|||||||||

o ] |

2.19m 2.30m
’-—-—-—P— o090
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Minutions des réactions d’appuis :

.Ra=12.12x2.3 + 17.37x0.9 + 12.12x2.19-Rg= 70.05 -Rg
(2.3)2
 EMia= 05,39 Re= 12,12 X ~=7+ 17.37x0.9x2.75 +12.12x2.19x4.295

= Rg=35.07 Kn
—Ra =34.98 KN

Troncon 0 <x<2.3m
x=0; Ty=34.98 kN.

Ty=-12.12.x + 34.98. Pour { x=2.3; Ty=7.104 kN.

12.12 kN/m
x=0; Mz=0kN.m. ) ly

[ |'€'k h Mz
X2 @"Jﬁ“ y
Mz=-12.12 x 3 +34.98.x. Pour | x=2.3; Mz=48.39 kN.m. X ‘J '

Ral
Trongon 2.3 < x < 2.75m (mi-travée)
x=2.3 ;Ty=7.104 kN.
Ty=-17.37(x-2.3) - 12.12x2.3 + 34.98 Pour | x=2.75 ;  Ty=0.71kN.

X=2.3; Mz=48.396 kN.m

- 2
Mz= -17.37xm-12.12 (2.3) (x-%)+34.98x. Pour X=2.75; Mz=49.83 KN.m.
17.37 KN/
12,12 KN/
Troncon 0 <x <2.19 m Ty
x =0 ; T,=-35.07 KN. IRERERAR e M2
Lsm . xl1s) )
Ty=12.12.x-35.07 x=2.19; T,=-8.53 KN. Ral X |

x=0; M,=0
M,=-12.12( x3/2) +35.07 x X =2.19 ; M; =6 KN.m
Calcul du moment maximal Mzpax -

Ty=-17.37(x-2.3) - 12.12x2.3 + 34.98

. 47.05
La distance correspondent au moment max est : x = TE I 2.71m
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Donc : M (2.71)=51.31kN.m

En tenant compte de 1’encastrement partiel des appuis :
. En travée : M= 0,85Mzmax= 43 .61 KN.m.
. Aux appuis : M= -0,3MZzmax= - 15.39 kN.m.

e Escalier de RDC :

1" volée :

L mur

024m . S5.90m . 1.25m . 1.30m

241m

a) Nombre de contre marches :
Le nombre de contre marches est : n=H/h=241/17=14

b) Nombre de marche :

Le nombre de marche pris égale a m = n-1= 14-1 = 13 marches.

e Vcérification de la relation de BLONDEL :
60 cm < 2h+g < 66 cm.
2h+g = (2 x 17) +30 = 64 cm.
60 cm < 2h+g =64 cm < 66 cm

—— > La relation est vérifiée donc ’escalier est confort.

La ligne de foulée représente la trajectoire que suivra une personne empruntant 1’escalier. Sa

longueur est :
L =g (n-1) =30 (14-1) = 390 cm.

c) _Dimensionnement de la paillasse :

L_ o _L
30 =P =70
Angle d’inclinaison :
Tea=2=2L_ 0618 =31.71°
EATT T390~ I
Lo=—— =30 _ 45844 cm L, =0.24m

Ccos a _cos 31.71

L,=1.25m
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Longueur réelle de la paillasse:

L =1y Lo+ Ly = 0.24+4.58 + 1.25 = 6.07 m.
D’ou
S <ep<Zl  —2023cm< ep < 30.35cm

30 — -
—ep=25cm

2°™ volée:

1.56m

2.6 . 2.4m . 1.25m L 1. 5o

a) Nombre de contre marches :
Le nombre de contre marches est : n=H/h=156/17=9

b) Nombre de marche :

Le nombre de marche pris égale & m = n-1= 9-1 = 8 marches.

e Vérification de la relation de BLONDEL :
60 cm < 2h+g < 66 cm.
2h+g = (2 x 17) +30 = 64 cm.
60 cm < 2h+g =64 cm < 66 cm
—— > Larelation est vérifiée donc I’escalier est confort.

La ligne de foulée représente la trajectoire que suivra une personne empruntant 1’escalier. Sa
longueur est :
L =g (n-1) =30 (9-1) = 240 cm.

¢) _Dimensionnement de la paillasse :

L! < < L(
30 - P =720
Angle d’inclinaison_:
_H _ 156 _ _ o
Tga;L—Zzi%—OﬁS — 0=33.02
Lo= = = 286.62 cm L;=2.61m

cos a cos 33.02

Longueur réelle de la paillasse:

L 444+ Lo+ Ly=2.61+2.85=5.46 m.
D’ou
46

B<ep<Zl 182cm<ep<273em

— ep =20
La charge permanente : Déja calculées
Poids du mur extérieur : G, = (1.53-0.35) x 2.36=2.76 KN/ml
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La surcharge d’exploitation : Déja calculées

» Calcul des efforts internes
= Combinaisons de charges

A ELU
Charges uniformes : Déja calculées
Charges concentrée : (3=1.35x2.76=3.73KN/ml

APELS  Charges uniformes : Déja calculées
Charges concentrée : ¢3=2.76 KN/ml

1" volée :
12,12 KM/ml e 17.37 KN/mi 12,12 KN/ ml 3.73
e
l - v W W W W 1r1rlill lll 'l 'l"
0,24
r‘- -t 3.9 ——————®*=— 1.25 44— 1.3 —_—
R_J; RB

Minutions des réactions d’appuis :

Ra=12.12x0.24 + 17.37x3.9+ 12.12x1.55+3,73-Rg= 93,16 -Rg

(0.24)2

. > M/a=0=5.39.Rg=12.12 x +17.37x3.9x2.19 +12.12x1.55x4.915+3,73 x5,69
= Rg=44,65 KN
—-Ra =44.51 KN

Trongcon 0 <x<0.24 m
x=0; Ty=44,51 kN.

Ty=-12.12.x + 44,51. Pour

x=0.24 ; Ty=41.63 kN.

12.12 kN/ml
x=0 ; Mz=0kN.m. Iy

W s"/ ) .
X2 l'-_'\LL;x ZTMZ
Mz=-12.12 x S5t 44.51.x. Pour | x=0.24 ; Mz=10.34 kN.m X I

Ral
Trongon 0.24 < x < 2.19m (mi-travée)
x=0.24 ; Ty=41.63 kN.

Ty=-17.37(x-0.24) - 12.12x0.24 + 44,51 Pour| x=2.19 ;  Ty=7.75KkN.

x=0.24 ; Mz=10.34 kNm

2

(x-0.24)2

Mz=-17.37x -12.12 (0.24) (x- 4 )+44.51x. Pour| x=2.19; Mz=58.49 kNm.
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Trongon 4,14 <x <4,765m
Ty=-12.12x( x-4,14) — 17,37x3,9-12,12x 0,24+44,51 . x=4,14; Ty=-26,11 KN
x=4,765 ; Ty=-33,68 KN

_ 2
Mz=-12.12 x E=21° 17 37x3,9x (%-3,9/2) — 12,12%( x- 0,24/2) +44,51.x
x=414; M= -12,68 KN.m
x= 4,765 ; My = -37,12 KN.m

Troncon 0 <x<13m
Ty=12,12x + 3,73 . x=0; Ty=3,73KN
x=1,3; Ty=18,46 KN

2
Mz=12,12x % +3,73.X x=0; Mz=0 KN.m

x=13; Mz = 14,38 KN.m
Calcul du moment maximal Mzpay -

Ty=-17.37(x-0.24) - 12.12x0.24 + 44.51

. 46.08
La distance correspondent au moment max est : x = — = 2.65m

17.37
Donc : M (2.65)=60.97kN.m

En tenant compte de 1’encastrement partiel des appuis :

. En travée : M= 0,85Mzmax= 51.82 KN.m.

. Aux appuis : M= -0,3Mzmax= - 18.29 kN.m.

2éme

volée:

17.37 KN/ml 12.12
— EMNrmil 3 73|

. <
*lllllllll".”. + 44 v v o3l 111 &

Minutions des réactions d’appuis :

12,12 KMN/ml

.Ra=12.12x2.61 + 17.37x2.4+12,12x 1,3+3,73-Rg= 92,267 -Rg
(2.61)2
 IMIa= 0 5501 Re= 12.12 X ~=7= + 17.37x2.4x3 81+ 12,12 1,35,66+3,73x6.31

= Rg=61,76KN
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—Ra =30,507KN

Trongon 0 <x<2.61m
x=0; Ty= 30,627 KN

Ty=-12.12.x + 30,507. Pou

x=2.61; Ty=-1 KN

12.12 kN/ml

x=0 ; Mz=0kN.m.

2
Mz=-12.12 x % + 30,507.x. Pour X=2.61 ; Mz=38,34kN.m.

Troncon 2,61 < x < 3,81 m ( mi-travée)

x=2,61; Ty=-1,12 KN

Ty=-17,37.(x- 2,61) -12,12 x 2,61+ 30,507 . Pour

x=3,81; Ty=-21,97 KN

Mz=-17.37

(26D 12,12x2,61.(x — 221 +30,507.
Trongon 0 <x<1,3m
Ty=12,12.x +3,73 x=0; Ty=3,73KN
x=13; T,= 18946 KN

2
Mz = 12,12"7+ 3,73x x=0; Mz-0KN.m

x=1,3; Mz=14,38 KN.m
Calcul du moment maximal Mzmax -

Ty = -17,37 ( x-2,61) -12,12x 2,61+30,507

La distance correspondent au moment max est : x=1,6 m
Donc: M (1,6)=30,61kN.m
En tenant compte de I’encastrement partiel des appuis :

. En travée : M= 0,85MZa= 24,48 KN.m.

. Aux appuis : My=-0,3MZmax= - 9,183 KN.m.

X=2,6; Mz= 38,34 kKN.m.

x=2.4:; Mz=24,48kN.m
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e [Escalier d’étage courant :

1" volée :

oS

1. 45m 3. 60m . 1. 30m

a) Nombre de contre marches :
Le nombre de contre marches est : n=H/h=226/17=13

a) Nombre de marche :

Le nombre de marche pris égale a m = n-1= 13-1 = 12 marches.

e Vérification de la relation de BLONDEL :
60 cm < 2h+g < 66 cm.
2h+g = (2 x 17) +30 = 64 cm.
60 cm < 2h+g =64 cm < 66 cm

—— > Larelation est vérifiée donc ’escalier est confort.

La ligne de foulée représente la trajectoire que suivra une personne empruntant 1’escalier. Sa

longueur est :
L =g (n-1) =30 (13-1) = 360 cm.

b) Dimensionnement de la paillasse :

L’ < < L’
30 =P =720
Angle d’inclinaison :
Toa=2=2°5_0628 =32.13°
B0 T30 - 0Tee
L= =3 _ 42512 ¢m L, =1.45m

Ccos a _cos 32.13

Longueur réelle de la paillasse:

L a3+ Lo =1.45+4.25=5.7m.

D’ou

%Seps% — 19cm < ep < 28.5cm
—ep=25cm

2°™ volée:

A

226

2.31 ) 3.00

i mur

20

mur

1

.3
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a) Nombre de contre marches :

Le nombre de contre marches est : n=H/h=173/17=11

b) Nombre de marche :

Le nombre de marche pris égale a m = n-1=11-1 = 10 marches.

e Vérification de la relation de BLONDEL :

60 cm < 2h+g < 66 cm.
2h+g = (2 x 17) +30 = 64 cm.
60 cm < 2h+g =64 cm < 66 cm

——» Larelation est vérifiée donc ’escalier est confort.

La ligne de foulée représente la trajectoire que suivra une personne empruntant 1’escalier. Sa

longueur est :
L =g (n-1) =30 (11-1) = 300 cm.

c) Dimensionnement de la paillasse :

L!

L!

30 =P =70

Angle d’inclinaison :
226

Tga=r=22=0753 — o=3699°

300
L 300

I_Ozcos a cos 36.99 =375.59 cm

Longueur réelle de la paillasse:

L0 44+ Lo =2.3143.76 = 6.07 m.
D’ou
607

30 = 5 T 20
—ep=25cm

La charge permanente : Déja calculée

La surcharge d’exploitation : Déja calculée

> Calcul des efforts internes
= Combinaisons de charges

APELU :

Charges uniformes : Déja calculées
ATELS

Charges uniformes : Déja calculées

1°"volée:

1212 KM/mil 17.37 KMN/ml

7 cep<® 52023 cm<ep<30.35cm

L;=231m

T
f N A Y A At A A A .
145 _ o 3 60
R

T3
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Minutions des réactions d’appuis :

. Ra=12.12x1.45+ 17.37x3.6 +12,12x1,3+3,73 -Rg= 99,052 -Rg

2
.Y M/p=0=5.05.Rg=12.12 x @+ 17.37x3.6x3.25+ 12,12 x1,3x5,7+3,73%6,35

= Rg=64,56KN
—Ra = 34,492 KN

Trongcon 0 <x<145m 12.12 kN/ml

x=0; Ty= 34,492 kN.

&
. ‘::Nx Mz
Ty=-12.12.x + 34,492 Pour . l*L’

x= 1.45 ; Ty=16,918 kN. e

x=0 ; Mz=0KkN.m.

2

Mz=-12.12 X % + 34,492 x. Pour] x=1.45 ; Mz= 37,27 kN.m.

Trong¢on 1,45<x<3,25m
x=1,45; Ty=16,918kN.
Ty=-17.37.(x — 1,45)- 12,12x1,45+34,492 . Pour
x=3.6; Ty= -14,348 kN.

x=1,45; Mz= 37,27 KN.m.

Mz= -17.37.8749 17 1951 45.(x — 2% +34,492.x. X=3,25; Mz= 42,55kN.m.
Tron¢on 0<x<1,3m
Ty=12,12x +373 x=0; T,=373KN
{ x=13; T,= 18,946 KN
Mz =12,12% +3,73x x=0; Mz_0KN.m
[ x=13; My = 14,38 KN.m

Calcul du moment maximal Mzyax -
Ty=-17.37.(x-1,45) -12,12x1,45+34,492

La distance correspondent au moment max est : x=2,42 m
Donc : M (2.42)=45,51kN.m

En tenant compte de 1’encastrement partiel des appuis :
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. En travée : M= 0,85Mz,,,,x=36,4 KN.m.
. Aux appuis : M= -0,3MZzmax= - 13,65kN.m.
2°Myolée

12,12 KMN/ml 17.37 KN/ml

8 s
ﬁ 231 - 300 4 1.3 J—
R Re

Minutions des réactions d’appuis :

. Ra=12.12x2.31+ 17.37x3+12,12x1,3+3,73-Rg= 99,05 -Rp

2

.Y M/p=0=5.31.Rg=12.12 x @ +17.37x3x3.81+12,12 x1,3x5,96+3,73x6,61
= Rp= 65,13KN
—Ra = 33,92KN
Trongon 0 <x<2.31m o

12.12 kN/m

x=0; Ty= 33,92 kN. N ly

¥ 7 A M

Ty=-12.12.x + 33,92. Pour | x=2.31; Ty=5,92 kN. @Z\JAL, g
X ‘

x=0 ; Mz=0KkN.m. Ra
2
Mz=-12.12 x % +33,92.x. Pour | x=2.31 ; Mz=46,01 KN.m.

Troncgon : 2,31< x < 3,81 ( mi-travée)
x=2,31; Ty=5,92 kN.

Ty=-17.37(.x -2,31)-12,12x2,31+33.92 . Pour x=3,81; Ty=-20,13 kN.

Mz= -17.37.@ —12,12x2,31. (x - 27) +3392.x x=2,31; Mz= 46,01 kN.m.
x=3,81; Mz=35,36kN.m.
Tron¢on 0<x<1,3m
Ty=12,12.x +3,73 x=0; T,=3,73KN
{ x=13; T,= 18,946 KN

2
Mz=12,12 x?+ 3,73.X [ Xx=0; Mz=0KN.m

x=1,3; Mz =14,38 KN.m
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Calcul du moment maximal Mzyax -
Ty=-17.37(.x -2,31)-12,12x2,31+33.92

La distance correspondent au moment max est : x= 2,65m
Donc : M (2.65)=47,02kN.m

En tenant compte de 1’encastrement partiel des appuis :
. En travée : M= 0,85Mzya= 37,61 KN.m.

. Aux appuis : M= -0,3Mznax= - 14,106kN.m.

Remarque :
Dans le ferraillage on adopte le cas le plus défavorable celui de sous sol

3T ATFT  EMSmil
12 12T ol 12.12kMN ol .
. —_—,

||||||||i\'H|||||||||||||-|||||||||||||||||||||||||| |RREGINARRARRRRAN

3 h
A rEB
[——— 1 a0 2. 40m 1.25m

Ty k]

3I5.87 | .

IR E= I

L e NN REED

26 .9

oo
e TR

[ T

RRRNNAREE,

Figure 111.1.4 Diagrammes des efforts tranchants et des moments fléchissant a ’ELU

18_89

|
|
|
|
|
|
|
|
|
|

pa=[ RO 1]

111.1.3 ;: Calcul des armatures :

Le calcul des armatures sera base sur le calcul d’une section rectangulaire, soumise a la
flexion simple pour une bande de (1m), en utilisant les moments et les efforts calculés
précédemment, dont les caractéristiques géométriques sont :

b=100cm; c=2cm;

d=h-c=25-2=23cm

a) Entravée : M= 0,85Mzyx= 53.52 KN.m.
v Armatures principales :

085 - c28 = ﬂxzs_mzwa

fbc—
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Mu _ 53.52x10°

Hb= X dextbe . 1x230%x142 0.071= 0392 - S.S.A

1y =0.071— B = 0.964

Mu 53.52x103 2
A= = > = 6.94cm
Bxdxos 0.964x0.23x348x10

Soit: 6HA 14 (A:=9.23cm?) Avec un espacement St= 15 cm

v Armatures de répartition :

Selon I’article A.8.2, 41 du BAEL 91 modifiée 99, Si les charges appliquées comprennent
des efforts concentrés les armatures de répartition sont au moins égales a 1/3 Aagoptse, dans le
cas contraire (Cas de I’escalier) :

A =2 = 22 ) 31eme
4 4

Soit 4HA10 (A =3.14 cm?2) Avec un espacement S;=25cm

b) Aux appuis : M,= 18.89 kKN.m.

v Armatures principales :

Ma _  18.89x103

Ha= 2 me = Tx2302x142 =0.025< 0987 —S.S5.A

Ma= 0.025— R =0.988

_ Ma 18.89x10° — 239 em2
B.d.6s  0.988x0.23x348x10%

Aa

Soit: 6HA 10 (A = 4.71cm2) avec un espacement de 15cm.

v Armatures de répartition :

AF% = % = 1.18 cm? — 4HA10 (A= 3.14cm?) Avec un espacement de S;=25cm
» Les vérifications a ’ELU :

a) Vérification de la non fragilité du béton:[Art A 4.2 ,1/BAEL 91 modifié 99]

As> {0.23 bd %} B : la section de béton

21 _ 2
As A =max {0.23 X 100 X 23 X 2= = 2.78 cm

ASZ Amm =278 sz

a) En travée : At= 9.23cm? >Anin = 2.78 cm?
b) Aux appuis : Aa=4.71 cm? >Anin, = 2.78 cm?
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e Espacement des barres :

Armatures principales :

S¢ < min (3h;33 cm) = 33 cm
Aux appuis St = 15 cm < 33 cm} -

, Condition vérifiée.
En travees St = 15 cm < 33 cm

Armatures de répartition :
S¢ < min (4h ;45 cm) = 45 cm.

Aux appuis St = 25 cm < 45 cm} -

En travées St = 25 cm < 45 cm

Condition vérifiée.

b) Vérification a I’effort tranchant - contrainte de cisaillement :

(Art A 5.1, 2/BAEL 91modifié 99) « 2 »

Imx o %= Avec: T, = 36.94.kN

Tu =504

Calcul la contrainte de cisaillement admissible.

0.2 x25

—_— s fc28 e
T, =min|0.2—;5MPa| = mlniféiT, 5MPa)

Yb
T, = min(3.33MPa; 5MPa) = 3.33MPa
Calcul la contrainte de cisaillement.

_ Tiax _ 36.94 X 10°
~ bed 1000 x 230

Ty = 0,16MPa

Ty < Ty cevvvennnnns condition est Vvérifiée (Pas de risque de cisaillement).
Donc les armatures transversales ne sont pas nécessaires.

c) Influence de I’effort tranchant :

au niveau des appuis: (Art A.5.1.312/BAEL 91modifié 99) « 2 »

M™ 11 .94.10°
Astadopté> At ancrer= ¥ = o%36.94.10 =1.06 cm?

fe 400.10?

Astadopts= 4.71 cm?> 1.06 cm?. La condition est vérifiée. Donc les armatures inférieures ancrées sont
suffisantes.

d) Ancrage des barres (BAEL 91 modifié 99/ Art 6.1 ,221) « 2 »

Pour les aciers a haute adhérence FeE400 et pour fig= 25 MPa, la longueur de scellement
droite lsest égale a :

Is= 400
Pour les HA 10 : ;= 40x1.0= 40 cm.
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Pour les HA 12 : ;= 40x1.2= 48 cm.
Pour les HA 14 : ;= 40x1.4= 56 cm.

Ls dépasse 1’épaisseur de la poutre paliere, il faut donc prévoir des crochets. La longueur de
scellement mesurée hors crochets est de : Lc= 0,4L,

Pour les HA 10 : L= 0,4 x 40=16 cm.

Pour lesHA 12 : L= 0,4 x 48=19.2 cm.

Pour lesHA 14 : L= 0,4 x 56= 22.4 cm.
Finalement : La longueur L= 25 cm.

111.2.4 : Calcul 2a PELS :

12.59 kNS
8.7k /ml. 8. 7kN/ml.

Figure 111.1.5 : Schéma statique d’escalier a I’ELS.

Réactions d’appuis :

.Ra= 8.7x1.4 + 12.59x2.4 + 8.7x1.25-Rg= 53.27-Rg

2
SMix= 0 25.05Re= 8.7 x =4 4 12 59x0 4x2.6 +8.7x1.25%4.375
b
Rp = 26.67 kN
R, = 26.6 kN.

Effort tranchant et moment fléchissant :

Pour tenir compte des semis encastrements aux extrémités, on porte une correction a 1’aide
des coefficients réducteurs de 0.85 et 0.3 pour le moment M« €n travée et en appuis
respectivement :

-Moments en travée : My = 0.85 X Mo.
-Moments en appuis : Mg = - 0.3 X Mo.

Tableau récapitulatif des efforts

trongons X(m) T(kN) M (kN.m)
0<x<14 0 26.6 0
1.40 14.42 28.71
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14<x<26 1.4 14.42 28.71
2.6 -0.688 36.95

0<x<1.25 0 26.67 0
1.25 -15.795 26.54

Calcul du moment max:

T(x) =—-12.59.x+ 32.046 =0

32.046

= 2.54m
12.59

La distance correspondent au moment max est : x =

Donc:
M (2.54)=36.97 KN.m

Remarque :

Il faut tenir compte des encastrements partiels aux extrémités, nous portons une correction a
I’aide des coefficients réducteurs pour le moment maximum aux appuis et en travée.

M0 @UX APPUIS :
MA.,. =—-03M,, =-03x3697 =—-11.09 kN.m

M,,., €ntravée:
Mt =085M,, =085x3697 =31.42kN.m

12.59 kMl

mirsansancanananen |NNNORRNNNNRRERRRRRRRNNARNARAAN I anc tannnnnnnsnn
&= 1.40m 2.40m 1_25m rRB
| |
seer |
-| 13—;4__l“f'T+r"r-1——1__, —— T - !
I LI H ]
| |
| |
“L“‘ _,,.J"/ T
(ORI
M=[KN ] el || B B A I
28. 71 I
2697 |
|

[ r

31.42

) 4

Figure 111.1.6 Diagrammes des efforts tranchants et des moments fléchissant a I’ELS.
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> Vérification a PELS :

a) Etat limite d’ouverture des fissurations: (Art A.5.3.2/ BAEL 91 modifié 99) « 2 »

Dans notre cas, la fissuration est considérée peu non préjudiciable, donc aucune vérification

n’est nécessaire.

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

modifié 99) « 2 »
La contrainte de compression est limitée a :
0pe = 0,6 X frpg = 0,6 X 25 =15 MPa
La fissuration est peu nuisible, nous devons Vérifier que : a,, < 75,

_ 100xA, _ 100x9.23

Entravée: p T Toowms 0.401
K, =36.285) . -
{,31 _ 0.9025} =a partir des tableaux, a I’ELS.
My _ 3142x10®°
Ost = ArxBixd 9.23x0.9025x23 163.99Mpa
0y = 163.99MPa < 6, = 348 MPa............. Condition est Vérifiée.
=%t = 199 ) 5o < Opc = 15MPa.......... Condition est vérifiée.

be™k, T 36.285

Aux appuis :

La fissuration étant peu nuisible, on doit vérifier que : o, < 75,

100xA, _ 100x4.71

d = tooxzs = 0205

Dans les aciers: p =

K; = 53.49 . L . .
{ B, = 0'927} = par interpolation a partir des tableaux, a I’ELS.
My 11.09x103
Ost = Agp xB1xd ~ 0927x23x4.71 110.43MPa
os = 110.43MPa < a5 = 348 MPa............. Condition est vérifiée.
_ost _ 11043 _
Obc =% = 349 = 2.06MPa
Ope = 2.06 MPa < @, =15 MPa................... Condition est vérifiée.
c) Veérification de la fleche :
h — 25 — ] J— T4 b r .. 7
. 2= —=0.05<_2.=0.0625. La condition n’est pas vérifiée.
L 05 16
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. h=005<_Mt 3142
L

_ VIt = _—— = _=0.85. La condition n’est pas vérifiée.
10.Mo  10x36.97

CAs =923 _o0a<t2= 42 00105, La condition est vérifice.
bod 100x23 fe 400

Les conditions «N > T et h > Mt ne sont pas vérifiées, le calcul de la fléche est donc
L 16 L 10Mo

nécessaire pour les deux types d’escaliers.

e Calcul de la fleche (BAEL 91 modifié 99/ Art B.6.5,2) « 2 »

= M 5o 1 _505_ g g,
10.Evlnv 500 500
2 —
= M 5o 1 2505 gem
10.Eilsi 500 500

Avec :
. Ms : Moment fléchissant maximal a I’ELS.
. Ev: Module de déformation différé. (E,= 37003/25 = 10818,86 MPa).
. E;: Module de déformation instantanée (E;= 110003/25 = 32164.2 MPa).

. Itv, lsi: Moment d’inertie fictif de la section pour les déformations respectivement de
langue et courte durée tel que :

Avec: lo= B (V? _V3)+15(V,—c)?A
3

_l:l: V= Six'x = V,= h-Vl
Bo

Six : Moment statique par rapport a I’axe xx’, tel que :

_ bh?

2
o = 100.25

+15.A.d=

+15x9.23x23= 34434.35 cm®,

Bo= B+n.A=b.h+n.A= 100x25+15x9.23= 2638.45 cm>.

V= M: 13.05cm = V,=25-13.05=11.95 cm.
2638.45
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Donc :

lo= 190 [(13.05)%+(11.95)%]+15(11.95-2)2.9.23= 144671.48 cm*.
3

Aussi

A= 0,05.ftzs

3bo
2+
f b )

p=Ar = 923 _ 0,004 ; Des abaques et pour une valeur de p=0.004 : g 1= 0.985

bd 100.23

Ms _ 31.42.10°

= =150.26 MPa.
B.dA 0.985x23x9.23

Donc: o=

0,05.21

0,004(2 + >100)
100

ﬁ}dz

= 5.25 k= éxi: 2.1

Et - = 1- 1,75ftzs 1-

= 184
4.pa+Htzs

1,75x21 _
4x0,004x150.26+21

144671.48
"1+2.1X0.184

144671.48

—— "~ =80945.39 cm*
1+5.25x0.184

= ln=11 = 114785.51 cm*; et : I= 1,1

Au final :

31.42.10°x(505)2

v= =0.645 cm < 1.01 cm. La fléche est vérifiée.
10x1081886x11478551

31.42.10°x(505)2

= =0.308 cm < 1.01 cm. La fleche est vérifiée.
10x32164,2x80945.39

111.2.5: Conclusion
Le ferraillage retenu est le suivant :
. En travée
. Armatures principales : 6HA 14/ml (Si= 15 cm).
. Armatures de répartition : 4HA 10/ml (Si= 25 cm).

. Aux appuis

. Armatures principales : 6HA 10/ml (Si= 15 cm).
. Armatures de répartition : 4HA 10/ml (Si= 25 cm).
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111.2 : POUTRE PALIERE :

111.2.1) Introduction
C’est une poutre rectangulaire d’une longueur de 2.65 m (Entre nus d’appuis) partiellement
encastrée dans les poteaux (Semi-encastree).

Elle est soumise a I’effet de son poids propre, du poids du mur extérieur (Double cloison) et
de I’effort tranchant engendré par 1’escalier (Réaction au point B).

111.2.2) Pré dimensionnement :

¢ Hauteur :
Lop b 2265, 0265 1767em < h < 265¢em
15 10 15 10

On prend : h;=35 cm. (Minimum du RPA est de 30 cm) « 1 »

¢ Largeur :
04h<b<07.h = 14cm<b < 24.5cm

Onprend : b =30 cm. ( Minimum du RPA est de 25 cm)

e Vérification des conditions du RPA 99 (article 7.5.1) « 1 »

b= 30 cm > 20 cm. La condition est vérifiée.
h=35 cm > 30 cm. La condition est Vérifiée.
h/b =1.667 < 4. La condition est Vérifiée.

Les dimensions retenues pour la poutre paliére sont les suivantes: 30x35 cm2,

111.2.3) Détermination des charges permanentes :
. Poids propre de la poutre paliére : G= 0.3x0.35x25= 2.63 kN/ml.
. Réaction au point A a ’ELU : Rg.g y= Q,= 36.94 KN/ml.
. Réaction au point B a I’ELS : Rg.g1s= Qs= 26.67 kN/m.
v" Combinaison des charges :
e APE.L.U:
qu = 1.35G+ Q.= 1.35x2.63 + 36.94= 40,49 KN/ml.

e ADELS:
0s= G + Qs= 2.63+ 26.65= 29,3 KN/ml.

» Calcul AL’ELU :

e Calcul des efforts internes :

Réactions d’appuis : Ra=Rpg = q?l = % = 53,64 KN.

Ve q:,3 L2 _ 40,49x2,65

= 35,54 KN.m.
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En tenant compte du semi-encastrement :
. En travée : M= 0,85M; = 0,85x35,54= 30,209kN.m.
. Aux appuis : My=-0,3M,= -0,3x35,54=-10,66 kN.m.

4049 KN/ml

HENENEEE NN

2.65m

53,64 |

Ty[KN] |

i |:E 53,64
|
o e

; 10,66 35,54
L e
|

30,209

Mz[KN.m]

10,66

mz[KN.m]

bR

Figure 111.2.1 : diagramme des efforts internes a I'ELU.
» Calcul des armatures :
b=30cm.,c=2cm,d=33cm.

¢ Aux appuis :
- Armatures principales : My, =11.655 KN.m
M, _  1066x10°
Hy=

bd?f,  0.3x0,33x142
1,=0,022< 0,392 = S.S.A,
1,= 0,022 = B=0,989

3
= Mo _  1066x10° _ 0.93 e’
pd.f 1y, 0,988x33x 348
Soit: A, =3HA10=2,35cm?>.
¢ En travée :
- My = 30,209 KN.m
= M, _ 30,209x10°
"7 bd%f,  0.3x0,33’ x14,2
4, =0,065<0,392 = S.S.A.
1, = 0,065= B = 0,9665
3
A, = Mo  _  30209x10° _ 272 e’

pd.f 1y, 0,9665x 33x 348
Soit 3HA12 = 3.39cm’.
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> Vérifications a PELU

a. Condition de non fragilité (BAEL 91 modifié 99 / Art. A.4.2.1) « 2 »
Anmin> 0,23.bo.d. f€ = 0,23(30)(33) %: 1.20 cm2,
4

e

.Entravée : A=3,39>1.2cm2 La condition est vérifiée.
. Aux appuis : A;=2,35> 1.2 cm2.  La condition est vérifiée.

b. Vérification au cisaillement (BAEL 91 modifié 99/ Art. 5.1, 211) « 2 »

7o= min { 92128 - 5 MPa} = 3.33 MPa.
Yb

3
gy = Yoo S36410° 6 o phipa

bd 300x330

7,= 0.54MPa <7, = 3.33 MPa.
La condition est veérifiée, il n’y a pas de risque de cisaillement.

c.Vérification de I’adhérence des barres (BAEL 91 modifié 99/ Art A.6.1,3) « 2 »

7e= Wefiog
Ou:
. ¥ : Coefticient de scellement (En fonction de la nuance d’acier)
. ¥ = 1.5 (Barres de haute adhérence).
Donc : 7= 1.5 x 2.1= 3.15 MPa.
Tee= Vmax
*09d Y

Ou:

. Y ui : Somme des périmétres utiles des barres.

.Y = = 3 X 3,14 X 12= 113.04 mm.

- 53.64.10°
* 0,9x330x113.04
Te = 1.59MPa <7= 3.15 MPa.

=1,59 MPa.

La condition est Vérifiée, il n’y a pas de risque d’entrainement des barres.
a. Ancrage des barres (BAEL 91 modifié 99/ Art 6.1 ,221) « 2 »

Pour les aciers a haute adhérence FeE400 et pour fig= 25 MPa, la longueur de scellement
droite lsest égale a : Is=40¢
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. Pour les HA 10: ls= 40x1.0= 40cm (Aux appuis).
. Pour les HA 12 : |;= 40x1.2= 48 cm (En travée).

Ls dépasse la largeur des poteaux, il faut donc prévoir des crochets. La longueur de scellement
mesurée hors crochets est de : L¢= 0,4L,

. Pour lesHA 10 : L= 0,4 x 40=16cm.
.PourlesHA 12 : L.=0,4 x 48=19.2 cm.
Finalement : La longueur L= 20 cm.

b. Influence de I’effort tranchant
Au niveau des appuis (BAEL 91 modifié 99/ Art. 5.1,312) « 2 »

<Vu™ _ 1.15x53.64.10°
Ast adopté> Ast ancrer— Y =

fe 400.10°
Ast adopee= 3,39 cm?> 1.54cm?. La condition est verifiée. Donc les armatures inferieures
ancrées sont suffisantes.

= 1.54cm?

e Sur le béton (BAEL 91 modifié 99/ Art. A.5.1, 313) « 2 »

2Vu <O,8fczs
fe.0,9d b

N 2x53.64.10°
400.0,9.330

=0,9 MPa< O'?;S = 13,33 MPa. La condition est vérifiée.

c. Calcul des armatures transversales (BAEL91 modifié 99/ Art. A.7.2,2) « 2 »
®<min (h/35;b/10;¢)=min(1;3;1,2)=1cm.

En guise d’armatures transversales, le choix se porte sur un cadre et un étrier en @8
(A= 2.01cm?).

d. Espacement maximal des armatures transversales (BAEL 91 modifié 99 / Art.
A51,22)«2»

S < min (0,9d ; 40 cm) = min (25,2 cm ; 40 cm) = 25,2 cm

e. Section minimale d’armatures d’ame (BAEL 91 modifié 99/ Art. A.5.1,22) « 2 »
« Si on désigne par A la section d’un cours d’armatures transversales de limite d’élasticité f,

la quantité At'ge doit étre au moins égale a 0.4 MPa (ou N/mm2) ». D’ou :
0.2t
bo.St fe 400
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% Le RPA99 exige que : (RPA 99 (Art. 7.5.2)) « 1 »
1. Armatures longitudinales (Art. 7.5.2.1) « 1 »

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

. A=3HA 12 + 3HA 10=3.39 + 2.35= 5,74 cm2.

. 0.5% de la section=0.005 x b x h=0.005x30x35= 5.25 cm?

D’ou : A= 5,74 cm2 > 0.5% de la section=5.25 cm2.  La condition est vérifiée.

2. Armatures transversales (Art. 7.5.2.2) « 1 »
Armatures transversales minimales

At min= 0,003 x St x b= 0,003 x15 x 30= 1.35 cm?< A; adopiee= 2.01 cm2. La condition est
vérifiee.

Zone nodale
Si<min (h/4 ; 12¢) = min (8.75 ; 12) = 8.75 cm.
=>S=7cm.
Zone courante

Si<h/2=35/2=17.5 cm.
= Si=15cm.

> Calcul a L’ELS :
e Calcul des efforts internes :
q,

Réactions d’appuis : RA=RB = 5 = 38,82 KN.
e Moments fléchissant :
Os-l°
MO =M pmax = 3 = 25,7 KN.m

En tenant compte du semi encastrement, les moments en travées et aux appuis seront
affectés des coefficients 0,85 et 0,3 respectivement :
M travée = 0,85 My =0,85x 25.7 = 21.84 KN.m.
M appuis = —0,3 My =-0,3 x 25.7=—7.71 KN.m

[TIITIITIIT1I

38,82 |

Ty[KN] |
38,82

|
Mz[KN.m] | 'F
| TIIITe
7.71
. 25,7 7,71
et e LTI
| 21,84 |

Figure 111.2.2 : diagramme des efforts internes a I'ELS.
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» Vérification a L’ELS :

= Vérification des contraintes dans le béton et les aciers : (A.4.5.2/ BAEL 91
modifié 99) « 2 »
6pe < ope = 15 MPa

Os

Avec: op.=K.os=

K1
En travée :
La section d’armatures adoptée a I’ELU en travée est A; = 3.39 cm?
_ 100.A¢ _ 100x%x3.39 _
Pi™5d " Tzox3z 0,342
Des abaques et pour une valeur de p =0.342 : ;= 0.909 ; K;= 39.95.
3
o, = Mes 21,84%10 = 214.7MPA
B,.dA¢  0,909x0.33x3.39x10?
Ope= = — o= =5.37TMPa
Ope < Ope = 15 MPa = La condition est Vérifiée.
Sur appuis :

_ 100.A _ 100x2.35
b.d 30x33

=0..237

Des abaques et pour une valeur de p =0.237 : ;= 0.922 ; K;=49.1

Donc :
7,71.10°
o= ~=107,83 MPa
0.922x.330x2.35.10
Sope= 2= 107835 1Mmpa

Ki 49.1

one = 2.1 MPa<oy: = 15 MPa. La condition est vérifiée.

1. Etat limite d’ouverture des fissures

La poutre paliere n’est pas exposé€e aux intempéries et au milieux agressifs, ce qui veut dire
que la fissuration est non préjudiciable. Donc aucune vérification n’est nécessaire. (Article
A.4.5, 32 du BAEL 91 modifié 99) « 2 »

2. Etat limite de déformation

Il n’est pas nécessaire de procéder au calcul de la fleche si les trois conditions suivantes sont
satisfaites (BAEL 91 modifie 99/ Art. B.6.5,1) « 2 »

h> 1
L2

h~ M . As _ 42
16 L

10Mo  bod _ fe

= 35 -0.132>_1 =0.0625. La condition est vérifiée.
265 16
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= 0.0849. La condition est vérifiée.

h-p132> M - 2184
L 10Mo 10x25.7

CAs = 339 -0,003<%2= 42 =0.0105. La condition est Vérifiée.
bod 30x33 fe 400

Les trois conditions sont vérifiées. Donc, le calcul de la fleche n’est pas nécessaire (La fléche
est vérifiée).

Conclusion :
On adopte pour le ferraillage :

. Armatures longitudinales :
. Armatures supérieures (Aux appuis) :3HA 10.
. Armatures inférieures (En travée) :3HA 12.

. Armatures transversales :

. Un cadre et un étrier en HA 8.

- A

o Tl/_%s 3HA10
| |

3HA12 / F&

TxTcm 10X 15cm TXTem
BCm Acm

2.65m

3HA10

1

. W T

35cm —  3HA12
~— 30cm

coupeA-A

Figure 111.2.3 : schéma de ferraillage de la poutre paliére.
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111.3.PLANCHERS

111.3.1 INTRODUCTION :
Un plancher est une aire géneralement plane destinée a limité les étages et a assuré
I’isolation thermique et phonique. La structure en comporte deux types :
% Plancher en corps creux :

Le plancher est constitué de corps creux qui est utilisé comme coffrage perdu et d’une dalle
de compression (16+4) reposant sur des Poutrelles préfabriquées de section en T; elles sont
disposées suivant la petite portée, distantes de 65cm (entre axes). Et possédent des armatures
en attente qui sont liées a celles de la dalle de compression.

% Plancher en dalle pleine :

Pour des raisons pratiques (difficultés de réalisation d’un plancher en corps creux), les
aires triangulaires (\Voir les plans) sont réalisées en dalle pleine d’une épaisseur de 20 cm qui
permet d’assurer une bonne isolation acoustique, une résistance a 1’incendie de plus de quatre
heures (NF P 92-701) et une bonne résistance a la flexion

111.3.2.Plancher en corps creux :

Dalle de compression Treillis soudé (T.S)

\ /

w w v

TS ylec LT
| \_‘KPQMIEHE;

Figure 111.3.1 : Coupe transversal du plancher

Corps creux

» Calcul et ferraillage de la dalle de compression :

La dalle de compression est coulée sur place en béton armé. Elle est d’une épaisseur de Scm,
armée d’un quadrillage de treillis soudé de nuance (TLES520).
Les dimensions des mailles de treillis soudé ne doivent pas dépasser les valeurs suivantes,

données par le B.A.E.L 91 modifié 99 (Art B.6.8.423) « 2 » :
v' 20 cm pour les barres perpendiculaire aux poutrelles.

v 33 cm pour les barres paralléle aux poutrelles.

o Armatures perpendiculaires aux poutrelles :

L : entre axes des poutrelles qui est égale a 65cm (50cm<L<80cm)

4L
Donc: A, =>—

- fe
) 465
D’ou : ALZSZOZO.ScmZ/ml

On adoptera A, =5T5/ ml = 0.98 cm*ml avec un espacement St = 20 cm.
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e Armatures paralléles aux poutrelles :

A, 098 ,
A//ZTZ T: 0.49 cm /ml

On adoptera A,, =5T5/ ml =0.98 cm?/ml avec un espacement St = 20 cm.

Conclusion :
Le ferraillage adopter pour la dalle de compression est un treillis soude de dimension
200x200 mm? d’un diametre de 5 mm.

20cm

yy 20cm

»  $5 nuances TLE520

Figure : 111.3.2 Treillis soudées de TLE(5x200x5x200) cm?

» Etude des poutrelles :

La poutrelle pré fabriqué est considérée comme une poutre de section rectangulaire de
dimension (12x4) cm2.reposant sur 2 appuis.

e Dimensionnement des poutrelles :

Les poutrelles sont sollicitées par un chargement uniformément répartie (représentant son
poids propre, poids du corps creux et la surcharge revenant aux plancher) dont la largeur est
déterminée par ’entre axe de deux poutrelles consécutives comme le montre la figure ci-
dessous :

b

07, -

bl b

hi—h’ -

L

—

]

Figure 111.3.3 : Surfaces revenant aux poutrelles
I=longueur libre entre mur d’appuis.
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b= 65cm : distance entre axes de deux poutrelle.

h = (16+4) : hauteur du plancher en corps creux .
bo= 12cm : largeur de la poutrelle

ho =4 cm : épaisseur de la dalle de compression

by : est le debord

by= &2 = 6518 96 5 ¢m

2 2
Le calcul se fait en deux étapes a savoir avant coulage de la dalle de
Compression et apres coulage de la dalle de compression :

ére

17" etape : Avant coulage de la dalle de compression :
La poutrelle est considérée comme simplement appuyée sur les poutres principales.
Elle travaille en flexion simple, elle est congue de maniere a supporter au-dela de son poids

propre, le poids du corps creux et le poids de la main d’ouvre.

a) - Chargement:

Poids propre de la poutrelle : G1=0.12%x0.04%x25= 0.12 KN/ml ;
Poids du corps creux : G,= 0.65x%0.95=0.62 KN/ml ;
Surcharge due a I’ouvrier : Q= 1.00 KN/ml.

Charge permanente : G =G;+G,= 0.74 KN/ml
Charge d’exploitation : Q=1KN/ml

b) - Ferraillage a I’état limite ultime :
Le calcul se fera pour la travée la plus défavorable (la plus longue travée).
Combinaisons de charges :

q,=135G +1.5Q
1.35*%0.74 + 1.5*1 = 2.5 KN/ml
Calcul du moment en travée :

2.5KN/ml

S A At A A A A AR

— 3.70 -

My, = xL2= 428 KN.m=>My= 4.28 KN.m
8

Calcul de I’effort tranchant sur appuis : T = % = 4.63KN

=T=4.63 KN
Calcul des armatures :

Soit I’enrobage ¢ =2 cm
Hauteur utile:d=h-c=4-2=2cm.
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o Mo 0B
bxd”xf,, 1x1.5
6
w, =280 g 985y, —0.392= SDA

T 120%20% x14.2

Conclusion :

Sachant que la hauteur des poutrelles est de 4 cm, il nous est impossible de disposer des
armatures de compression et de traction, ce qui nous oblige a prévoir des étais intermédiaire
afin d’aider les poutrelles a supporter les charges et surcharges auxquelles sont soumises
avant coulage. Ces étais sont en général distants de (0.80 a 1.20) m.

.2°™ étape : Aprés coulage de la dalle de compression:
Aprés coulage de la dalle de compression, le calcul sera conduit en considérant que la
poutrelle travaille comme une poutre continue reposant sur plusieurs appuis.
Les appuis de rive sont considérés comme des encastrements partiels et les autres comme
appuis simples. On note que la longueur de chaque travée est prise entre axe d’appuis

e Détermination des sollicitations et combinaisons de charge
a. Plancher terrasse inaccessible :

. Poids propre du plancher : G=5.72x0.65= 3.718 KN/ml.
. Surcharge d’exploitation : Q= 1x0.65= 0.65 KN/ml.

v APELU:
. Qu1= 1.35x3.718 + 1.5x0.65= 5.99 KN/ml.

v ATELS:
. Os1= 3.718+ 0.65= 4.368 kN/m.

b. Plancher terrasse accessible

-Poids propre du plancher : G=6.02x0.65= 3.91 KN/ml.
- Surcharge d’exploitation : Q=1.5x0.65=0.975 KN/ml.

v A PELU:
Ouz= 1.35x3.91+1.5x0.975=6.74 KN/m

v APELS:
0s2=3.91+0.975=4.885 KN/ml

c. Plancher d’étage courant :

. Poids propre du plancher : G=5.11x0.65= 3.32 KN/ml.
. Surcharge d’exploitation : Q= 1.5x0.65= 0.975 KN/ml.
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v ATELU:
. Qua= 1.35x3.32 + 1.5x0.975= 5.94 KN/ml.

v ATELS:
. 0s3= 3.32 + 0.975= 4.29 KN/m.

v" Remarques

1. Il n’y apas de différence significative entre le chargement appliqué aux poutrelles du
plancher terrasse et celui appliqué aux poutrelles des planchers courants. Donc, pour
simplifier les calculs, I’étude se fera suivant le cas le plus défavorable (Poutrelles du
plancher terrasse accessible) et la section d’armatures obtenue sera généralisée pour
toutes les autres poutrelles.

2. Les planchers comportent quatre types de poutrelles :

a)- Chargement :

La poutrelle doit reprendre son poids propre, le poids du corps creux et celui de la dalle de
compression ainsi que les charges et les surcharges revenant au plancher.

Poids propre de plancher : G = 6.02x0.65 = 3.91KN /ml

Surcharges d’exploitation : Q = 1.5 x0.65 = 0.975KN/ml

v Les combinaisons des charges :
e AlELU:q, =135G+ 1.5Q=6.74kN/ml

e APELS: g, = G+ Q= 4.885kN/ml

b)- Choix de la méthode :

Les efforts internes sont déterminés, selon le type de plancher ; a 1’aide des méthodes
suivantes :

*Méthode forfaitaire.

*Methode des trois moments.

*Méthode de Caquot.

b.1 Méthode forfaitaire :

Cette méthode consiste a évaluer les valeurs maximales des moments en travées et sur
appuis a des fractions, fixées forfaitairement, de la valeur maximale du moment fléchissant
Mo.

Elle n’est applicable que si les quatre conditions suivantes sont satisfaites :
. Planchers a charge d’exploitation modérée, ou : Q < (5kN/m?; 2G).

. Le moment d’inertie des sections transversales est le méme dans les différentes travées
considérées.

Les portées successives des travées sont dans un rapport compris entre 0.8 et 1.25.
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. Cas de fissuration non préjudiciable.
Application de la méthode

Soit :
. a: Le rapport des charges d’exploitation a la somme des charges permanentes et

d’exploitation en valeur non pondérées, ou : a= _Q .
G+Q

. M, : La valeur maximale du moment fléchissant dans une travée indépendante.
. M : La valeur maximales du moment dans la travée considérée, ou :

Mw+Me . 1.2+0.3¢

. Mg max[(max[(1+0.3a)M, ; 1.05M,] - ) ; ———— M,] . Dans une travee de rive.
2 2

Mw+ M )
%) ; h?“ M,] . Dans une travée

intermédiaire.

. M2 max[(max[(1+0.3a)M, ; 1.05M,] -

Avec :
. My et M¢: Sont respectivement, les valeurs absolues des moments sur appuis de
gauche (w) et de droite (e) dans la travée considérée.

1°™ type:
qQu=6.82KN/ml
5.30 5.35
Figure 111.3.4: Schéma statique de la poutrelle
0.6Mgo
U.SM“ 0~3M0

D BN A

~_ 7 >~

Figure 111.3.5 : Diagramme des moments de la poutrelle

e Vérification des conditions d’application de la méthode forfaitaire :
(BAEL 91 modifié 99 .Art B.6.2, 210) « 2 »

1. La méthode s’applique aux planchers a surcharge d’exploitation modéré. La surcharge
d’exploitation au plus égale a 2 fois la charge permanente ou 5 KN/ m2,

Q =0.975kN/ ml < max {2G; 5 kN/ml }
2xG=2 x 3.91=7.82 KN/ml

Q=0.975 <max {7.82; 5} =7.82 KN/ ml — La condition est vérifiée.
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2. Les moments d’inertie des sections transversales sont les mémes dans les différentes
travées — La condition est vérifiée.

3. Les portées successives des travées sont dans un rapport compris entre 0.8et 1.25:

L
[ Li+1
535 _ 19 — Condition veérifiée.
44
22 117
3.75

4. La fissuration est considérée comme non préjudiciable — La condition est vérifiée.

Conclusion

Compte tenu de satisfaction de toutes les conditions, on ne conclue que la méthode
Forfaitaire est applicable.

> alELU: q, = 1.35G+ 1.5Q = 6.74 kN/ml

Calcul du rapport de charge a:

Q 0.975

Q+G 0.975+3.91
Nous aurons besoin pour nos calculs, les valeurs suivantes :

(
[14+0.3a=1.059

a= = 0.199kN/m <

wil N

4 1.2+0.3x

l

Calcul des moments isostatiques :

L. ql?
En travee :M, = ry

= 0.629 (traveée de rive)

Travée AB BC
L (m) 5.3 5.35
My (KN.m) 23.66 24.11

Appuis A B C
Coefficient forfaitaire 0.3 0.6 0.3
Moappuis(KN.m) 7.098 14.46 7.233

a) Calcul des moments en travées :

® Travée A-B:
(1+0.30)M(p=1.059X23.66=25.05
1.05Mo=24.84

71



Chapitre III Les Planchers

M, 45 = — 22841440 1 1059x23.66 = 14.271 kN. m

Travée AB : {
M, 45 = 0.629x23.66 = 14.88 kN.m

Soit :Miag= 14.88 KN.m

® Travée B-C:

(1+0.300)M(=1.059x24.11=25.53
1.05M(=1.05x24.11=25.315.

M, po > — 22647233 1 1059 x 24.11 = 14.68 kN.m

Travée BC : {
M, e = 0.629 X 24.11 = 15.165 kN. m

Soit: Migc= 15.165 kKN.m

Calcul des efforts tranchant:

L’effort tranchant en tout point d’une poutre et donné par la formule suivante :

Vi = Gu-

T(x) = V(x) + @Avec o 2
' Ve = _quz

Tel que : V : effort tranchant a gauche de 1’appui

V. : effort tranchant a droite de I’appui

> alELU:
® Travée derive AB :

Lap Mg — Mp 53 14.46- 7.098

Ta=qu—-+ L 6.74 X — +———2—— = 19.418 kN.
T. — LAB_I_MB — MA_ 674)(5.3_|_14.46—7.098_ 16.47 kN
B — qu ) LAB - . 2 5.3 = . .
® Travée derive BC:
_ LBC+MC - Mg 674><5.35_|r7.233— 14.46 15 956KN
B=dQu Loc 2 5.35 = '
T — LBC+MC — Mg 674><5.35_|r7.233— 14.46 19,38 kN
¢= "7 loe 2 535 :
2émé type :
qu=6.82KN/ml
LU )] HHIHHAHHHH REREEN
f 530 535 4.40m 4.05m 3.75m T
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Calcul du rapport de charge a:

“Q+G  0975+391

.

\

Q

0.975

1+ 0.30=1.059

1.2 4+ 0.3

2

1+ 0.3
2

Calcul des moments isostatiques :

= 0.629

2
= 0.199kN/m <

3

(travée de rive)

= 0.529 (travée intermédiare)

En travée :

TRAVEE AB BC CD DE EF

L(m) 5.3 5.35 4.4 4.05 3.7

Mo(KN.m) 23.66 2411 16.31 13.82 11.53
Aux appuis :

appui A B C D E F
Coefficient 0.3 0.5 0.4 0.4 0.5 0.3
M(KN m) 7.098 12.055 9.644 6.524 6.91 3.459

Calcul des efforts tranchant:

L’effort tranchant en tout point d’une poutre et donné par la formule suivante :

T(x) = V(x) + @Avec

4

l
Vy = Quz
l
Ve = _Quz

Tel que : Vw : effort tranchant a gauche de 1’appui

V, : effort tranchant a droite de 1’appui

ELU
Travée M; (KN.m) My (KN.m) Me (KN.m) Tw (KN) Te (KN)
A-B 15.578 7.098 12.055 18.796 -16.925
B-C 14.68 12.055 9.644 18.48 -17.578
C-D 9.188 9.644 6.524 14.106 -15.549
D-E 7.918 6.524 6.91 13.74 -13.553
E-F 7.25 6.91 3.459 11.536 -13.377

Remargue : Aprés avoir fait les calculs des 4 cas on a trouvé le cas le plus défavorable est

celui du %™

cas, On ignore le1*®et le 3°™ et le 4°™ cas .
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u=8 82KM/mi

VLV LV LD PV PPV DV D PP TT L DT L

X

530 535 4.40m 4.06m 3.75m

W 13583 13377

16.925 15.549
17.578

Figure 111.3.6 : diagramme des efforts internes de la poutrelle a ’ELU

111.3.3. Ferraillage a PELU :
Le ferraillage a I’ELU sera calculé avec les moments max en travées et aux appuis .
e Armatures longitudinales:

Les moments max en travées et aux appuis sont :
M = 15.478 KN.m et M, = 12.055 KN.m

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

sont : b =65cm ; bp=12cm ; h=20cm ; d =18cm :

- 65cm -

& L

v i

18cm

Mt

bo=12cm
-+
Figure 111.3.7 : Coupe schématique de la poutrelle
a)- En travées :
. Moment équilibré par la table de compression Mo :
Position de 1’axe neutre :
Mo=b xhyx (d- %) x fpu avec : fp,= 14.2MPa

0.04

Mo = 0.65 x 0.04 x (0.18 - —) x14.2 x10° = 59.072 KN.m
{MO = 59.072kN.m

MI"%% = 15.478kN.m
Mo >>>M{"™: donc I’axe neutre se situe dans la table de compression.

Conclusion : la section en Té se calcule comme une section rectangulaire de (65x20) cm?.

= Sections d’armatures :
Calcul de py:
_ Mpmax _ 15.478x10% _
Hu=7 d2fp,  650x1802x14.2 0.052
My = 0.052<p;= 0.392 (section simplement armée)
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M= 0.052> B = 0.973

< 65 cm s

20cm

Figure 111.3.8 : Coupe schématique de la poutrelle (travées)

M¢ 15.478 x105 2
=—2%= 00— = 2.94CM
pxdxc 0973 X18x77x10

st

Remarque:
Nous adopterons une section d’armatures trés importante par rapport a celle calculée, pour

que la fleche soit vérifiée.
Soit : 3HA12 = 3.39cm?,

b) Aux appuis:

La table étant enticrement tendue, et comme elle n’intervient pas dans le calcul de la
résistance a la traction, le calcul se fera pour une section rectangulaire de largeur bp=12cm et
de hauteur h =20cm.

_Mamax _ 12.055x10°

Hu=p d2f,,  120x1802x14.2 0218

My =0.218 <p;=0.392 (section simplement arme)
My=0.218 - g =0.876

o zem =

Figure 111.3.9: Coupe schématique de la poutrelle (appuis)

M, 12.055x105 2
== 700 =2.19cm
ﬁxdx% 0.876X18X——x102

Ast
1.15

Soit : Ai=2HA12 = 2.26 cm?.

e Armatures transversales :

Le diameétre minimal des armatures transversales d’une poutrelle est donnée par le (BAEL 91

modifiée 99/ art : A.7.22) « 2 »
00 =min (55 0,5 20
¢ = M35 Y1 g

75



Chapitre III Les Planchers

@, = min (2 D 1.2; E) = 0.571 cm
35 10
Nous choisissons un cadre de @8 avec Aq=2HAS8 =1.01 cm?

Espacement d’un cadre : est donné par le reglement (BAEL 91 modifiée 99/
Art: A51.22)<2>

St < min {0,9xd ; 40cm}
St < min {0,9%18; 40cm}
St<16.2cm - St=15cm

Conclusion :
Entravée : 3A 12 = 2.26cm>
Aux appuis : 2HA 12=2.26cm2,
Les armatures transversales : 2HA8 = 1.01 cm?.

111.3.4 : Vérifications a PELU :

a. Condition de non fragilit¢ (BAEL 91 modifiée 99/ Art. A.4.2.1) «2»

e Auxappuis:

in > 0.23 bodftzg
= fo
avec . ft28 - 0.6 + O.O6fC28 = 2.1 MPa
>0,23 X 12 x 18 x 2,1

Nous devons Vérifier que :ATt

| ATIn > 200 = 0,26 cm?.
min = 0,26 cm? < Ayq =2.26cm? ... Condition vérifiée.
® FEntravée:
Amin > 023bd s 00 £ = 0.6 + 0.06f.,5 = 2.1 MPa
o 0,23 X 65 x 18 x 2,1 ,
Anmin > 700 = 1,41 cm?.
AP =141 cm? <Auyg=3.39cm? .. Condition vérifiée.

b. Vérification aux cisaillements (Art 5.1.211 BAEL 91 modifiée 99) « 2 » :

T, =M o = AVEC : Toay = 15.392 kN.

bod
® Calcul de contrainte de cisaillement admissible :
B , fg ~70.20 x 25
T, = min (0,20 ;5 MPa> = min (—; 5 MPa)
vb 1.5

T, = min(3,33 MPa ; 5 MPa) = 3,33 MPa.

® (Calcul de contrainte de cisaillement :
Thax  18.796 x 1000
Ty = =

" bed 120 x 180

= 0.87 MPa.

Ty < Ty eeevvnnennnn Condition vérifiée, pas de risque de cisaillement.
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C. Vérification d’adhérence et d’entrainement des barres (Art A.6.1.3 BAEL 91
modifiée 99) « 2 » :

Pour qu’il n y’aura pas d’entrainement de barres, il faut vérifier que :

TmaX e PR
Tse = 0odyu; STse avec: Tgo = Wsfipg = 1,5 X 2,1 = 3,15MPa

T — Tmax
7 0.9dYU;
Y, = 1,5 : Coefficient scellement HA.
Y. U; : Somme des périmeétres utiles des barres.
® Aux appuis :
ZUi =nXnX@=2x3,14 x 12 = 75.36 mm.
__18796x10 ...
e T 09 x 18 x 7.536 0 &
Tse = 1,55 MPa <7, =3,15MPa........................ Condition vérifiée.
® Entravée:
zUi=n><nx(z)=3x3,14x12 =113.04 mm.
_ 18.796 x 10 — 1.03MP
Tse 09 x 18 x 11304
Tse = 1.03MPa <7, ., =3,15MPa........................ Condition vérifiée.

d. Influence de ’effort tranchant (Art A5.1.312 BAEL 91 modifiée 99) « 2 »

AU niveau des appuis :

® Appuis de rive :

'YS.vaax

_ 1.15x18.796.10°

200,107 =0.54 cm?

At adopté™ Ast ancrer=

A =3.39cm? >A=054cm?.................... Condition vérifiée.

® Appuis intermédiaire :

% « Lorsque la valeur absolue du moment fléchissant de calcul vis-a-vis de 1’état
ultime M, est inférieure & 0,9.V,.d, on doit prolonger au-dela du bort d’appuis
(coté travée) et y ancrer une section d’armatures suffisante pour équilibrer un

, N M
effort égalea: Vv, + »
0,9d

D’ou: 0,9.V,..d=0,9x18.796x0.18= 3.04 KN.m.
M= 12.055 KN.m.
Donc : 0,9.V,.d=3.04 < M,=12.055 KN.m. La condition est vérifiée et les armatures
calculées sont suffisantes.
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Sur le béton (BAEL 91 modifiée 99/ Art. A5.1, 313) « 2 » :

2Vu <O,8fC28
fe.0,9d b

- 2x18.796.10°
400.0,9.180

- 0.58Mpa < 282

= 13,33 MPa. La condition est vérifiée.

Veérification de la contrainte moyenne sur appuis intermédiaires (BAEL 91
modifiée 99/ Art. A5.1, 322) « 2 »

2Vu <].3fC28
fe.0,9d  yb
1,3.25

2x18.796.10°
- "

=0.58 MPa <
400.0,9.180

= 21,67 MPa. La condition est vérifiée.

f. Ancrage des armatures (longueur de scellement) (Art 6.1.22 BAEL 91 modifiée
99) « 2 »:

Pour les aciers a haute adhérence FeE400 et pour fes= 25 MPa, la longueur de scellement
droite Isest égale a :

Is=35¢

Is=40x1.2= 48
;=50 cm

La longueur de scellement mesurée hors crochets est de : L.= 0,4Ls= 0,4 x 50=20 cm.
Finalement : La longueur L.= 20 cm.

g. Vérification de la liaison des membrures d’une poutre avec I’ame (BAEL 91
modifiée 99/ Art. A.5.3,2) « 2 »

Il y a lieu de justifier la jonction des membrures d’une poutre a 1’dme (Jonction table-
nervure). Pour cela, la contrainte tangente t, doit étre au plus égale a la contrainte tangente
limite 1,. C’est-a-dire :
Vu b . —
= E] (Pratique du BAEL 91, p. 171) « 5 » <1,

o

.z=0.9d,d’ou :
Vu b 18796.10° 265
U= 09dhe b 0.9x180x40 650 1.18 MPa
. Ty=min {&fC28 ; 5 MPa} = 3,33 MPa (Fissuration peu préjudiciable).
Yb

7,= 1.18 MPa <1,= 3,33 MPa. La condition est vérifiée.
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111.3.5 : Vérifications a ’ELS :
Lorsque la charge est la méme sur toute les travées de la poutre, comme dans ce cas, pour

qu=4.885KN/ml

llrlllllllii il L

| 5.30 535

VL]

4.40m

LLLTTTTT

4.05m

IBEENNEN

3.75m

h

8.679

511 b3 4697 4.97 249

Mz{KN.m) h\ AP A
oA A @7 A E L7 AL E 7 A I3l
6.62 5.7 52

11.14

Figure 111.3.10 : Diagramme des efforts internes de la poutrelle a I’ELS

Pour obtenir les résultats des efforts internes a I’ELS, il suffit de multiplier les résultats de
calcul a ’ELU par le coefficient qs/qu.

ELU : qu = 1.35G+1.5Q = 6.74kN/ml
ELS: gs = G+Q = 4.885kN /ml

===>32 .72
qu

111.3.5.1 Etat limite de la compression du béton :
® Entravée:

La section d’armature adoptée a ’ELU en travée est :Ag= 3.39cm?

Ms As a P1 ] K1 6s(Mpa) | 6,(Mpa) | Gy obs
(KNm) | I'ELU '
11.14 3.39 1.56 0.837 15.67 218.19 13.92 15 | Vérifiée
e Auxappuis:

La section d’armature adoptée a I’ELU aux appuis est: A;,=2HA12=2.26cm?,

Appuis Ms As a P1 B1 K1 6s(Mpa) | 6,.(Mpa) | oy obs.
(KNm) | I'ELU
C 8.679 2.26 | 1.046 | 0.858 | 20.21 | 248.65 12.3 15 | vérifiée

111.3.5.2 Etat limite d’ouverture des fissures :

Les poutrelles ne sont pas soumises a des intempéries (des agressions) donc nous avons une
fissuration peu nuisible ; donc aucune vérification n’est nécessaire. (art A.4.5,32 du BAEL 91
modifiée 99) « 2 »
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111.3.5.3 Etat limite de déformation (Art B.6.8.424 BAEL 91 modifier 99) « 2 » :

Lorsqu'il est prévu des étais intermédiaires, on peut cependant se dispenser de donner une

justification de la déformabilité des planchers a entre vous a condition que :

h > il
1 — 15M,
Agt 3,6
IS e 2
2) bod = fe
h 1
| 3) -2
l 22,5
h : hauteur totale (20cm)
| : longueur de la travée entre nus d’appuis
d : hauteur utile de la section droite
bo : largeur de la nervure
Mo : moment fléchissant maximal de la travée isostatique
M : moment fléchissant maximal en travée
A : section d’armatures

( 1) ? = % =0,04 > m = 0,04 ... condition vérifiée
12) Ao | 339 _ 0,015 > 36 _ 36 _ 0,009 ... condition non vérifiée
bod 12x18 f. 400
3) E = 2 = 0,04 > ! = 0,04 condition vérifi¢e
L [ =535 04 2 555 04 e

Donc : les conditions ne sont pas toutes vérifiées, le calcul de la fleche est obligatoire.

» Calcul de la fléche :

-— -

Figure 111.3.11: Coupe schématique de la poutrelle

2 —
Il faut vérifierque: f= S SE o fo L
384 Ey I 500

Avec .
f: la fleche admissible
E, :module de déformation différée;E, = 3700 3/fc,s = 3700 /25

E, = 10818,865 MPa
Is, : inertie fissuré de la section pour les charges de longue durée.

3 R . _11x Io
Irest donné par la formule suivante : Iy, = Tty

lo : moment d’inertie totale de la section homogeéne
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1.75 X ft28
(4% pxos)+frag
p : est le rapport de I’aire A de la section de I’armature tendue a 1’aire de la section utile de la

nervure :p =

u:max(l—

box d
_ 0.02 X fipg
7\,‘, h (2+3b%) X p
e Calcul des parametres :
v’ La position de ’axe neutre :
S = box h ><§+ (b - bo) X hox%+(15 x Agx d)

=12 x 20 X 22+ (65-12) X 4 X > + (15 x 3.39 X 18)
=3739.3cm®
Bo = (box h) + (b-bg) X hg+ (15 X Ag)

— —

¥z

26.5 12 cm 26.5

Bo = (12 x 20) + (65-12) x4 + (15 x3.39) = 502.85cm?

Sxx' _ 37393
y; = =X =——=7.44cm
B, 502.85

yo=h-y; =20-7.44 = 12.56cm
v" Calcul du moment d’inertie :

lo="22 % (y3+ y3) + (b-bo)x 22 + (b-ho) x hox (y1 - 2% + 15% Agx (y, - ¢

lo = 13—2 x (7.44% + 12.56%) + (65-12) x ‘1‘—; +(65-12) x 4 x (7.44 -§)2+ 15%3.39%(12.56 - 2)?
lo = 10259.48 cm®.

» Calcul des coefficients :
Ast _ 3.39

P= boxd 12 x18 = 0.0157
1 = max (1 — L78X2L . 3)=(.846
4% 0.0157 X 348 + 2.1
_002x21  _
v = (242222 x 0.0157 = 1.047
= 11X1025948 _ gags oy

T 1+0.846X1.047
11.14% 5.052

f= —=0.0004m
10x10818.865%x5984.54 x10~3
f=—=22-001m
500 500
f=0.0004m < f=0.0072m.................. Condition vérifiée.
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CONCLUSION :

Les conditions sont vérifiées donc pas de risque de flexion; les armatures calculées a 1’Etat
Limite Ultime sont suffisantes donc ce n’est pas nécessaire de calculer les armatures a I’Etat
Limite de Service.
% Armatures longitudinales :
o Entravée: 3HA 12 = 3.39cm’.
o Auxappuis: 2HA12=2.26cm>.
% Les armatures transversales :

o Etrier : 2HA8 = 1.01 cm?

111.3.6 : Ferraillage de la dalle pleine :

On a un plancher en dalle pleine qui repose sur 3 appuis, travaille dans un seul sens
(Ix/1y=1.58/5.70=0.27<0.4)on va I’étudier comme une console car on a pris le cas le plus

défavorable.

3.37m

.

' 20cm j

Figure 111.3.12 : Coupe transversale du plancher en dalle pleine

1.58m

5.70m

Figure 111.3.13 : Coupe horizontale du plancher en dalle pleine

111.3.6.1. Détermination des charges et surcharges :

ELU:

. Qu=1.35G+1.5Q = 6.74kN/ml
. Poids du mur extérieur :1.35x G,= 1.35x(2.36x(3.57-0.20))= 10.73 KN/ml.

ELS:

gs = G+Q = 4.885kN /ml
G, =7.95KN/ml.
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111.3.6.2. Calcul a PELU :

G2=10.73KMN/mil
QquU=6 .7 4K M/ ml

A A A A

1.58m

Figure 111.3.14 : Schéma statique de calcul de la dalle pleine a ’ELU.

Calcul du moment fléchissant

_ 6.74x1.58

M= - Qul® ul = - 10.73x1.58 = - 25.37 kN.m.

Calcul de ’effort tranchant
Tu=(qu.l) + g,=6.74x1.58 + 10.73= 21.38 kN.
Calcul des armatures

Le calcul se fait en flexion simple pour une bonde de longueur unité (1m).

6
p= M = 2537100 _ 056, =0.392
b2 1000x180Px14,2

La section est simplement armée (S.S.A) donc les armatures comprimées ne sont pas
nécessaires (As.= 0 cm?)

A partir des abaques et pour une valeur de p = 0.056 : p= 0.971.

3
A= Mo 2537.10° _ .. 0

pdoes: 0,971.18.348
. Soit : Aagoptee= SHA 12=5.65 cm2.Avec un espacement : Si= 20 cm.

Armatures de répartition

Selon I’article A.8.2,41 du BAEL 91 modifiée 99 «2», Si les charges appliquées
comprennent des efforts concentres les armatures de répartition sont au moins égales a :

Ar>1/3 Aadopee = 1.88 cm?2. Soit : 4HA 10= 3.14 cm2. Avec un espacement : S;= 25 cm.

111.3.6.3. Vérifications a ’ELU
a. Condition de non fragilité (BAEL 91 modifiée 99/Art A.4.2 1) « 2 »

Anmin > 0,23.bo.d. €= = 0,23(100)(18) 2.1 =2.17 cm2.
400

e
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A=5.65>2.17 cm2. La condition est vérifiée.

b. Vérification au cisaillement (BAEL 91 modifiée 99/ Art A.5.1 ,211) « 2 »

o= min { 92128 - 5 MPa} = 3.33 MPa.
yb

3
o= Ve 213810° 00 s

b.d 1000x180

7,=0.12 MPa <z, = 3.33 MPa.

La condition est Vérifiée, il n’y a pas de risque de cisaillement donc les armatures
transversales ne sont pas nécessaires.

c. Vérification de I’adhérence des barres (BAEL 91 modifiée 99/ Art A.6.1,3) « 2 »

Tse= Ys.iog
Ou:
. ¥ : Coefticient de scellement (En fonction de la nuance d’acier)
. ¥ = 1.5 (Barres de haute adhérence).
Donc : 7= 1.5 X 2.1= 3.15 MPa.
T _ Vmax
*09d Y
Ou:

. Y ui : Somme des périmétres utiles des barres.
Yui = nme=5 X 3,14 X 12= 188.4mm.

r 21.38.10°

e~ —
0,9x180x188.4

75e= 0.7 MPa <74= 3.15 MPa.

= 0.7 MPa.

La condition est Vvérifiée, il n’y a pas de risque d’entrainement des barres.
d. Ancrage des barres (BAEL 91 modifiée 99/ Art 6.1 ,221) « 2 »

. Pour les aciers a haute adhérence FeE400 et pour fs= 25 MPa, la longueur de scellement
droite lsest egale a :

Is=35¢p=35x 1.2=42 cm.

L dépasse la largeur des poutres, il faut donc prévoir des crochets. La longueur de scellement
mesurée hors crochets est de : L= 0,4Ls= 0,4 x 42=16.8 cm. D’ou : L= 20 cm.
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e. Espacements des barres (BAEL 91 modifiee 99/ Art. A.8.2,42) « 2 »
Pour des charges concentrées :
. Armatures principales : Si= 20 cm < min (2h ; 25 cm) = 25 cm. La condition est vérifiée.

. Armatures de répartition : Si= 25 cm < min (3h ;33 cm) = 33 cm. La condition est
veérifiée.

111.3.7. Vérifications a PELS :

G2=7 95KMN/mIl
qu=4 _885KN/mlI

LITLLJ L]

1.98m

Figure 111.3.15 : Schéma statique de calcul de la dalle pleine a I’ELS.
calcul du moment fléchissant

2 2
M= - q;' -l - Me= - 225205F - 7.95x1.56 = - 18.67 kN.m

1. Etat limite de compression du béton
. opc = 0.6f23= 0.6 x 25= 15 MPa.

gst

p= 100.A = 100X565: 0.3.
b.d 100x18

Des abaques et pour une valeur de p = 0.3 : §1=0.913 ; K;= 42.47.

6
Donc: . og= 18.67.10 > =201.07 MPa
0.913.180x5.65.10
Sope= 2= 2017 = 4 75 MPa
Ki 4247

one = 4.75 MPa<oy,. = 15 MPa. La condition est vérifiée.
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2. Etat limite d’ouverture des fissures :

La fissuration est peu nuisible. Donc aucune vérification n’est nécessaire. (Article A.4.5, 32
du BAEL 91 modifiée 99) »2 ».

3. Etat limite de déformation :

Il n’est pas nécessaire de procéder au calcul de la fleche si les trois conditions suivantes sont
satisfaites (BAEL 91 modifiée 99/ Art. B.6.5,1) « 2 » :

EZL,EZ M: ;As 54,2
L 16 L 10Mo bod fe
D’ou :
M- 20 -(126> 1 =0.0625. La condition est vérifice.
L 158 16
N_0126> M = 1867 _(1 [acondition est vérifiée.
L 10Mo 10x18.67

A = 565 —ggo3<42= 42

LD = 0.0105. La condition est vérifiée.
bod 100x18 fe 400

Les trois conditions sont vérifiées. Donc, le calcul de la fleche n’est pas nécessaire (La fléche
est vérifiée).

111.3.8. Conclusion :
Le ferraillage retenu pour les planchers en dalle pleine est le suivant :

. Armatures principales : 5 HA 12/ml (Si= 20 cm).

Armature De répartition : 4HA10 (S=25cm).
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A 10{a=25cmi

= / \|_/ \U

i—
2crm

q—% HATe=20)
1.3m '
Coupe A-A
4HA10/ml(e=25)
S5HA12/ml(e=20)
Y

=
O
]

- 1.00m _

Figure 111.3.16 : Plan de ferraillage du plancher en dalle pleine
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111.4.BALCON :
111.4.1. Etude de la dalle pleine du balcon :

Epaisseur de la dalle de balcon est e =16cm. La dalle du balcon se repose sur 2 appuis et elle
travail dans un seul sens, on va I’étudier comme une console car on a pris le cas le plus
défavorable. M

L ~

a) -Etude de la dalle pleine :

Les balcons sont calculés comme une console encastrée au niveau de la poutre de rive
du plancher). Soumis a des charges permanentes G, au poids du garde de corps ainsi qu’aux
charges d’exploitations Q avec un garde de corps de hauteur h=1m en brique creuse de 10 cm
d’épaisseur.

Le calcul du ferraillage se fera pour une bonde de 1ml de largeur dont la section est soumise a
la flexion simple. Le schéma statique est comme suit :

Avec :

qu: charge et surcharge pondéree de dalle

Q : surcharge du garde-corps

G1 : charge permanente du garde-corps

Figure 111.4.1 : Schéma géométrique du balcon

b) -Détermination des sollicitations :

e Charges permanentes
- Charge G due a la dalle pleine : G; = 6.17KN/m? (déterminé dans le chapitre I1).
- Poids propre des cloisons extérieurs: G2 = 1.62KN/m? est le poids de la brique creuse de

10 cm d’épaisseur et d’un double revétement (intérieur et extérieur) en ciment de 2 cm
d’épaisseur.

e Surcharges_d’exploitations:
- Charge d’exploitation : Q1 = 3.5 KN/ml
- Charge horizontale due a la main courante : Q, = 1IKN/ml

89



Chapitre 111 Les balcons

Remarque :

Le moment engendré par Q. est faible devant le moment d’encastrement, donc nous
négligeons cet effort dans le calcul.
14 tIm

A

v

100 cm
c) -Combinaisons de charges :

v AVELU
. Charge uniforme : q,= 1.35G + 1.5Q=1.35x6.17 + 1.5x3.5= 13.58KN/ml.
. Charge concentree : g,= 1.35g=1.35x1.62= 2.19 KN/ml.

v ATELS
. Charge uniforme : gs== G + Q=6.17 + 3.5=9.67 KN/ml.

. Charge concentrée : gs= g=1.62 KN/ml.

111.4.2.Calcul 2a PELU :

La console est calculée en flexion simple avec une bande de 1m de largeur.
La section dangereuse est située au niveau de I’encastrement.

gu=2_19KN/ml
qu=13.58KN/ml

1.60m

Figure I11-4-2:Schéma statique de la console.

v" Calcul des efforts internes :
o Le moment fléchissant :
2 2
M = q,l +g, xl= 13.582><1,6

u 2 u

+2.19%x1,6 = 20.89KN.m

e Effort tranchant :

Vy=quXx | +g, = 13.58x1.6+2.19 =23.92 kN
111.4.2.1 Ferraillage a PELU :
e Armatures principales :
M, 20,89x10°
bd2f,, 1000x1402x14,2

Hy =0.075<0,392 = SS.A

90



Chapitre 111 Les balcons

w=0075 = = 0.961

M, _ 20.89x10°

= = = 4.46cm?
pdo, 0,961x14x348

A

Soit : SHA12=5.65 cm? avec : St =100/5=20cm

e Armatures de répartition :

Selon I’article A.8.2,41 du BAEL 91 modifié 99 «2», Si les charges appliquées
comprennent des efforts concentrés (Cas du balcon) les armatures de répartition sont au
moins égales a :

Soit : 4HA12 = 4.52 cm? avec un espacement : S; =25 cm

111.4.2.2Vérification a PELU :

a) Vérification de la condition de non fragilité (Art 4.21/BAEL 91 modifié
99) « 2 »:

_ 0.230dft,,  0.23x100x14x 2.1
m fe 400
A =1.69cm’ <A =5.65cm” = Condition Vvérifiée.

A =1.69cm?

adoptée

b) Vérification au cisaillement (Art 5.2.2/BAEL 91 modifié 99) « 2 » :

V,
On doit Vérifier que : 7, <7, T, = b—égfu
Avec 7, =min 613fc28 ; 5SMPa } 3..25MPa (fissuration peu nuisible)

;o 23.93x1000
Y 1000x140
Pas de risque de cisaillement=>Les armatures transversales ne sont pas nécessaires.
c) Vérification de la condition de I’adhérence et de I’entrainement des barres
(Art 6.13/BAEL 91 modifié 99) « 2 » :
On doit verifier : 7, <7,

=0..170MPa<7, =3.25MPa — Condition vérifiée.

V fse :WS ft28 :1,5X 2,1:3.15Mpa
T, = ——
s¢ 0.9dZu, s Avec - 2ZU; =5xrx12=188.4mm
23.93x1000

Te = =1.008MPa<7, =315MPa = Condition vérifiée.
0.9x140x188.4

Donc il n’ya aucun risque d’entrainement des barres.

d) Vérification de I’écartement des barres :
Pour les charges concentreées :
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Armatures principales : S;=20 cm < min (2h ; 25cm) =25 cm.
= Condition vérifiée

Armatures de répartition: St = 25 cm< min (3h ; 33cm) =33 cm.
= Condition verifiée

e) Ancrage des barres aux appuis :
Pour les aciers a haute adhérence FeE400 et pour f.s= 25 MPa, la longueur de scellement

droite Isestégalea: ls=40¢p=40 x 1.2=48 cm.

L dépasse la largeur des poutres, il faut donc prévoir des crochets. La longueur de scellement
mesurée hors crochets est de : L.= 0,4Ls= 0,4 X 48=19.2 cm. D’ou : L= 20 cm.

111.4.3. VVérifications a PELS :

Le balcon est expose aux intempéries, donc la fissuration est prise comme préjudiciable.
Combinaison de charges :

Qs = 9.67 kKN/ml

gs=1.62 kN/ml

gu=1.62KN/ml
qu—9.67KN/ml

J
A A A A A A A A

o B 1.60m -—‘

Figure 111-4-3 : Schéma statique de la console a ’ELS

Calcul des efforts internes :

e |Le moment fléchissant :

Qs x12 9.67 x 1.6
s== —S—+gxl = ————+162x16 =14.97KNm

M, = 14.97 KN m

e | ’effort tranchant :

Vs = QsXL +gs = 9.67x1.6+1.62 = 17.09kN

111.4.3.1Vérification a PELS :

a) Etat limite de compression de béton : (Art A 4.5.2/ BAEL 91 modifiée 99) « 2 »
= Contrainte dans ’acier :

Nous devons s’assurer que : 65<0s

_ 100xAg _ 100X5.65 _ . . _ _
PI= 00 = Tooxiz = 0.403 par interpolation — pB=0.9025 — K;=36.29

Ms 14.97x10°
BidAs  0.9025X140X5.65x102

Ost= = 209.69 MPa.< o, = 348 MPa — Condition vérifiée.

= Contrainte dans le béton :
On doit donc s’assurer que : 0be< Obc
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_ost _ 209.69
Ki  36.29

Obc =5.77MPa — op< op.=15Mpa — Condition vérifiée.

a) _Etat limite d’ouverture des fissures :

La fissuration est peu nuisible. Donc aucune vérification n’est nécessaire. (Article A.4.5,32
du BAEL 91 modifié 99) « 2 »

b) Vérification de la fleche : (BAEL 91 modifie 99/Art B.5.6.3) « 2 »

D’apres le BAEL, on vérifie la fléche si I’'une des conditions suivantes n’est pas vérifiée.

1) ?E% :>% = 0,093 > 0,0625.................. condition verifiée.
2) 2> 518 _g1=—%__1 ... condition vérifice.
L 10M, 160 10X14.97

3) A <225 5% _ 0040 <22 =0,010......condition vérifiée.
b.d fe 100%x14 400

Remarque :
Toutes les conditions sont vérifiées, alors le calcul de la fléche n’est pas nécessaire.

CONCLUSION :

Le balcon en dalle pleine sera ferraillé comme suit :
e Armatures principales - 5HA12 (A = 5.65 cm?).
e Armatures de répartitions - 4HA12 (A = 4.52 cm?).

5HA12/ml(e=20cm) A
— S
] 1 A A L 1 ]I Ei
A \ \
4HA12/ml(e=25cm)
1.60m

4HA8/ml(e=25¢cm) 5HA'12!mI(e|=200m)
A / i

- - - !
| ©
1.00m
coupeA-A

Figure 111.4.4 : Ferraillage des balcons
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111.5. ACROTERE :

111.5.1. INTRODUCTION :

L’acrotére est un élément secondaire de la structure assimilé a une console encastrée au
niveau du plancher terrasse. Il est soumis a un effort (G) du a son poids propre et a un effort
horizontal (Q = 1KN/ml) du a la main courant provoquant un moment de renversement (M)
dans la section d’encastrement.

Le calcul se fera en flexion composée dans la section d’encastrement pour une bande de 1 m
linéaire. L’acrotére est exposé aux intempéries, donc la fissuration est préjudiciable, dans ce
cas le calcul se fera a I’ELU puis vérifié¢ a ’ELS.

111.5.2. Caractéristiques géométriques de I’acrotére :

La hauteur : h =60cm ; L’épaisseur : ho = 10 cm
L’enrobage:c=c’=2cm; Lasurface: 0.08m?

P A5

A | Q

Q
60

1// S

Figure 111.5.2: Schéma statique Figure 111.5.1 Coupe transversale de 1’acrotére
111.5.3 Vérification de I’acrotére au séisme :

L’RPA99 version 2003 préconise de calculer I’acrotere sous 1’action des forces
Sismiques I’aide de la formule suivante :

Fo=4xAxXCyx W, (RPA99version 2003/ Art 6.2.3)

Avec : A : Coefficient d’accélération de zone, dans notre cas (zone III, groupe d’usage 2) —
A=0.25 (RPA version 2003/Art 4.2.3 tab 4-1) « 1 »

Cp : Facteur de force horizontale variant entre 0.3 et 0.8 (Art 6.2.3 tab 6-1) « 1 »

Dans notre cas (élément en console) : Cp = 0.8

W)p : Poids de I’acrotere ( Wp= 2 [kN/ml] )

D’ou : Fp = 4x0.25x0.8x2 = 1.6 [KN/ml].

Fo = 1.6kN/ml > Q = 1 kN/ml — La condition n’est pas vérifiée.

Condition non vérifiée, donc ’acrotére est calculé avec un effort horizontal inferieur a la force
sismique d’ou le calcul au séisme est utile.
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111.5.4. Calcul des sollicitations :

e Chargement:

Poids propre de I’acrotére : G=ppeton X Sacr
p: Masse volumique du béton = 25 KN/m?
S : Section longitudinale de I’acrotére

0.1x0.2
G=px[(0.60x 0.1) + (0.2 x 0.05) + (T)] = 25x0.08

G = 2 KN/ml
-Surcharge due a la poussée latérale Q

Q =1.6 KN/ml (terrasse inaccessible)
-Effort normal di au poids propre
Ng = Gx1 =2 KN-Moment de renversement dia Q

Mg=Qh =1.6x0.6 =0.96 KN m

G
| o

el

Diagramme de\s Diagramme de Diagramme de I'effort
moments( du a P) I’effort tranchant normal (du a G)
(duaP)

Figure 111.5.3: Diagramme des efforts internes de I’acrotere

Combinaisons des charges:

a.) Etat limite ultime (ELU) : 1.35G + 1.5Q

= Effort normal de compression : N,,=1.35G =1.35x2 = 2.7 kN
= Effort tranchant : T, = 1.5Q = 1.5x1.6 = 2.4kN
= Moment de renversement: M, = 1.5 M, =1.5x0.96 =1.44 kN.m

b.) Etat limite de service (ELS) : G+ Q

= Effort normal de compression :Ng = G = 2kN
= Effort tranchant :Ts = Q = 1.6kN
= Moment de renversement: Mg = M; = Mg=0.96 kN.m
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111.5.5.Ferraillage:

Le travail consiste a étudier une section rectangulaire soumise a la flexion composée a I’ELU
sous un effort normal Nu et un moment de flexion Mu, puis passer & une verification de la
section a I’ELS.

» Hypotheése de calcul

e L’acrotere est sollicité en flexion composée.

e La fissuration est considérée comme préjudiciable (L’acrotére étant exposé aux
intempéries).

e Le calcul se fera pour une bande de 1 m.

Avec :
h : épaisseur de la section.
c : enrobage

d = h-c : hauteur utile.

111.5.5.1 Calcul a I’ELU :

a) Calcul de ’excentricité :
Mu 1.44

e eu=—=—= 0.533m
Nu 2.7
h

. E—c=5—2=3cm

Avec: My : moment dus a la compression.
Ny : effort de compression.
e, : excentricité.

(2— c) — la distance entre le centre de gravité de la section et le centre de gravité des
armatures tendues.
Donc : e,=53.3cm > h/2—c:12—°—2 =5-2=3cm

D’ou le centre de pression se trouve a I’extérieur de la section limitée par les armatures. N est
un effort de compression a ’intérieur, donc la section est partiellement comprimée (SPC) Elle
sera calculée en flexion simple sous I’effet d’un moment fictif Mt puis on se raméne en
flexion composée.

b) Calcul en flexion simple :

e Moment fictif :

Mr = Nyxg = Nyx[eu+ G — )]
M =2.7 X[0.533+ (%) —0.02] = 1.52kN.m

96



Chapitre 111 Acrotére

e Moment réduit :

fo 0,85f
bu ™
Vb
bu =%:14.2 Mpa
M
ﬂb_-bxdzxfm
3
4, 1.52x10 0016

T 100%(8)? x142
— = 0.016 <u;=0.392 —La section est simplement armée (SSA)

D’apres le tableau :
Hy=0.016 — B=0.992

Remarque :

La section est simplement armée donc les armatures comprimées ne sont pas nécessaires
(Asc=0 cm?).
v' Armatures fictives:

M
A =—" avec © og= = 22 — 348 MPa
pxdxoy s 115
3
_ _1o2x107 4 egoem?
0,992x8x 348

c) Calcul en flexion composée :
La section des armatures réelles :

v Armatures principale :

A=A ——¢
(o2

2.7x10

A= 0,550— =0,472cm?

As=0 — Les armatures comprimeées ne sont pas necessaires.

111.5.5.2 Vérification a PELU :

a) La condition de non fragilité ............ (Art: A4.2,1, BAEL91 modifié 99) « 2 »

Un élément est considéré comme non fragile lorsque la section des armatures tendues qui
travaille a la limite élastique est capable d’équilibrer le moment de premiére fissuration de la
section droite.
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ASA - 0,23xbxd x f | &s —(0,455xd)
> Anin fe es —(0,185xd)
Avec :
€s :%:%20.48m:48cm
S
.5 = 0,6+0,06x f , = 21 MPa
Do A, = 2B, 48—(0,455%8) | _ 1 5o10m?
400 48-(0,185x8)

Anin=0.921 cm? > A= 0.472cm? — la condition n’est pas vérifiée
Conclusion:

Les armatures calculées a la condition de non fragilité sont supérieures a celles calculées a
I’ELU donc nous adopterons une section

As = Amin: 0.921 szlml.
Donc le ferraillage se fera avec la section minimale :

A = 4HA10 =3,14 cm? .avec un espacement de S; =100/4 =25 cm.

v' Armatures de répartition :

Selon I’article A.8.2, 41 du BAEL 91 modifié 99 «2», Si les charges appliquées
comprennent des efforts concentrés (Cas de 1’acrotere) les armatures de répartition sont au
moins égales a :

Ar>1/3 Aadopée =1.50cm?. Soit : 4 HA 8= 2,01cm? .Avec un espacement S= 20cm.

b) Vérification au cisaillement : (Art : 5.1, 211/ BAEL 91 modifié 99) « 2 »

Nous avons une fissuration préjudiciable d’ou :

— _ (015xf _
Ty =Mmin (m ; 4MPaJ , Tu =min (2,5 MPa ; 4MPa) = 2,5 MPa
Tb
q= YU = 24x0° —go3mpa Avec:V, =T, =15xQ = 15x1= 2.4KN
b.d 1000x80

T, < Tu = Pas de risque de cisaillement.
Conclusion :

Pas de risque de cisaillement donc le béton seul peut reprendre ’effort de cisaillement, alors
les armatures transversales ne sont pas necessaires.
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C) Vérification de I’adhérence des barres :( Art A. 6.1.3/BAEL 91 modifié
99) « 2 »

Tse =W, x fipg

¥, : Coefficient de scellement: HA =¥ =15= 75 =15x21=2315MPa

T.= —V“
¥ 09xdxYU,
Avec :
Z U, : Somme des périmetres utiles des barres
ZUi =zxnNx¢ =314x4x1.0=1256cm
n : Nombre de barres.
D’oil 24310 _ 4 »65MPa

fe = 09x8x1256

T, < Ts = La section est vérifiée — donc il n’a pas de risque d’entrainement (glissement)

des barres.

d) Ancrage des barres (BAEL 91 modifié 99/ Art 6.1 ,221) « 2 »

. Pour les aciers a haute adhérence FeE400 et pour fs= 25 MPa, la longueur de scellement
droite Isest égale a: 40 ¢

Is=40 ¢=40 x 1.0=40 cm
e) . Espacements des barres (BAEL 91 modifié 99/ Art. A.8.2,42) « 2 »
Pour des charges concentrées :
. Armatures principales : S=25 cm < min (2h ; 25 cm) = 25 cm. La condition est vérifiée.

. Armatures de répartition : S;= 20 cm< min (3h ; 33 cm) = 33 cm. La condition est Vérifiée.

111.5.5.3 Vérification a PELS :

L’acrotére est un ¢lément trés expose aux intempéries, c’est pour cette raison que la
fissuration est considéree comme préjudiciable on doit donc vérifier les conditions suivante :

a) Vérification des contraintes d’ouverture des fissures dans I’acier:
La  fissuration est considérée comme  étant  préjudiciable, donc:

G« =Mmin {%fe,llOJMt28 }
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Avec : = 1,6 : coefficient de fissuration.

Gs =min {%400 110 J16x21 } =min{ 266,6 , 20163 }

os =20163 MPa

MS
Gy =
B, x d x A,
100
Ona: p, = D0 A _100x314_, 49,
bxd 100x8
p,=0392 = B =0888= K, =29.84
D’ou:
o= 0.96.10° =989 MPa

0.888x80x3,14.10°

6, < o« = Lacondition est vérifiée

b) Vérification de la contrainte de compression dans le béton :

obe= 0.6 X fos= 0.6%x25 = 15MPa

=% - 2289_1 001 MPa

G p—
bCTK1 T 29.84

obe= 1.001 Mpa< 6pc= 15 MPa — Condition vérifiée.

Les conditions étant vérifiées; donc notre ferraillage calculé a L’ELU est vérifié a L’ELS.

Le Ferraillage adopté :

Armatures principales : 4 HA10/ml = 3,14 cm? avec St =25cm

Armatures de répartition : 4 HA8 = 2,01cm? avec St=15cm.
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T

4HA 10 /ml & = 25

-
"\\ 4HA8 e=15

Al il k&

60

—_—

4HA10 e =25

el el - - -

4HAS e=15

é [} || || || éEI

Coupe A-A

Figure 111.5.4 : Ferraillage de 1’acrotére.
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I11.6. La salle machine :

111.6.1. Introduction :

L’ascenseur est un dispositif mobile permettant le déplacement vertical de personnes ou
d’objets entre les différents niveaux d’une construction. Il est principalement composé d’un
systtme de levage (Moteur électrique, treuil et cables métalliques), d’une cabine et d’un
contrepoids.

La cage d’ascenseur (réservation) est munic d’un panneau de dalle isolé de dimensions
(1.85x2) m2 appuyée sur son pourtour (3 cotés) supportant son poids propre et un chargement
localisé concentrique (P) agissant sur un rectangle (UxV) engendré par le systeme de levage.

Cette charge (P) est donnée par la fiche technique de I’ascenseur, N’ayant pas cette fiche a
disposition, la charge est arbitrairement prise égale a 10 tonnes (100 kN), cette cage
d’ascenseur a une vitesse d’entrainement égale a V = (1m/s).

k Trewil

ki
|
i

—

Figure 111.6.1 : Schéma d’ Ascenseur

Contre-poids ——

111.6.2 Dimensionnement :
La dalle repose sur quatre appuis, elle est soumise a une charge localisée, son calcul se fait a

’aide des abaques de PIGEAUD, qui permettent d’évaluer les moments dans les deux sens
en placant la charge centrée au milieu du panneau.

lv=1.85m ly=2m
Avec une surface : S= 3.7m?

A
A
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e Pré dimensionnement :
L,/30< hy< Ly/15 — 185/30<h;<185/15

D’ou:6.16 cm<h;<12.33 cm — on prend h=15 cm.

_ 185

Ona px= b =0.925 0,4 < Ladalle porte sur les deux sens.

ly
111.6.3. Détermination des sollicitations :

e Hypothese :

La dalle est soumise aux charges suivantes :

1. Charges uniformément réparties sur toute la surface de la dalle ; dans ce cas les
Moments au centre de la dalle, pour une bande de largeur unité, ont pour expressions :

-Dans le sens de la petite portée : M, = u xqx|?
-Dans sens de la grande portée : M, =, xM,

Avec : M, /M, ne doit jamais étre <0.25
2. Charges concentriques sur un rectangle concentrique de la dalle.
M, =p(M;+v.M,)
M, =p(v.M,+M,)

Avec : (M1 et My : coefficients données par les abaques de PIGEAUD
P : intensité de la charge concentrée.
v : Ceefficient de poisson ; dont les valeurs sont :
v =0 aPELU
v =0.2aPELS

111.6.3.1. Moments engendrés par le systéme de levage :
L’¢étude se fera a 1’aide des tables de PIGEAUD, qui donnent des coefficients permettant de
calculer les moments engendrés par la charge localisé.
e Rectangle d’impact :
on a: {U=a+2§ht+h0
V =b + 2&ht + h0

Ou:
&= 1 pour un revétement en béton.

&= 0.75 pour un revétement moins résistant.

U=a+ 2ht+h0
V=b>b+ 2ht+h0
Avec: E=1 car le revétement est en béton.

hi =5cm étant I’épaisseur du revétement.
ho =15cm épaisseur de la dalle.
a=b =80 cm : Cotés du rectangle sur lequel agit la charge P.

Dans notre cas : {
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_){U=80+2><5+15=105cm
V=80+2x54+15=105cm

e Calcul des moments fléchissant My et My :

M,= P. (Ml + VMz)
My: P. (M2 + VM1)

M; et M, coefficients donnés en fonction de (px;lg ; Il) a partir des abaques de PIGEAUD.
X y

p=0.925

el 0.56 Apreés interpolation : M;= 0.088 ; M,= 0.076.

ATELU (v=0)

. Myu= 1.35.P(M;)= 1.35x100x0.088= 11.88kN.m.
. Myu= 1.35.P (M5) = 1.35x100x0.076= 10.26 kN.m.

ATELS (v=0.2)

. Mys= P. (M + 0.2M5) = 100x (0.088 + 0.2x0.076) = 10.32 kN.m.
. Mys= P. (M, + 0.2Mj) = 100x (0.076 + 0.2x0.088) = 9.36 kN.m.

111.6.3.2. Moments dus au poids propre de la dalle pleine :

Au centre du panneau et pour une bande de largeur unitaire (1 m) la valeur des moments est :

Im
<>

lmi Ly

Lx

&
A J

. Sens |y (Petite portée) : Mox= y.p.1x2
(Pratique du BAEL 91, p. 385) « 5 »
. Sens |y (Grande portee) : Mgy= Hy.Moy
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Ou:

ux et py : Coefficients données par le tableau de I’annexe E.3 du BAEL 91 modifiée

99 « 2 » en fonction du rapport a. = pX::i , donc :
y

Pour * =0.925:

ly
ATELUv=0 — : p= 0.0433 et py= 0.83
ATELSv=0.2 — : 1= 0.0505 et p,= 0.883

Poids propre de la dalle pleine : G= (25x0.15 + 22x0.05) x1= 4.85kN/ml.
Surcharge d’exploitation : Q= 1kN/ml.

N\

ATELU
. Myw'= px Pl = 0.0433x (1.35x4.85 + 1.5x1) x1.852= 1.19 kN.m.

- Myu™= pty.Mox= 0.83x1.19= 0.98 KN.m.

A IELS
. Mys™= px.p.l2 = 0.0505x (4.85 + 1) x1.852= 1.01kN.m.
- Mys™= py.Mox= 0.883x1.01= 0.892kN.m.

e Superposition des moments :

N

ATELU
. My= Myy + Myy’=11.88 + 1.19= 13.07 KN.m.

. M,= Myy+ Myy’=10.26 + 0.98= 11.24 kN.m.

A PELS
. My= Mys + Mys’= 10.32 + 1.01 = 11.33 kN.m.
. My= Mys + Mys’=9.36 + 0.892= 10.25kN.m.

Afin de tenir compte du semi-encastrement du panneau au niveau de son pourtour, les
moments calculés seront multipliés par des coefficients de (0.85) en travée et (-0.3) aux

appuis.
v APELU:
. En travée
.M® =0.85x13.07= 11.11 KN.m.

.Mt =0.85x11.24 = 9.55 KN.m.

. Aux appuis

.M % =-0.3x13.07= - 3.92kN.m.
.M 5= 0.3x11.24 = - 3.37 KN.m.
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v APELS:

. En travée
.M* =0.85x11.33 = 9.63 KN.m.
.M ; =0.85x10.25=8.71 kN.m.

. Aux appuis
.M 2 =-0.3x11.33 =-3.39 KN.m.
Mg =- 0.3x10.25= - 3.07kN.m.

111.6.4 : Calcul des armatures :

Le calcul se fait a I’ELU en flexion simple pour une bonde de longueur unité (1m) avec :

M M.10°
b.d2foc  1000x13®x14,2

. A partir des abaques la valeur de P est déterminée en fonction de p.

o’

oM _ M
pdos [3.13.348

Les résultats sont résumés dans le tableau suivant :

Tableau 111.6.1 : Résultats du calcul des armatures du panneau de dalle de la salle machine

Zone Sens [kllil/l.l;n] n B Alcm? A adoptee [cM?] St [cm]
x-x | 1111 = 0046 0976 = 251 4HA12 452 25
En travée
y-y = 955 | 0039 09805 215 | 4HA12 452 25
x-x | -392 0016 0992 0889  4HAL0 @ 3.14 25
Aux
appuis |y 337 0014 0993 0763 4HAL0 @ 3.14 25

> Vérifications a PELU :

a. Condition de non-fragilité (BAEL 91 modifié 99/ Art. B.7.4) « 2 »
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3k
Ax T A
> po I etpy= ﬁz Po

px—ﬁ >

Avec :
pxet py: Les taux minimaux d’acier en travée dans le sens « X » et dans le sens « y ».

Po: Rapport du volume des aciers a celui du béton. p,= 0.0008 pour des barres a haute
adhérence de classe FeE400 de diamétre supérieur a 6 mm.

Sens x-x
3k 3k
Dk = ;‘—; > po b A po b (b.h)=0.0008x 372725 (100x15) = Agmin= 1.24 cim2.
. 2 2 2

A= 4.52 cm? > Ay min= 1.24 cm2. La condition est vérifiée.

Sens y-y
by %z Po = Ay> po(b.h)= 0.0008x(100x15) = Aymin= 1.20 cm2

Ay=4.52 cm? > Ay min= 1.20 cm2. La condition est vérifiée.

b. Diametre maximal des barres (BAEL 91 modifié 99/ Art. A.7.2,1) « 2 »

D’apres D’article, le diametre des barres employées comme armatures de dalles doit étre au

plus égale au dixieéme de 1’épaisseur de 1’¢lément, donc :
h _ 150
< —=—=15mm.
M TRT

@ adopte= 12 mm < 15 mm. —La condition est vérifiée.

c. Espacements des barres (BAEL 91 modifié 99/ Art. A.8.2,42) « 2 »

Pour des charges concentrées et une fissuration non préjudiciable :

Direction la plus sollicitée (x-x) : Si= 20 cm < min (2h ; 25 cm) = 25 cm.
Direction perpendiculaire a la plus sollicitée (y-y) : St= 20 cm < min (3h ; 33 cm) = 33 cm.

— Conditions vérifiées
d. Poingonnement (BAEL 91 modifié 99 / Art. A.5.2,42) « 2 »
Qu<0,045.Uc.h. g
Yb
Avec :
. Qu: Lacharge de calcul vis-a-vis de I’état limite ultime,
. h: L*épaisseur totale de la dalle,
. U¢: Le périmeétre du contour au niveau du feuillet moyen
U= 2[U+V]=2[1.05+1.05]= 4.2 m.
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Chapitre 111
Donc : Q.= 1.35x100= 135 kN.
0,045.U..h. f9= 0.045.4,2. 0,15. 2510500 = 472.5 kN,
’Yb .

Qu= 135 kN < 472.5 kN. La condition est vérifiée, donc, les armatures transversales ne sont
pas requises.

e. Justification des armatures d’effort tranchant (BAEL 91 modifié 99/ Art.
Ab522) «2»

0= L™ st au plus égale a 7,= 0,07 f9 .
'Yb
.Dans le cas ot a < b:
. P
. Au milieu de U : Va=
2a+Db

(Pratique du BAEL 91, p. 389) « 5 »

.Aumilieude V : V ::3

3b
Avec :
Vo= — 32 =525 kN.
2.0,8:0.8
v= 132 = 56.95 kN.
3.0,8
D’ou :

3
1, = 2825107 — 5 43 MPa.
1000x130

o= o,07]2_§: 1.167 MPa.

7, = 0.43 MPa < t,= 1.167 MPa. La condition est vérifiée, donc, aucune armature d’effort

tranchant n’est requise.

111.6.5. Vérifications a PELS :

1. Etat limite de compression du béton :
Sens x-x

En travée

O = ost
- Opc— —/
Ki

108



Chapitre 111 La dalle de la salle machine

_ 100.A _ 100x4.52
b.d 100x13

=0.347

. Des abaques et pour une valeur de p = 0.347 : f1= 0.9085 ; K;= 39.65

Donc :
6
Ost= 9.63x10 ~=180.39MPa
0.9085x130x4.52.10
os: _ 18039 4.54 MP
= = _ = —= a
o T 3065
ope = 4.54 MPa < 6, = 15 MPa. —La condition est vérifiée.
S ) 100A 100x3.14 0.241
ur appuis : = =——=0.
b.d 100x13

. Des abaques et pour une valeur de p = 0.241 : f;= 0.9215 ; K;= 48.695

3,39.10°

Donc : Ogt= 5= 90.12 MPa
0.9215130x3.14.10
o 9012 1.85MPa
= = _—_—=—=1.
o K 48.695

ope = 1.85 MPa < 6, = 15 MPa.— La condition est vérifiée.
Sens y-vy :

_ 100.A _ 100x4.52
bd 100x13
. Des abaques et pour une valeur de p = 0.347 : $1=0.9085 ; K;=39.65

En travée : =0.347

Donc :
6
Ost= 8,71.10 > =163.16MPa
0..9085x130x4.52.10
o 16310 4.11MPa
= = — = ——= 4,
o KT 39.65
ope = 4.11 MPa < o = 15 MPa.— La condition est vérifiée.
Sur appuis

 100A _ 100x3.14_0
~ bd  100x13
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. Des abaques et pour une valeur de p=0.241 : ;= 0.9215 ; K;= 48.695

Donc :
6
Ost= 3070 ~=81.61 MPa
0.9215.130x3.14.10
o 8101 1.67 MP
= = = —=1]. a
e T 48,695

6pe = 1.67MPa < 6, = 15 MPa. —La condition est vérifiée.

2. Etat limite d’ouverture des fissures :
La dalle de la salle machine n’est pas exposé aux intempéries et aux milieux agressifs, ce qui
veut dire que la fissuration est peu nuisible. Donc aucune vérification n’est nécessaire.
(Article A.4.5, 32 du BAEL 91 modifié 99) « 2 »

3. Etat limite de déformation :
Il n’est pas nécessaire de procéder au calcul de la fléche si les trois conditions suivantes sont
satisfaites (BAEL 91 modifié 99/ Art. B.7.5) « 2 »

o M hp=frc2
L« 20.Mx bd ~ fe
D’ou :
 h=1_pos1> M= =963 _ 040, Lacondition est vérifiée.
Lx 185 20.Mx 20x11.33

A= 452 _0003< 2=_2 —0.005— La condition est vérifice.
bd 100x13 e 400

Les deux conditions sont vérifiées. Donc, le calcul de la fleche n’est pas nécessaire (La fleche
est vérifiée).

» Conclusion :

Le ferraillage retenu pour la dalle de la salle des machines est le suivant :

Sens X-X
. En travée : 4HA 12/ml= 4.52 cm? (S= 25 cm).

. Aux appuis : 4HA 10/ml= 3.14 cm? (Si= 25 cm).

Sens y-y
. En travée : 4HA 12/ml = 4.52 cm? (S= 25 cm).

. Aux appuis : 4HA 10/ml = 3.14 cm? (S;= 25 cm).
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Chapitre IV modélisation et Présentation de logiciel ETABS

IV.1. Généralités sur le logiciel :
ETABS (Extented Three Dimensions Analyses Building Systems) pouvant étre traduit par
« Analyse tridimensionnelle étendue des systemes de construction ». Ce logiciel est un
logiciels de calcul et de conception basée sur la méthode des éléments finis (MEF), congu
pour le calcul des batiments grdce a une interface graphique unique, il permet une
modélisation facile et rapide avec un choix illimité de matériaux. Les étapes de modélisation
peuvent étre réesumeées comme suit :

= Définir la géométrie de la structure.

= Spécifier les caractéristiques géométriques et mécaniques des éléments.

= Introduire les charges statiques et dynamiques.

= Spécifier les conditions aux limites.

= Lancer I’analyse.

= Visualiser les résultats.

IV.2. Etapes de modélisation
IV.2.a. 1°" étape : Définir la géométrie de la structure
*  Choix de 'unité

L’utilisateur dispose d’une liste déroulante a droite de la barre d’état ou il
doit choisir un systéme d’unités pour la saisie des données.

=  Création d’un nouveau model

Apres avoir choisi le systéme d’unité, la prochaine étape est de créer un nouveau model en
cliquant sur I’icone « New Model 3 » ou en utilisant le raccourcis « Ctrl+N ». Une boite de
dialogue intitulée « New Model Initialization » apparait ou trois choix s’offrent a
’utilisateur :

Mew Model Initialization

Do you want o initialize your new model with definitions and
preferences from an exizting .edb file? [Presz F1 Eey for help.]

Chooze .edb | Default. edb | Hao |

L A

. « Choose. edb » : Utilisée afin d’obtenir les caractéristiques des matériaux et les cas de
charge d’un model existant.

. « Default. edb » : Utilisée pour creer un nouveau fichier par défaut.

. « No »: Utilisée pour créer un nouveau fichier vierge.

= Caractéristiques géométriques de des structures (Lignes de construction) :
Apreés avoir cliqué sur I’une des trois cases, une autre boite de dialogue intitulée «
Building Plan Grid System and Story Data Definition » apparait tel que :

.« Number Lines in X Direction » : Nombre de travees (lignes de construction) suivant X.
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.« Number Lines in Y Direction » : Nombre de travées (lignes de construction) suivant Y.

. « Spacing in X Direction » : Espacement (constant) entre les lignes de construction suivant
X.

. « Spacing in Y Direction » : Espacement (constant) entre les lignes de construction suivant
Y.

. « Number of Stories » : Nombre d’étages.

. « Typical Story Height » : Hauteur (constante) d’étage courant.

. « Bottom Story Height » : Hauteur du RDC.

Remargue :
La hauteur d’étage et la longueur des travées étant rarement constantes, 1’utilisateur se doit
d’avoir recourt aux options « Custom Grid Spacing » et « Custom Story Data » permettant
respectivement d’introduire la distance (espacement) entre chaque travée suivant X et Y et la
hauteur entre un étage et un autre.

IV.2.b.2°™¢tape : Spécifier les caractéristiques géométriques et mécaniques des

éléments :

1. Caractéristiques mécaniques des matériaux
Les caracteristiques des matériaux sont définies dans la boite de dialogue intitulée « Material
Property Data ». L’utilisateur peut y accéder suit par le cheminement suivant « Define
Material properties » ou bien en cliquant sur I’icone « Define Material properties E ».

Define MMaterials

b atenals Clizlk bo:

Add Hews b aterial... |

OTHER
STEEL M odifesShowve b aterial.. |

Cancel

La boite de dialogue « Define Materials » apparait tel que :

. « Add New Material » : Ajouter un autre matériau.

. « Modify/Show Material » : Modifier/Afficher les propriétés d’un matériau.

. « Delete Material » : Supprimer un matériau.

En sélectionnant « CONC » et en cliquant sur « Modify/Show Material » la boite de
dialogue suivante s’affiche :

Material Property Data

Dizplay Color

M aterial Hame EETLOCIMN Color
Type of katerial Type of Design
= |lzobkropic 7 Orthotropic D esign Concrete

Analesiz Property Data De=sign Property Data [(AC] 318-05/BC 2003)

Mazz per unit YWalume 2.5 Specified Conc Comp Strength, ' | 25000,

wWeight per unit Walume 25, Eending Reinf. “ield Stress. fy 400000,

FModulus of Elasticity 321641355, Shear Reinf. ield Stress, fys 400000,

Foisson's Ratio 0.2 I Lightweight Concrete

Coeff of Thermal Expansion 9. 900E-06 Shear Strength Reduc. Factor

Shear Modulus 134017479

Ok I Cancel
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Ou:

.« Mass per unit Volume » : Masse par unité de volume (Masse volumique)= 2.5 KN/m"~.
. « Weight per unit Volume » : Poids par unité de volume (Poids volumique)= 25 KN/m"~.
. « Module of Elasticity » : Module d’élasticité= 32164195 KN/mz2,

. « Poisson’s Ratio » : Coefficient de poisson.

. « Coeff of Thermal Expansion » : Gradient thermique (Par défaut).

. « Shear Modulus » : Module de cisaillement (Par défaut).

. «Specified Conc Comp Strength, f’c »: Résistance du béton a la compression =
25000KN/mz2,

. « Bending Reinf. Yield Stress, fy » Résistance de I’acier a la flexion= 400000 KN/m?,
. « Shear Reinf. Yield Stress, fys » Résistance de I’acier au cisaillement= 400000 KN/m?.

En selectionnant « OTHER » et en cliquant sur « Modify/Show Material » la boite de
dialogue suivante s’affiche :

Pour le matériau « OTHER », la masse volumique et le poids volumique sont pris égale a
zéro et les autres parameétres sont laisses par défaut.

Material Property Data
Digplay Color
Material Name OTHER Color ]
Type of taterial Type of Design
i+ |zotropic O Orthotropic Design MHorne -
Analpsis Property Data Design Property Data
MMass per unit »olume o
“afmight per unit Wolume =}
Fodulus of Elasticity 1.999e+08
Poiszon's Batio o
Coeff of Thermal Expansion 1.170E-05
Shear Modulus EEEERE R
DK I Cancel

Remarque :
Le matériau « BETON » est affecté aux poteaux, poutres et voiles, le logiciel calcul
automatiquement le poids propre de ces éléments.

Le matériau « OTHER » est affecté aux plancher en corps creux et aux dalles pleines pour
éviter de prendre en compte le poids propre du béton qui a déja été pris en compte lors du
calcul des poids propres dans les chapitres précédents (Il est possible d’affecter le matériau
« BETON » a ces éléments, mais dans ce cas, il faut soustraire le poids du béton de leurs
poids total ».

2. Caractéristiques géométriques des éléments

Les caractéristiques géométriques des poteaux et des poutres sont définies dans la boite de
dialogue intitulée « Define Frame Properties ». L’utilisateur peut y accéder soit par le
cheminement suivant « Define _ Frame Sections » ou bien en cliquant sur 1’icone « Define
Frame Sections "I  ». La boite de dialogue suivante apparait :
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Define Frame Properties

Fropertie=s Click to:

Typ= in properky to find:

||m|:||:|rt I wide Flange it

| 2.dd 1hwvide Flange -

D elete Properiy |

Cancel

Pour retrouver facilement les sections ajouter, il est préférable avant de commencer a
introduire les nouvelles sections, de sélectionner toutes les sections déja existantes (Par
défaut) et de cliquer sur « Delete Property » pour toutes les supprimer.

. La commande « Import » permet d’importer une section préalablement définie.
. La commande « Add » permet d’ajouter une section tel que :

| Fiectangular = Permet d’ajouter une section rectangulaire (Poteaux et poutres).
Remarque

L’axe local de chaque ¢élément est a prendre en compte tel que :

. Cas des éléments verticaux (Poteaux)

La direction positive de 1’axe local 1 coincide avec 1’axe Z, la couleur de cet axe est rouge.
La direction positive de I’axe local 2 coincide avec 1’axe global X, la couleur de cet axe est
blanche. La direction positive de I’axe 3 est basée sur la théorie de la main droite puisque la
direction des deux premiers est connue, sa couleur est bleue.

. Cas des éléments horizontaux (Poutres)

La direction positive de ’axe local 1 coincide avec ’axe global positif X ou Y, selon la
position de 1’élément dans la structure, la couleur de cet axe est rouge. La direction positive
de I’axe local 2 coincide avec ’axe global Z, la couleur de cet axe est blanche. La direction
positive de 1’axe local 3 est basée sur la théorie de la main droite puisque la direction des deux
premiers est connue, sa couleur est bleue. »

Exemples :
e Poteaux :
Rectangular Section Reinforcement Data
Design Type
A = Colummn ©° Beam
Section Name |POT 45445
Configuration of R einforcement
Properties Property Modifiers Material = FRectangular  Circular
Section Properties... | Set Modifiers... | BETON hd Lateral R einforcemsnt
. e Ties o
Dimensions
Depth [13] 0.45 | p | R ectangular R einforcement
|1 + * Cowver to Rebar Center o.0z5
Width [12 ) 0.45 ) )
MHurnber of B ars in 3-dir <)
e L MHurnber of B ars in 2-dir 3
Bar Size H3a -
BaE b . | Corner Bar Size H3 -
Corcrets | | | Check/Design
Display Color . i Fieinforcement to be Chef:ked
= Reinforcement to be Dezsigned
Ok Cancel | I—IDK Cancel |
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e Poutres :

De=ign Type
7 Column
— Concrete Cover to Rebar Center SectiopiNane [Pram:45
Top = Properties————————— [~ Propenty Modifiers—  —~ Material = ———
Eottom = Section Properties... | ’7 Set Modifiers... I ’7 IEETDN j’
— Reinforcement Owverrides for Ductile Beams r~ Dimension:
Left Fight Depth [t3) 045 r
Top Jo. 3
Wwidth (2] 0z
Bottorn 0. 3
E
i Concrete |
Diigplay Calar .
0k | Cancel |

Les caractéristiques geométriques des planchers en corps creux, des dalles pleines et des
voiles sont définies dans la boite de dialogue intitulée « Define Wall/Slab/Deck Sections ».
L’utilisateur peut y accéder soit par le cheminement suivant « Define _ Wall/Slab/Deck

Sections » ou bien en cliquant sur 1’icone « Define Wall/Slab/Deck Sections ». La boite
de dialogue suivante apparait :

Define Wall/Slab/Deck Sections

— Sections Click to:

CORPSCRELL= IAdd MNew Deck "l
DL LEFLEIME

b odifusS how S ection... |

Delete Section |

Cancel I

Pour ajouter un élément, il suffit de sélectionner soit « Add New Wall » ou « Add New
Slab » tel que :

Pour les dalles pleines : Pour les voiles :

Section Hame 4 - Section Mame I"-.-"I:llLE

kA aterial kA aterial IBETDN 'I

— Thickness — Thickness

rembrane tembranes IU.2U
B ending ID,'I =1 Bending ID,2E1

— Tupe — Twpe
i Shell = Membrane = Plate = Shell i Membrans i Plate
I Thick Plate I Thick Plate

Load Diistribution Load Distribution
I Use Special One»fay Load Distribution r I U=e Special One“waw Load Distribution

Set Modifiers. I Dizplay Caolor I Set Modifiers. .. I Drisplay Color -
Ok I Cancel I Ok I Cancel I
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Pour les planchers en corps creux :

Wall/Slab Section

Section Name CORPSCREL

I aterial OTHER -
Thickness
tembrane 020
Bending 0,20
Type
 Shel " Membrane " Plate
—

Load Dristribution

v Uze Special One-‘way Load Distribubioré

Set Modifiers. .. Dizplay Colar -
(] I Cancel |

L’option « Use Special One-Way Load Distribution » permet de choisir le sens de
distribution des charges (Sens des poutrelles).

. Cette option permet uniquement la transmission les charges uniformes du corps creux aux
poutres principales. Pour les poutres secondaires, il faut les sélectionner et les charger a part
tel qu’il suffit de multiplier la charge surfacique (G ou Q) par (0.65) pour les poutres
intermédiaires et par (0.65/2) pour les poutres de rives.

3. Affectation des éléments suivant les lignes de construction (Grid lignes) :
a- Les poutres:

L’affectation des poutres au lignes de construction se fait en « Plan View » (Vue en plan) en
utilisant les cheminements suivant « Draw _ Draw Line Objects _ Draw Lines (Plan,
Elev, 3D) » et « Draw _ Draw Line Objects _ Create Lines in Region or at Clicks
(Plan, Elev, 3D) » ou en utilisant les icones ™, et &

La différence entre les deux commandes est que, la premiere, permet de modéliser un
élément du point A au point B sans interruption en effectuant un cliqué-glissé. Par contre, la
deuxieme, permet de modéliser un élément du point A au point B mais en divisant
automatiquement celui-ci a chaque intersection de lignes de construction aussi elle permet de

modéliser un élément juste en cliquant sur un point quelconque entre deux nceuds.

En sélectionnant 1’'une des deux commandes et avant de commencé 1’affectation, il faut au
préalable choisir 1I’élément voulu et ceci dans la liste déroulante de « Property ».

Properties of Object

Type of Line Frame
Property PPal-45
koment Releases Continuous

Plan M=zt Marmal n
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b- Les poteaux :

La méthode consiste a se mettre en «Plan View » (Vue en plan) puis utiliser les
cheminements suivant « Draw _ Draw Line Objects _ Create Columns in Region or at

Clicks (Plan) » ou en utilisant Iicone « Create Columns in Region or at Clicks (Plan) & »

Properties of Object

Property POT45-45
Moment Releazses Continuous
Angle 0.
Plan Offzet > 0,

Flan MNffzat v n

c- Lesvoiles :
d- Pour modéliser les voile, | méthode est de le faire en « Plan View » comme suit

« Draw — Draw Area Objects— Draw Walls (Plan) » ou a I’aide de I’icon¢=

« Draw Walls (Plan) ». Cette méthode est idéale pour modéliser les bouts de
voiles car elle permet de fixer des parametres comme la longueur ou I’angle
d’orientation du voile grace a I’option « Drawing Control ».

e Ladisposition des voiles :

La disposition des voiles doit satisfaire certaines conditions:

-Le nombre doit etre sufisament important pour assurer une rigidité suffisante tout en restant
dans le domaine économique.
-Assurer une excentricité minimale.

d- Dalles pleines :
la méthode est comme suit « Draw _ Draw Area Objects _ Draw Rectangular Areas
(Plan, Elev) » ou utiliser I’icone « Draw Rectangular Areas [] » ou &

e- Planchers en corps creux :

Properties of Object =
La méthode est la méme que celle utiliser pour les Propery CORPSCREL::
dalles pleines rectangulaires. Le sens de distribution | (|2t Dimension (f no dragl 0.
des charges (Sens des poutrelles) peut étre modifié

grace a I’option « Local Axis ».
IV.2.c. 3%™ étape : Introduire les charges statiques et dynamiques :
1. Charges statiques :

-Define — Static lood cases ou i3

Define Static Load Case Names
Loads Click To:
Self weight Aata
Load Type kA ultiplier Lateral Load Add New Load |
E DEAD ~1h | Maodify Load |
v] LIWE o |
Delete Load |
Carncel
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Remarqgue :

En introduisant la valeur de 1 dans la case « Selt Weight Multiplier », le logiciel prend en
compte le poids propre des éléments en le rajoutant automatiquement aux charges
permanentes G.

b. Charges statiques pour les éléments linéaires
Pour introduire ces charges il faut :
. Sélectionner le ou les éléments linéaires en question (Poutres, poutrelles ...).
. Choisir le cas de charge.
. Introduire I’intensité des charges (G et/ou Q).
Plusieurs cas de charges sont disponibles :
e Charges concentrées

Pour I’introduction d’une charge concentrée la procédure a suivre est « Assign
Frame/Line Loads _ Point 4. » Par la suite, il faut introduire le type de charges
(Permanente G ou d’exploitation Q, force ou moment), le point d’application de la charge, son
intensité et sa direction.

e Charges réparties

Pour I’introduction d’une charge répartie la procédure a suivre est « Assign _ Frame/Line
Loads _ Distributed gm1» Par la suite, il faut introduire le type de charges (Permanente G
ou d’exploitation Q, force ou moment), son intensité, sa direction et choisir entre une charge
uniforme «Uniform Load » et une charge trapézoidale «Trapezoidal Loads ».

c. Charges statiques pour les éléments surfaciques

Pour introduire ces charges il faut : o
. Sélectionner le ou les éléments surfaciques en question ,J (Dalles pleines,
Plancher en corps creux ...).
. Choisir le cas de charge.
. Introduire ’intensité des charges (G et/ou Q).

Pour I’introduction d’une charge répartie la procédure a suivre est « Assign _ Shell/Area
Loads _ Uniform %+ » Par la suite, il faut introduire le type de charges (Permanente G ou
d’exploitation Q, force ou moment), son intensité et sa direction.

2. Charges dynamiques (Sismiques)
L’introduction du chargement dynamique (Sismique) passe par trois principales étapes
1°¢ étape : Définition du spectre de réponse

Le spectre de réponse est defini grace a 1’application externe qui permet d’établir ce spectre
sous forme de graphique ou de fichier Text en fonction des différents paramétres de la
structure (Zone, groupe d’usage, coefficient de comportement, Facteur de qualit¢ Q,
Remplissage et Site I’implantation).

Apreés avoir été établie, le spectre de réponse est enregistré sous forme de fichier Text pour
étre importé dans ETABS par la suite.
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I Paramétres RPASS9

Fichier A propos

Graph du spectre I Text I

0,3

n,zsl]

o

0,15 L
0,1
0,05 |
[T ——
o 1 E] 3 4 s

| (4,530-0,023)

Zone - upe dusage -
’7(‘1  IOA ¢ OB < IO C1ACIB =2 3

Coeff comportement - Iﬁ
Facteur de qualité Q : I 120 - l

Amortissement - |8.3| £

Site -

i~ 81: Site Rocheux @+ 83: Bite Meuble

" S2: Site Ferme " S54: Site Trés Meuble

2éme

étape : Introduction du spectre :

s

0 Parametres RPAS9

Fichier A propos

Graph du spectre  Text

0,000 0,313
0,010 0302
0,020 0291
0,030 0281
0,040 0270
0,050 0259
0,060 0249
0,070 0238
0.080 0227
0,090 0217
0,100 0,206
0,110 0,196
0,120 0,185
0,130 0,174
0,140 0,164

-~ Précision ;| 001 ~|

- Enregistrer |

Zone - upe dusage -
1 ¢ IA ¢ IB & IO 1A T 1B 2 3

Facteur de qualité Q :

Coeff. comportement IS

Amortissement - 8.3 e

120 -

Site -

i~ 51: Site Rocheux

¢~ 82: Site Ferme

i+ 83: Site Meuble
¢ S4: Site Trés Meuble

L’introduction du spectre de réponse dans ETABS se fait suivant le cheminement suivant
« Define _ Response Spectrum Functions » ou grace a 1’icone « Response Spectrum
Functions = » tel que les étapes a suivre sont les suivantes :

Define Response Spectrum Functions

~ Responge Spectra——

1

Chooze Function Type to ddd——

‘ Spectrun fram File

Click to;

(o]

< Add New Function... D

W odif/Show Spectum... |

Delete Spectium |

Lok |

Cancel |

3éme

Function Diamping R atio

[ Function Fil

[ Walues are:

=

File Name  Frequency vs Walue
chusersheimbech pohdeskiophg chepectl bt 5
@‘ennd ws Value
Header Lines to Skip 0
Conwvert to User Defined | iews File |

— Function Grapl

T L DeolhuiEianh. o> [ (31679 . 0.0722]

ok | Cancel |

étape : Définir la charge sismique

Le séisme est défini par deux composantes horizontales suivant les axes X et Y et une
composante verticale suivant I’axe Z (Négligée en Algérie). L’introduction de ces
_ Response Spectrum Cases » ou avec 1’icone

composantes se fait comme suit « Define

« Response Spectrum Cases =

» tel que les étapes a suivre sont les suivantes :
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Spectta————————————— Click to:
1| ™ ~dd Mew Spectrum... L

rodifusShow Spectiurm.___ |

Drelete Spectrum |

Cancel I

‘ Spectrum Case Mame ZW ‘ | Spectrum Casze Mame =2 (: j |
Structural and Function Damping Structural and Function D armping
’7 D amping EY WS r D amping 3 Jooes
- Modal Combination — Modal Combination
4 = Coy o SASS N =1=1 " GHMC 4= COC» ¢ SASS " ABS 7 GMOC
2] ] rz | I3l =
— Directional Combination — Diirectional Combination
= SAss < SASS
 ABS Orthogonal SF [  aBS Orthogonal SF |
" Modified SASS (Chinese)  Medified SASS (Chinese]
 Input Response Spectra Input Response Speckra
Direction Function Scale Factor Direction Function Scale Factar
'BE] IS —1= o2 D U1 I =1 I
v =] ve  [FRR =] SEETS
u= | =1 I u= I =1 I
E =citation anale |D E=citation angle |EL
— Eccentricity — E coentricity
Ecc. Fatic [l Diaph.] & 009 Ecc. Fiatic [ Diaph.] =3
Owverride Diaph. Ecoen Ovemide... | Owverride Diaph. Eccen. Owerride.. |
T T oK D> Cancel | 7 =13 Cancel |

e Combinaisons de charges :

Il faut introduire les combinaisons de charges a ’ELU et I’ELS, les4 combinaisons de
I’article 5.2 du RPA 99 et la combinaison poids de I’article 4.2.3 du RPA 99. Pour ce faire, il
faut suivre le cheminement suivant « Define _ Load Combinations » ou en utilisant 1’icone

« Load Combinations Bl >,

| Load Combination Mame ELL ‘

— Combinations Click to:

Add New Combo... | Load Combination Tupe ADD - ‘

D =five Cormbination

M adify/Show Combao...

Cas= Mams Scale Factor
|2 Static Load ~ |5

Delete Combio S Static Load .35
M odify
oK |

Cancel |

Cancel |

IV.2.d. 4™ étape : Spécifier les conditions aux limites
1. Appuis:
La méthode pour définir le type d’appuis (Appui libre, simple, double ou encastrement) est la
suivante :
. Sélectionner les nceuds en question.

.« Assign Joint/Point Restraints (Supports) » ou en utilisant 1’icone « Assign

— —_

Restraints (Supports) 3 ».
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Remarque :
Tous les nceuds au niveau de la base doivent étre encastrés (Liaison entre les fondations et les
poteaux, voiles ...).

IV Rotation about X
¥ Translation Y ¥ Rotation about Y
v Translation Z v Rotation about Z

= Fast Restraints
| A 2| .
OK I Cancel |
2. Définition de la masse sismique :

« Define _ Mass Source » ou en utilisant I’icone « Define Mass Source *7 » Puis:

Defime Mass Scource

I~ Include Lateral bdass Onl
I Lump Lateral bdass ot Storn Lewels

(=13 1 Cance=l |

3. Diaphragmes :

Le diaphragme est définie grace aux instructions suivantes « Define _ Diaphragms » ou

avec I’icone « Diaphragms = ». Sélectionner ensuite « Add New Diaphragm » puis
cocher « Rigid ». Le logiciel défini automatiquement le « nceud maitre ». La derniére
étape est de sélectionner tous les autres nceuds du plancher, cliquer sur I’icone %3 puis
sur le diaphragme déja défini. L’utilisateur visualisera I’apparition de liaisons entre le
« neeud maitre » et les « neeuds esclaves ».

— Diaphragms Click. to:

Add Mew Diaphragm I

gi b odify/Show Diaphragm I
D&

De Delete Diaphragm I
D7

D8

o

Cancel |

[ Disconnect from All Diaphragms

IV.2.e. 5™ étape : Lancer ’analyse

Avant de lancer I’analyse, il y’a lieu de spécifier le nombre de modes, pour se faire,
I’utilisateur doit suivre le cheminement suivant « Analyze _ Set Analysis Options _ Set
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Dynamic Parameters » , dans la boite de dialogue « Analysis Options » cocher « Full 3D »
pour une analyse en trois dimensions .

Analysis Options

B uilding Active Degress of Fresedom
Full 2D >=Z Plane = Plan= Mo =Z Fotation

FrR | P11 1| e

I R I~ B I~ RS

g
c
X
{
c
.<
{
c
M

1l

Set Dyrnanmic Parameters. .. |

Include P-Delta |

171

Save sccess DB File |

Cancel

Pour vérifier le model, I’utilisateur doit procéder de la maniére suivante « Analyze _ Check
Model » cocher toutes les cases avant de cliquer sur OK.

Le lancement de I’analyse se fait dans « Analyze _ Run Analysis », a I’aide de 1’icone
« Run Analysis , »ou avec latouche F5 du clavier.

IV.2.f. 6™ : Visualiser les résultats
Voici quelques instructions utiles lors du dimensionnement d’un batiment :
1. « Modal Participating mass Ratios »

Permet de déduire le pourcentage de participation massique ainsi que la période propre de la
structure. Pour y accéder, il faut suivre les étapes suivantes :

Display _ Show Tables _ Modal Information _ Building Modes _ Modal Participating
Mass Ratios.

2. « Beam Forces »

Permet de déduire les efforts internes (Moments et efforts tranchants) dans les poutres. Pour
y accéder, il faut suivre les étapes suivantes :

Sélectionner les poutres en question _ Display _ Show Tables _ Frame Output _ Table :
Beam Forces _ Sélectionner les combinaisons d’action voulues dans « Select
Cases/Combos » _

Cliquer sur OK.

3. « Column Forces »

Permet de déduire les efforts internes (Efforts normaux, moments et efforts tranchants) dans
les poteaux. Pour y accéder, il faut suivre les étapes suivantes :
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Sélectionner les poteaux en question _ Display _ Show Tables _ Frame Output _ Table :
Column Forces _ Sélectionner les combinaisons d’action voulues dans « Select
Cases/Combos » _ Cliquer sur OK.

4. « Area Element Forces »

Permet de déduire les efforts internes (Efforts normaux, moments et efforts tranchants) dans
les voiles. Pour y accéder, il faut suivre les étapes suivantes :

Sélectionner les voiles en question _ Display _ Show Tables _ Area Forces and Stresses _
Table : Area Element Forces _Sélectionner les combinaisons d’action voulues dans
« Select Cases/Combos » _ Cliquer sur OK.

5. « Area Element Stresses »

Permet de déduire les contraintes (normales et tangentielles) dans les voiles. Pour y accéder,
il faut suivre les étapes suivantes :

Sélectionner les voiles en question _ Display _ Show Tables _ Area Forces and Stresses
Table : Area Element Stresses _Sélectionner les combinaisons d’action voulues dans
« Select Cases/Combos » _ Cliquer sur OK.

6. « Points Displacements »

j—

Permet de déduire les déplacements absolus des différents étages. Pour y accéder, il faut
suivre les étapes suivantes :

Display _ Show Tables _ Displacements _ Displacements Data _ Table : Point
Displacements _ Cliquer sur OK.

7. « Story Shears »

Permet de déduire le poids propre des différents étages leurs efforts tranchants ainsi que les
moments agissant sur ces derniers. Pour y acceder, il faut suivre les étapes suivantes :

Display _ Show Tables _ Building Output_Table : Story Shears _ Sélectionner le « Ey»
et « Ey » pour déduire les efforts tranchants d’étages et la combinaison poids pour
déduire le poids de la structure (Dans Story 1 et Bottom).
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Chapitre V Vérification aux exigences de RPA

V. Vérification des Exigences du RPA :
On doit vérifier toutes les exigences du RPA qui sont :
V.1 Vérification de la période :

D’aprés logiciel etabs obtenue les périodes et les modes de vibration pour la structure:
La période Max est de (0.59s) pour le 1% mode de vibration, et la période critique imposé par
le RPA99 version 2003(article 4-6);est comme suit:

Tempirique: min ( CT . hN(3/4); (09 . hN) /\/5)

hn : hauteur mesurée en métre a partir de la base de la structure jusqu'au dernier niveau
hN =25.37m
C+: coefficient, fonction du systéeme de contreventement, du type de remplissage. Il est
donné par le tableau 4.6(RPA).
e Contreventement assuré partiellement ou totalement par des voiles en béton armé
C1=0.05
D'ou:
3
0.05 x 25.37%=0.565
Temp= min (0.56 ; 0.45) =0.45s
1.3XTemp=0.58 s — Tetabs > 1.3X Temp
T =1.3X Temp=0.58 s

V.2 Vérification de ’effort tranchant a la base :

Calcul de P’effort tranchant avec la méthode statique équivalente :

V= %. W (article 4.2.3 du RPA) « 1 »
Détermination des parameétres :
Pour faire le calcul faut déterminer ces coefficients :

e A coefficient d’accélération de zone, donné par le tableau 4.1 du RPA « 1 » suivant
la zone sismique et le groupe d’usage du batiment

— Zone sismique : III} L A=025

— Groupe d’usage : 2

e R : coefficient de comportement global de la structure, sa valeur est donnée par le
tableau 4.3 en fonction du systéme de contreventement tel que défini en 3.4 ; R=5

e Q: Facteur de qualité :

La valeur de Q est déterminée par la formule :

Q=1+ZG:Pq

q=1

Py : est la pénalité a retenir selon que le critere de qualité(q) est satisfait ou non sa valeur
est donnée au tableau (4.4 / R.P.A 2003) « 1 »

Ce facteur est fonction de :

- Laredondance et de la géométrie des éléments qui les constituent
- Larégularité en plan et en élévation
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- La qualité du controle de la construction et de I’exécution, Ces deux criteres sont
obligatoirement respectés depuis le séisme de 2003.

X-X Y-y
Critére q observation | Pq Pq
Conditions minimales sur les files du Non. obser 0,05 0,05
contreventement
Redondance en plan Non .obser 0,05 0,05
Reégularité en plan Non . obser 0,05 0,05
Régularité en élévation Non . obser 0,05 0,05
Contr6le de la qualité des matériaux Observé 0 0
Controdle de la qualité de I’exécution Observé 0 0
Qtotale 1,2 1,2

D : Facteur d’amplification dynamique moyen, fonction de la catégorie du site, du
facteur de correction d’amortissement (1) et la période fondamentale de la structure

(M
2.5n 0<T<T,

2
D=} 25n(T,/T)s T, <T<3s (4.2du RPA) «1»

2 5
2.5n(T,/T)s(3/T)s T =3s
T, : est la période caractéristique, associee a la catégorie du site est donnée par le
tableau 4.7 du RPA
T,=0,5s

7 : Facteur de correction d’amortissement donné par la formule :

n= hm@ 0.76

§=85%
n =0.81 > 0.7 — condition vérifiée

2
=Dx =Dy = 2.5 X 0.81x(;=>)?= 1.83

D’apres le tableau 4.2 du RPA :

Poids total de la structure :W+ = 27910,39 kN

ADQ

V= W

A=0.25

R=5

Q=12
Dy = 1.83
\wh‘_ 27910,39 kN

0.25 X 1.83x1.2

Vx =Vy= x27910,39 = 3064,56 kN
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Efforts tranchants obtenus par la méthode dynamique :
Vx =2693,87 kN
Vy =2937,21 kN
Vérification de 1’effort tranchant :
VXgyn =2693,87 KN> 80% VXcarcuis =2451,65 KN. Condition vérifiée
VYayn =2937,21 KN> 80% VYcaicue = 2451,65 kN. Condition veérifiée

La résultante des forces sismiques a la base V obtenue par combinaison des valeurs modales
est supérieure a 80% de la résultante des forces sismiques déterminée par la méthode statique
équivalente V

Donc : effort tranchant a la base est vérifié.
V.3 Vérification de ’effet de la torsion d’axe (art 4.2.7 du RPA) « 1 » :

a) Excentricité accidentelle :

e, = e, = max

Onprend: e =1.237 m.

59%L, .

5%L,.

24,75%0.05=1.237 m.

= Max

b) Excentricité theorique :

21,75%0.05=1.087m.

ex =| XCM - XCR|

e, =[YCM - YCR |

Centre de masse Centre de torsion Excentricité
Niveau Masse Xem Yem Xcr Ycr ex ey
S.sol 344,11 12,366 9,50 11,58 9,88 0,786 0,38
E.sol 419,92 12,50 9,83 11,57 10,01 0,93 0,18
RDC 375,07 12,30 8,70 11,76 9,66 0,54 0,96
Etage 1 376,50 12,29 8,67 12,06 9,22 0,23 0,55
Etage 2 376,50 12,29 7,67 12,31 8,87 0,02 1,2
Etage 3 354,54 12,22 7,74 12,50 8,64 0,28 0,9
Etage 4 186,51 12,15 9,77 12,64 8,77 0,49 1

V.4 Pourcentage de la participation de la masse modale :

Le pourcentage de la masse modale participante au seisme doit étre supérieur a 90% dans les
deux sens (X-X et Y-Y). (Art 4.3.4 RPA99/version 2003) « 1 »

Modes Période SumuUX SumuyY SumRZ Nature
1 0,591496 67,9444 0,9335 0,4562 translation suivant(X)
2 0,516247 69,0994 61,2054 7.3843 translation suivant(Y)
3 0,504101 69,1108 69,1071 68,7583 Rotation autour de Z
4 0,161046 83,591 69,1082 70,0606 /
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5 0,141715 84,1783 84,3848 71,3486 /
6 0,134151 87,2436 86,0781 85,7815 /
7 0,084551 89,2948 86,0888 88,2849 /
8 0,071662 89,8244 91,1661 88,3185 /
9 0,068368 94,0712 91,7807 90,316 /
10 0,059552 94,0768 92,4103 92,5218 /
11 0,052369 94,5815 93,2822 93,8776 /
12 0,049509 95,0236 93,925 94,1446 /

La somme des masses modales dépasse 90% de la masse totale du batiment au 9 ™ mode,
d’ou la condition du RPA est vérifiée.

V.5 Verification des déplacements inter étage :
> Ledéplacement horizontal (art 4.43) « 1 » :

A chaque niveau « k » de la structure il est calculé comme suit :

D’apres le RPA 99 version 2003 (art 4.43) « 1 »

Avec : ¢ : Déplacement horizontal da aux forces sismique.

R : coefficient de comportement.

Le déplacement relatif au niveau « k » par rapport au niveau « k-1 »est égal a:Ax= dk- Ok-1

Les déplacements relatifs latéraux d’un étage par rapport aux étages qui lui sont adjacents, et

tels que calculés selon le paragraphe 4.2.10, ne doivent pas dépasser 1.0% de la hauteur de

I’étage a moins qu’il ne puisse étre prouvé qu’un plus grand déplacement relatif peut étre
Ak: (SK' 6K_1) < Ak adm :10%( hJ)

toléré.

Avec : h;: hauteur d’étage (j).

Sens X-x Sens y-y

NIVEAU 6ek Ok Ak Ay adm obs Sek Ok Ak Ak adm obs
R R

4 0,0180 | 5| 0,09 0,02 |0,0357 | Cv |0,0147 | 5|0,0735 | 0,012 | 0,0357 | Cv
3 0,0148 | 5| 0,07 0,01 | 0,0357 | Cv | 0,0123 | 5 | 0,0615 | 0,0125 | 0,0357 | Cv
2 0,0119 | 5| 0,06 0,02 |0,0357 | Cv |0,0098 | 5| 0,049 | 0,013 | 0,0357 | Cv
1 0,0087 | 5| 0,04 0,015 | 0,0357 | Cv | 0,0072 | 5| 0,036 | 0,013 | 0,0357 | Cv
RDC 0,0056 | 5| 0,025 | 0,015 | 0,0357 | Cv | 0,0046 | 5 | 0,023 | 0,0115 | 0,0357 | Cv
E.SOL |0,0027|5| 0,00 |0,0055 |0,0306 | Cv|0,0023 |5 |0,0115| 0,008 | 0,0306 | Cv
S.SOL | 0,0009| 5| 0,0045| 0,0045| 0,0306| Cv | 0,0007| 5| 0,0035| 0,0035| 0,0306| Cv
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V.6 Vérification de I’effet P-A :

Les effets du 2°™ ordre (ou I’effet P-A) peuvent étre négligés dans le cas des batiments si la
PpXx Ay

condition suivante est satisfaite pour tous les niveaux : 8y = -
k k

Ay : déplacement relatif du niveau k par rapport au niveau

V : effort tranchant d’étage au niveau k

hi : hauteur de 1’étage k

Pk : poids total de la structure et des charges d’exploitation associées au-dessus du
niveau ‘k’

D’ou: Sifx< 0.1 =les effets P-Delta peuvent étre négligés.

Sinon: 0.1< 6, < 0.2 = les effets P-A peuvent étre pris en compte de maniére
approximative en amplifiant les effets de I’action sismique calculés au moyen d’une analyse
élastique du 1% ordre par le facteur 1/ (1- 8y).

Si: 6= 0.2 = la structure est potentiellement instable et doit étre redimensionnée

Tableau récapitulatif de I’effet de second ordre (effet P-A) :

Sens x-x Sens y-y

Niveau Py Hy Ax Vy 0x Ay Vy Oy
4 2740,92 3,57 0,02 565,859 0,02 |0,012 639,028 | 0,014
3 6839,36 3,57 0,01 |1205,058| 0,015 |0,0125 | 1314,728 | 0,018
2 11019,76 | 3,57 0,02 |1723,669| 0,035 |0,013 1888,448 | 0,02
1 15200,16 | 3,57 0,015 | 2130,109| 0,02 | 0,013 2327,019 | 0,02
RDC |19450,93 | 3,57 0,015 |2410,929| 0,03 |0,0115 | 2633,257 | 0,02
E.SOL | 23991,71 | 3,06 0,0055 | 2610,388 | 0,016 | 0,008 2853,689 | 0,02
S.SOL | 27910,39 | 3,06 0,0045 | 2692,738 | 0,015 | 0,0035 | 2937,088 | 0,01

Oy = Pix e <01
Vi X hg

Donc : les effets P-Delta peuvent étre négligés

V.7 Vérification de non renversement :
Le moment de renversement qui peut étre causé par I'action sismique doit étre calculé par
rapport au niveau de contact sol fondation.

Le moment stabilisant sera calculé en prenant en compte le poids total équivalent au poids de

la construction avec :

Ms : moment stabilisant est égal a:

M

b= L/2

stabilisakur

=M, ,o0 =W xb

M, : moment de renversement est égal a:
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Il faut veérifier que : Ms> 1,5. Mr'

Sens W\ b M 1,5. M, Observation

X-X 27910,39 12,375 345391,07 7563,93 Cv

y-y 27910,39 10,875 303525,49 7244,15 Cv
Conclusion :

Ona (Ms > 1,5 Mr), donc L’ouvrage est stable au renversement dans les deux directions.

V.8 Vérification de I’effort normal réduit : (RPA99version2003art 7.4.3) « 1 »

Dans le but d’éviter ou limiter le risque de rupture fragile sous sollicitations d‘ensemble
dues au séisme,
L’effort normal de compression de calcul est limité par la condition suivante :

—_Na

- BcXfezs
Avec :
Nd : Effort normal de calcul s’exercant sur une section de béton.
Bc : I’aire (section brute) de la section de béton.
fc28 : la résistance caractéristique du béton.

<0,3

Nd = 1461,27 KN

1461,27

= 02570 45225710° =0,28<03................... condition vérifiée.

e Justification du systéme de contreventement

L’objet de cette classification se traduit par D’attribution d’une valeur numérique du

coefficient de comportement R pour chacune des catégories (Tableau 4.3 du RPA 99).

La figure suivante représente un organigramme proposé par M. TALEB Rafik dans son

article « Regles Parasismiques Algériennes RPA 99 - Version 2003 pour les

Structures de Batiments en Béton Armé : Interprétations et Propositions » «4 » pour

la classification des systemes de contreventement 2, 4a et 4b :

Les tableaux si-dessous représentent la répartition des charge entre les voiles et les portiques :

Systéme 2, 4aou 4b ?

Y Ou
<N voies/ N o = 02\ »  Systéme 2
Non
Y
H = 10 niveaux ou 3%
QOui Non
Y 1
Systeme 4b Systémne 4a
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e Pourcentages des Charges horizontales :

Pourcentage des voiles ( %)

Pourcentage des portiques ( %)

Ex

66,63 %

33,37%

Ev

59,33%

40,67 %

70,00%

Distribution Sous Charge Horizontale

&56,83%

60,00%
50,00%
40,00% 33.37%
30,00%
20,00%
10,00%
0,005

S9,.33%
I 40,67 %
Fx Vailes Fx Potedaux Fy Vaoiles Fy Poteaux

e Pourcentages des charges verticales :

Charge verticale ( KN) | Pourcentage (% )
Portiques + voiles 31393,66 100
Voiles 6240,62 19,87
Portiques 25153,04 80,13
Distribution Sous Charge Verticale

90,00%

80,005 80,12%

70,00%

60,00%

50,00%

40,00%

30,00%

20,00% 19.88%

10,00%

0,00%

N Vailes N Poteaux

Selon les résultats présentés ci-dessus, on remarque que les charges horizontales sont reprises
par les voiles et les portiques. Et Les voiles de contreventement reprennent au plus 20% des
sollicitations dues aux charges verticales

D’aprés Iarticle 3.4 du RPA 99 « 1 » qui classe les systemes de contreventement, pour le
Cas de notre structure elle est de catégorie 4a : structure mixte portiques/voiles avec

interaction ; dont le coefficient de comportement R=5 (structure mixte avec interaction).

Conclusion générale :

Apreés avoir effectué toutes les vérifications selon les exigences du RPA, nous pouvons passer

au ferraillage des é

[éments structuraux.
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Chapitre VI ferraillage des Poteaux

V1.1 POTEAUX :
VI1.1.1Introduction :

Les poteaux sont des €léments linéaires verticaux non-exposes aux intempéries et sollicités
par des efforts normaux, tranchants ainsi que des moments fléchissant. Leur calcul se fait
donc, en flexion composée et en considérant un état de fissuration non préjudiciable. Les
sollicitations les plus défavorables sont déterminées a I’aide des combinaisons suivantes :

1.35G + 1.5Q (ELU).
G+Q+E

[Combinaisons d’actions sismiques (RPA 99)].
08GtE

Les armatures seront calculées a I’état limité ultime « ELU » en tenant compte des trois types

de sollicitations suivantes :
N max ———— M correspondant
N min = M comespondant
M max =" N correspondant
V1.1.2. Recommandations du RPA 99 pour le ferraillage des poteaux (Article 7.4.2) « 1 »
a) Armatures longitudinales (Article 7.4.2.1) « 1 »
Les armatures longitudinales doivent étre a haute adhérence, droites et sans crochets :
Leur pourcentage minimal est de : 0,9% en zone IlI.
Leur pourcentage maximal est de
. 4% en zone courante
. 6% en zone de recouvrement
Le diamétre minimum est de 12mm.
La longueur minimale des recouvrements est de : 50¢ en zone I1I.

La distance entre les barres verticales dans une face du poteau ne doit pas dépasser : 20 cm
en zone |11

La jonction par recouvrement doivent étre faits si possible a I’extérieur des zones nodales
(zone critique)

Tableau VI.1.1: Pourcentage total des aciers longitudinaux des poteaux.

Dimensions des | * mnimal [CM7] A maximal [CM?]

poteaux [cm?] (0.9% de la Zone courante_ Zone de recou_vrement
section) (4% de la section) (6% de la section)

45x45 18,225 81 1215

35x35 11,025 49 735
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b) Armatures transversales (Article 7.4.2.2) « 1 »

Les armatures transversales des poteaux sont calculées a l'aide de la formule suivante :

At pVu
t = hife
Avec :

.V : Effort tranchant de calcul.
. hy : Hauteur totale de la section brute.
. fo : Contrainte limite élastique de 1’acier d’armature transversale.

. pa . Coefficient correcteur qui tient compte du mode fragile de la rupture par effort tranchant;
Pa=2,50siAg>5etapa= 3,75s1Ag<5

. t: Espacement des armatures transversales dont la valeur est déterminée dans la formule
(7.1); Par ailleurs la valeur maximum de cet espacement est fixée comme suit:

. Dans la zone nodale : t < 10 cm en zone I11.
. Dans la zone courante : t’< Min (b1/2, h;/2, 10¢;) en zone III.
Ou o est le diamétre minimal des armatures longitudinales du poteau.
La quantité d'armatures transversales minimale A¢/t.b; en % est donnée comme suit :
.Sidg>5:0,3%
.Sidg<3:0.8%

. Si3 <2y <5 interpoler entre les valeurs limites precédentes.

a

la section droite du poteau dans la direction de déformation considérée, et Is longueur de
flambement du poteau.

g est 1'élancement géométrique du poteau. Ag= (l—f ou 'Bf). Avec a et b, dimensions de

VI1.1. 3 Calcul des armatures :

1. Armatures longitudinales : Les résultats des efforts internes des poteaux pour toutes
les combinaisons sont donnés par le logiciel ETABS et leurs ferraillage se fait par un

calcul automatique a I’aide d’un programme sur SOCOTEC, Les résultats de calcul
sont résumes dans le tableau ci-apres :

N ( KN) M(KN.m) | Agc(em?) | Anin (€M) | A adopte Choix des
barres
N™ =-1990,37 16,871 0 4HA 20
min — _ 18,225 20,6 +
4545 N™"= 221,04 71,676 1,61 AHALG
©orr=128,69 -3,77 0
N™ = 381,36 5,445 0 4HA 16
len: '33,46 48,254 2,49 11,025 14,19 +
4HA 14
35x35 | N®"=-156,51 43,964 0,64
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e Poteaux (45x45) cm?:

Sens X-X : Aqdoptss = THA 16 + 2HA 20 = 8,29 cm?

Sens y-y : Aagoptes = 1HA 16 + 2HA 20 = 8,29 cm?

Donc: A totale-adoptée= 4HA 20 + 4HA 16= 20,6 cm? > A nin.rpa= 18,225 cm?2.
*  Poteaux ( 35x35 ) cm?:

Sens X-X : Aadoptes = 2HA16+ 1HA14 = 5,56 cm®

Sens y-y : Aagoptes = 2ZHA16+ 1HA14 = 5,56 cm?

Donc: A totale-adoptee= 4HA 16+ 4HA 14=14,19cm? > A nin-rra= 11,025 cm2,

Les sections d’armatures adoptées doivent étre disposées symétriquement par rapport au
CDG de la section.

e Diametre minimum des armatures longitudinales :

Toutes les sections d’armatures longitudinales adoptées ont au moins un diamétre de 12 mm,
la condition exigée par ’article 7.4.2.2 du RPA 99/version 2003 « 1 » est verifiée.

e Distance entre les barres verticales dans une face du poteau :

La distance maximale entre les barres verticales se trouve au niveau du poteau de dimensions
45x45 cm?, elle est égale a: %X[h-(c+c’)]= %x[45-(3+3)]: 13 cm < 20 cm. la condition

exigée par I’article 7.4.2.2 du RPA 99/version 2003 « 1 » est vérifiée.
e Longueur minimale de recouvrement :
La longueur minimale de recouvrement L, est de : 50¢ en zone Il (Article 7.4.2.2 du RPA

99) «1»
Tableau VI1.1.2 : Longueur de recouvrement des armatures longitudinales.

Diamétre des barres L,
[mm] [cm]

20 100

16 80

14 70

2. Armatures transversales :

Les armatures transversales sont déterminées grace a la formule suivante :

t hi fe hi.fe

At _ pVu = A= p-Vut
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Ou: . V,: Effort tranchant de calcul (Donné par le logiciel ETABS).

. fe= 400 MPa.
. t: Espacement des armatures transversales tel que :

. Dans la zone nodale : t <10 cm = t=7 cm.
. Dans la zone courante : t’< Min (b1/2, h1/2, 10¢;) = Min (35/2, 35/2, 2x14) = t’= 10 cm.

. pa : Coefficient correcteur en fonction de I'élancement géométrique Ag (Ag= I ou 'Ef
a

Détermination de « Ay » et de « p, »

It i N
=_-0U— ;0U:
& a b

pour h=3.06m ona: l=0.7l,=0.7(3.06-0.45)= 1.862
pour h=3.57m ona:: I&=0.71,=0.7(3.57-0.45)= 2,2

Tableau VI1.1.3 : Valeurs de « A » et « p, » pour les différentes sections des poteaux.

Section (m) hg= Fou ¥ Pa
a b
0,45x 0,45 4,1 3,75
S.SOL - E.SOL
0,35x 0,35 5,32 2,5
RDC- 1-2-3-4 0,45x 0,45 4.8 3,75

e Détermination de la section minimale des armatures transversales
Tableau VI1.1.4 : Sections minimales des armatures transversales.

Section Ay | Acmin/t.bs [%0] Atmin  [cm?]
S.SOL - E.SOL Zone nodale t=7 cm 1,79
45x45 41 0,57
Zone courante t= 10 cm 2,56
Zone nodale t =7 cm 0,735
35x35 5,32 0,3
' ’ Zone courante t= 10 cm 1,05
RDC -1-2-3-4 45x45 4.8 0,75 Zone nodale t=7 cm 2,36
Zone courante t = 10 cm 3,375
Remarque :
Les valeurs du pourcentage « A min/t.b1 » pour les poteaux (45x45) sont obtenues par
interpolation.
Détermination des armatures transversales
Tableaux V1.1.5 : Détermination des armatures transversales des poteaux
section | p, Vu(KN) | espacement hy | fe A Atmin | Atadoptss
(KN/cm?®) | calculé | cm® | cm
S.SOL Zone nodale t =7cm 1,79 1,79 | 6HA8=3,01
- 45x45 | 3,75 | 122,97 = 45 40 (2 cadres de
E SOL Zone courante t=10 cm 2,56 2,56 08)
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Zone nodale t =7cm 0,30 0,73 4HA 8=2.01
35x35 | 25 | 24,09 [ Zone courante t=10 cm | 3° 40 0,43 1,05 | (2cadresde
08)
RDC Zone nodale t =7cm 2,27 2,36 | 6HA 10=4.71
1234 | 45x45 | 3,75 | 155,82 | Zone courante t=10 cm | 4° 40 324 | 337 | (2cadresde
$8)

Délimitation de la zone nodale

La zone nodale est constituée par le nceud poutre-poteaux proprement dit et les
extrémités des barres qui y concourent. Les longueurs a prendre en compte pour chaque barre

sont données dans la figure
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Figure .VI1.1.1: zone nodale
h’= Max (he/6 ; by ; hy ; 60 cm)

Avec :

. h’ : Hauteur de la zone nodale.

. he : Hauteur libre d’étage

. by et hy : Dimensions transversales du poteau considéré.
D’ou:

Pour h=3,06 m — he=3,06- 0,35=2,71m

. Poteaux45x45 cm? : h’= Max (271/6 ; 45 ; 45 ; 60 cm) = h’= 60 cm.

. Poteaux 35x35 cm? : h’=Max (271/6 ; 35; 35 ; 60 cm) = h’= 60 cm.

Pour h=3,57m — he=3,57- 0,35=3,22m
Poteaux45x45 cm? : h’= Max (271/6 ; 45 ; 45 ; 60 cm) = h’= 60 cm
VI1.1.4. Vérifications

1. Sollicitation tangentes
l.a. Article A.5.1,211 du BAEL 91 révisées 99 « 2 »

7, = YmREY < 2= min {02f¢28 - 5 MPa}= 3.33 MPa.
b.d ¥b

OU Vmax-eLu est la valeur maximale de calcul de I’effort tranchant vis-a-vis de 1’état limite

ultime.
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1.b. Article 7.4.3.2 du RPA 99/version 2003 « 2 » :

Thu— VmaxE < T_bu= Pd-f028
b.d
A 0.075...... si lg >5
Ve Pa= 10,04 ... 5 ... A, <5

Et Vimax-e est la valeur maximale de calcul de I’effort tranchant sous combinaisons sismiques.
Les résultats des deux vérifications sont résumés dans le tableau suivant :

Tableau V1.1.6 : Veérifications des poteaux sous sollicitations tangentes.

Section | ViaxeLu Vmax-g Ty T bu Ty T bu obs
[KN] [KN] [MPa] | [MPa] Pd [MPa] | [MPa]
S.SOL | 45x45 | 57,55 93,91 |0,30 0,49 0,04 3,33 1 CVvV

E.SOL | 35x35 | 14,85 |16,56 | 0,13 0,14 0,075 | 3,33 1,875 | CV

RDC 45x45 | 47,23 | 103,06 | 0,24 0,54 0,04 3,33 1 CV
1,234

Les exigences des deux articles sont satisfaites, il n’y a donc pas de risque de cisaillement.

2. Condition de non fragilité (BAEL 91 modifié 99/Art A4.2 1) « 2 » :

Amin: 0,23.b.d.fizs X es-0.455.d . OU 8= Ms
fe es-0.185.d Ns

Les résultats sont résumés dans le tableau suivant :

Section Ns (KN) Ms (KN.m) e Amin (cM?) | Acdoptes (€M) | Acdoptss > Amin
1447 5 12,248 0,008 5,99

45x45 29.32 17,322 0,59 1,77

20,6 CcCV

1084.6 47 56 0,04 9,146
278,23 3,969 0,014 3,03

35x35
88,31 17,927 0,20 0,52 14.19 CV
112,51 21,259 0,18 0,38

Toutes les sections adoptées sont supérieures aux sections minimales imposées par la
condition de non fragilité, les exigences de I’article A.4.2 ,1 du BAEL 91 modifié 99
« 2 »sont donc satisfaites.

3. Vérification des contraintes a P’ELS :
3.a. Etat limite d’ouverture des fissures :

La fissuration est peu nuisible. Donc aucune vérification n’est nécessaire. (Article A.4.5, 32
du BAEL 91 modifié 99) « 2 »

3.b. Etat limite de compression du béton :
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Afin de se simplifier le calcul, cette vérification est effectuée a 1’aide du logiciel de
ferraillage SOCOTEC.

Remarque :
Les sections d’armatures adoptées a introduire sont celles d’une seule face des poteaux
(Exemple : poteaux de 45x45 [cm?] — A agopee = 2HA 20 + 1HA 16= 8,29cm?/face).

Les résultats sont résumés dans le tableau suivant :

Section | Ns (KN) | Ms (KN.m) | Agyp(cm?) | Aye(cm?) | Ghesup Gbcinf | Obe < Ope
[MPa] [MPa]
45x45 14475 12,248 7 5,73
29,32 17,322 8,29 8,29 1,42 0 CV
1082.6 4756 7.21 231
35x35 278,23 3,969 2.43 157
8831 | 17.927 5,56 5,56 321 0 C.v
112,51 21.259 3,81 0

V1.1.5. Conclusion
Le ferraillage retenu pour les poteaux est résumé dans le tableau suivant :

Tableau V1.1.7 : Récapitulatif du ferraillage des poteaux.

Section( Armatures Armatures Espacement des armatures
cm?) longitudinales transversales transversales [cm]
S.SOL 45x45 4HA20+4HAI16 | 2 cadres de 28 Zone nodale 7
E.SOL Zone courante 10
35x35 4HA16+4HA14 | 2 cadres de @8 Zone nodale 7
Zone courante 10
RDC 45x45 4HA20+4HAI16 | 2 cadres de @8 Zone nodale 7
1234 Zone courante 10
2T14 2120
2T16 1 NV | 18
2T14 4T16 27120
% R LA

Figure VI.1..2 : Coupe transversal des poteaux
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Chapitre VI ferraillage des poutres

V1.2. Les Poutres :
VI1.2.1. Introduction :

Les poutres principales et secondaires sont des éléments linéaires horizontaux non-exposées
aux intempéries et sollicitées par des efforts tranchants et des moments fléchissant. Leur
calcul se fait donc, en flexion simple et en considérant un état de fissuration non préjudiciable.
Les sollicitations les plus défavorables sont déterminées a 1’aide des combinaisons suivantes :

1.35G + 1.5Q (ELU).

G+Q=+E
[Combinaisons d’actions sismiques (RPA 99)]. « 1 »
0.8GtE

V1.2.2. Recommandations du RPA 99, modifier 2003 pour le ferraillage des poutres
(Article 7.5.2) « 1 »

Armatures longitudinales (Article 7.5.2.1) « 1 »

Le pourcentage total minimum des aciers longitudinaux sur toute la longueur de la poutre est
de 0,5% en toute section.

Le pourcentage total maximum des aciers longitudinaux est de :

. 4% en zone courante.

. 6% en zone de recouvrement.

Les poutres supportant de faibles charges verticales et sollicitées principalement par les
forces latérales sismiques doivent avoir des armatures symeétriques avec une section en travee
au moins égale a la moitié de la section sur appui.

La longueur minimale de recouvrement est de :

.40 ¢ en zone | et lla.

.50 ¢ en zone llb et 111,

Tableau V1.2.1 : Pourcentage total des aciers longitudinaux des poutres.
A maximal [sz]

Dimensions des A minimal [cM?]
poutres [cm?] (0.5% de la section) Zone courante Zone de recouvrement
(4% de la section) (6% de la section)
P.P 30x45 6,75 54 81
P.P 30x35 5.25 42 63
PS 30X35 5,25 42 63
PN 30X40 5,25 42 72

Armatures transversales (Article 7.5.2.2) « 1 »
La quantité d'armatures transversales minimales est donnée par :
At=0.003. s.b
L'espacement maximum entre les armatures transversales est déterminé comme suit :
. Dans la zone nodale et en travée si les armatures comprimées sont nécessaires :
Minimum de (h/4, 12 o).
. En dehors de la zone nodale :
S <h/2.
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La valeur du diamétre ¢ des armatures longitudinales a prendre est le plus petit diamétre
utilise, et dans le cas d'une section en travée avec armatures comprimées, c'est le diameétre le
plus petit des aciers comprimés.

Les premieres armatures transversales doivent étre disposées a 5 cm au plus du nu de I'appui
ou de I'encastrement.

V1.2.3. Calcul des armatures

1. Armatures longitudinales

Pour des raisons économiques, les sections d’armatures des poutres sont déterminées suivant
quatre principaux groupes d’¢léments qui sont :

- P.P.1 (30X45): Poutres principales avoisinant les voiles de contreventement sans Y.

- P.P., (30X45): Poutres principales éloignées des voiles de contreventement sans YY.

- P.P.3 (30X 35): Poutres principales avoisinant les voiles de contreventement sans XX.

- P.P.4 (30X35):: Poutres principales éloignées des voiles de contreventement sans XX.

- P.S.; : Poutres secondaires avoisinant les voiles de contreventement.

- P.S., : Poutres secondaires éloignées des voiles de contreventement.
-PN : poutre

Les sections d’armatures des poutres

Les différents groupes pour le calcul des armatures des poutres :
sont déterminées a I’aide du logiciel de calcul de

ferraillage « SOCOTEC » qui se base sur les principes de calcul du BAEL99. Toutefois,
I’utilisateur doit respecter quelques parameétres pour ne pas fausser les résultats :

1. Différence de la convention de signes entre les deux logiciels

La convention de signes entre « ETABS » et « SOCOTEC » est différente. En effet, les
efforts normaux positifs sur « ETABS » représentent des tractions et les négatifs des
compressions. Contrairement au « SOCOTEC », ou les efforts normaux positifs représentent
des compressions et les négatifs des tractions.

2. Bien prendre en compte les coefficients Yo, Vs et 0

La valeur de ces derniers varie en fonction de la situation et de la durée d’application (t) de
’action considérée tel que :
- Situation courante et pour t > 24h (ELU et ELS) : Yb=1.5, ys=1.15¢t 6= 1.

- Situation accidentelle et t < 1h (Combinaisons sismiques) : Yp=1.15, ys =1 et 6= 0.85.

v Poutres principales :
Tableau V1.2.2: Détermination des armatures longitudinales des poutres principales.

M max Combinaison A A adoptée
. Anmin< A
Groupe | Localisation | [kN.m] calculée [cm?]
[sz] adoptée <A max
Travée 103,913 GQEY 6,34 | 3HA16+3HA14=10,65 Condition
PP Vérifiée
T Appuis | -179,418 GQEY 11,38 | 3HA16+3HA16=12,06 | Condition
Vérifiée -
P.P., (B3 Travée 132,417 ELU 9,79 | 3HA 16+3HA14=10,65 Condition
B13 B17 Vérifiée
B161) Appuis -117,075 GQEY 7,19 | 3HA 14+3HA12=8,01 CV
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P.P, Travée 62,469 ELU 436 | 3HA14+3HA12=8,01 CcV
Appuis 121,815 GQEY 749 |3HA14+3HA12=8,01 |Condition
Vérifiée
P.P; Travée 60,488 0,8GEX 4,8 3HA16=6,03 CV
Appuis -44,525 0,8GEX 3,49 |3HA16=6,03 CV
P.P, Travée 49,674 ELU 4,6 3HA16=6,03 Condition
Veérifiée
Appuis -88,275 GQEX 7,18 |3HA14+3HA12=8,01 |[C.V

v" Poutres secondaires

Tableau V1.2.3 : Détermination des armatures longitudinales des poutres secondaires.

M max Comblnalson A A adoptée A < A <
Groupe | Localisation  [kN.m] calculée [cm?2] A adoptée
[sz] max
Traveée 11,195 0.8G+EX 0,86 3HA16=6,03 Condition
P Vérifiée
s Appuis | -44525 0.8G*EX | 3,49 3HA16=6,03 Condition
Vérifiée
Travée 18,698 0.8G+EX 1,44 3HA16=6,03 Condition
P Vérifiée
2 Appuis | -32,017 G+Q+EX | 258 3HA16=6,03 Condition
Vérifiée
v Poutres intermédiaire :
L M max Combinaiso A A adoptee A nin< A
Localisatio
Groupe nl I [kN.m] n calculée [sz] adoptée < A
[cm?] max
Travee 62,782 ELU 3HA14+3HA12=8,01 | Condition
5,03 Vérifiée
PN Appuis -120,399 ELU 3HA16+3HA14=10,65 | Condition
10,28 Vérifiée
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2. Armatures transversales
v Poutres principales 30X45
. Espacement maximum entre les armatures transversales :

. Zone nodale : S ,t\,lax <min(h/4, 12¢)= min(45/4, 12x16)= =S'= 10 cm.
. Zone courante :S' < h/2=45/2=22,5 cm = S'= 20 cm.
D’ou :
. Zone nodale : At=0.003.s.b=0.003X10x30= 0.9 cm2,
. Zone courante :At= 0.003.s.b=0.003x20x30= 1.8 cm2.
Soit : A= 4HA 8 (2 cadres de ¢8) = 2.01 cm2

v" Poutres principales 30X35

. Espacement maximum entre les armatures transversales

. Zone nodale : S y. <min(h/4, 12¢)= min(35/4, 12x16)= =S'= 8cm.
. Zone courante :S'<h/2=35/2=17,5 cm = S'= 15cm.
D’ou :

. Zone nodale : At=0.003.s.b=0.003X8x30= 0.9 cmz.
. Zone courante :At= 0.003.s.b= 0.003x15x30=1.35 cm2,
Soit : A= 4HA 8 (2 cadres de ¢8) = 2.01 cm2

v" Poutres secondaires :
. Espacement maximum entre les armatures transversales

. Zone nodale : S ., <min(h/4, 12 @)= min(35/4, 12x16)= = S'= 8 cm.
. Zone courante :S'<h/2=35/2=17.5 cm = S'= 15 cm.
D’ou :
. Zone nodale : At=0.003.s.b= 0.003x8x30= 0.72cm=.
. Zone courante :At=0.003.s.b= 0.003x15x30= 1.35 cm=.
Soit : A= 4HA 8= 2.01 cmz2.

v" Poutre intermédiaire :
. Espacement maximum entre les armatures transversales

. Zone nodale : S ., <min(h/4, 12 @)= min(40/4, 12x16)= = S'= 10 cm.

. Zone courante :S' < h/2=40/2=20 cm = S'= 20 cm.
D’ou :
. Zone nodale : At=0.003.s.b=0.003x10x30= 0.9cm2.
. Zone courante :At=0.003.s.b= 0.003x20x30= 1.8 cm?2.
Soit : A=4HA 8=2.01 cmz.
e Délimitation de la zone nodale

La zone nodale pour le cas des poutres est délimitée dans la figure 7.2 du RPA 99 « 1 » en
page 63 (Zone nodale) comme suit : ’=2.h
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Avec :
.1 : Longueur de la zone nodale.
. h : Hauteur de la poutre.
D’ou
. Poutres principales : I’=2x45=90 cm.
. Poutres secondaires : I’=2x35= 70 cm.
. Poutre intermédiaire : 1’=2x40=80 cm

V1.2.4. Vérifications a PELU :
a. Condition de non fragilité (BAEL 91 modifié 99/ Art. A.4.2.1) « 2 »

Aminz 0,23.bo d. 12

e

. Poutres principales (30X45) : Anin= O,23x30x40,5x%: 1,47 cmz,
. Poutres secondaires (30X35) : Amin= 0,23x30x31,5x%: 1.14 cmz,

. Poutres intermédiaires : Amin= 0,23x30x36x2_':): 1.3cm2.

Toutes les sections adoptées sont supérieures a Amin, donc, la condition est vérifiée.

b. Vérification au cisaillement (BAEL 91 modifie 99/ Art. 5.1, 211) « 2 »

o= min { %2128 - 5 MPa} = 3.33 MPa.
yb

_ V max
=
b.d
. Poutres principales (PP; et PP,) :7,= M: 1,09 MPa <7, = 3.33 MPa.
300 x405
. Poutres principales(PP; et PPy) :7,= M: 1,09 MPa <z, = 3.33 MPa.
300x315
. Poutres secondaires (PS; et PS,):7,= le,% MPa <r, = 3.33 MPa..
300x315
3
.Poutres intermédiaire :z7,= M:O,Z MPa <z, = 3.33 MPa.
00x360

La condition est vérifiée, il n’y a pas de risque de cisaillement.
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c. Vérification de ’adhérence des barres (BAEL 91 modifie 99/ Art A.6.1 ,3) « 2 »
7= Ps.fiog

Ou: . ¥: Coecfficient de scellement (En fonction de la nuance d’acier)
. ¥, = 1.5 (Barres de haute adhérence).
Donc : 7= 1.5 X 2.1= 3.15 MPa.

Vmax
0,9d X ui

Ou: .Yui: Somme des périmétres utiles des barres.

Tse—

. Poutres principales (P.P.; et P.P., et P.P.set P.P.y) Y pui=nmo=3 X 3,14 X 16+
(3X3, 14X14)=282,6 mm.
. Poutres secondaires (P.S.; et P.S.;) :> ui =n.m.o= (3X3,14X16)= 150,72 mm.

. Poutres intermédiaires :Yu; = n.r.¢= (3X3,14X14)+ (3X3,14X12)= 244,92 mm.

D’ou :
3
. Poutres principales (P.P.; et P.P.y) 7= 13302107 1,29 MPa <7e= 3.15 MPa.
0,9x405x282,6
3
. Poutres principales (P.P.3 et P.P.y) :7s= 10324.10° _ 1,3 MPa <7s= 3.15 MPa.
0,9x315x282,6
3
. Poutres secondaires (P.S.; et P.S.;) 7= 97:83.10 = 2,3MPa <7,= 3.15 MPa.
0,9x315x150,72
22,53.10°

. Poutres intermédiaires :zs= = 0,28MPa <7s= 3.15 MPa.

0,9x360x244,92

La condition est Vvérifiée, il n’y a pas de risque d’entrainement des barres.

d. Ancrage des barres

v' BAEL 91 modifié 99/ Art. 6.1 ,221 « 2 »
Pour les aciers a haute adhérence FeE400 et pour fes= 25 MPa, la longueur de scellement
droite Isest egale a :ls= 35¢

v" RPA 99 version 2003/ Art. 7.5.2.1 « 1 »
La longueur minimale de recouvrement est de 50 ¢ en zone III.

D’ou : . Pour les HA 12 : ;= 50x1.2= 60 cm.
. Pour les HA 14 : I;=50x1.4= 70 cm.

. Pour les HA 16 : I;== 50x1.6= 80 cm.
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Ls dépasse la largeur des poteaux, il faut donc prevoir des crochets. La longueur de scellement

mesurée hors crochets est de : L= 0,4L;
. PourlesHA 12 : L= 0,4 x 60= 24 cm.
. PourlesHA 14 : L.=0,4 x 70= 28 cm.
. Pour lesHA 16 : L= 0,4 x 80= 32 cm.
e. Influence de I’effort tranchant

v" Au niveau des appuis (BAEL 91 modifié 99/ Art. 5.1, 312) « 2 »

s V™
At adopté™ Ast ancrer= Y
3
. Poutres principales (P.P.; et P.P.)) : 1.15x13302.10° _ 3,82 cm? < Agt adopts = 8,01 cm?2..
400.107
3
. Poutres principales (P.P.z et P.P.y) : 1.15x10324.10° _ 5 g5 ¢z < Ast adopts= 6.03 cm?2,
400.107
3
. Poutres secondaires (P.S.;et P.S.,) : 1.15x97,83.107 _ 2,81 cm? < Ast adopte= 6,03 cm?2.
400.10°
3
. Poutres intermédiaires : 1.15x22,53.10° _ 0,65 cm? < Agt adopte= 10,65 cm?2.

400.10%
La condition est vérifiée. Donc les armatures inférieures ancrées sont suffisantes.

v Sur le béton (BAEL 91 modifié¢ 99/ Art. A5.1, 313) « 2 »

2Vu L 08fc2e =13 33 MPa.
fe.o,9d Yb

3
. Poutres principales (P.P.; et P.P.;) : 2Vu - 2x13302.10
fe.0,9d  400x0,9x405

3
. Poutres principales (P.P.3 et P.P.y) : 2Vu - 2x10324.10
fe.0,9d 400x0,9x315

3
. Poutres secondaires (P.S.;et P.S.,) : 2Vu_ - 2X978310° _ 1,72 MPa. CV

fe.0,9d 400x0.9x315

2Vu _ 2x2253.10°
fe.0,9d  400x0.9x360

= 1.82MPa. CV

=1,82MPa. CV

. Poutres intermédiaires : =0,35MPa. CV

V1.2.5. Vérifications a ’ELS :
1. Etat limite de compression du béton

. opc = 0.6f26= 0.6 X 25= 15 MPa.
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ost

. Opc— —

Ki

— Ogst—

M

pi.d.A

B1 et K;sont obtenus a 1’aide d’abaques en fonction de p =

Donc :

v Poutres principales

Tableau V1.2.4 : Vérification de 1’état limite de compression du béton pour les poutres

100.A
b.d

Principales.
M A c c
Groupe | Localisation Smex : K o be <6p
P knm] | e P L [MPa] [MPa] % O
[cm?]

b p Travée 13,514 10,65 | 0,876 | 0.867 | 22,59 | 36,14 1,6 CV
i Appuis 2259 | 12,06 0.992 | 0.861 2097 6041 2,67 C.V
P.P..(B3 Traveée 78,828 10,65 @ 0.876 | 0.867 22,59 | 212,59 9,45 C.Vv
Béi631§7 Appuis 8156 | 801 0659 0882 27,37 28505 1041 C.V
P.P., Travée 45,498 8,01 0.659 | 0,882 | 27,37 | 159,01 | 5,81 .V
Appuis -56,297 8,01  0.659 0,882 27,37 196,76 | 7,19 C.v

P.P.3 Travée 18,397 6,03 0,638 | 0.883 | 27.73 | 109,68 3,95 C.V
Appuis -45,79 6,03 0,638 | 0.883 | 27.73 | 273,01 9,84 C.V

P.P.4 Traveée 36,029 6,03 | 0,638 0.883  27.73 214,81 7,75 C.Vv
Appuis -29.805 8,01  0.659 40,882 27,37 13393 | 4,83 C.v

v" Poutres secondaires
Tableau V1.2.5 : Vérification de 1’état limite de compression du béton pour les poutres
secondaires.

A

. . Msmax Ost Opc —

Groupe | Localisation ; K <
P [KN.m] azjnp‘j]e P P ' [MPa] [MPa] =%
- Travée 0.177 6.03 | 0.638  0.883 | 27.73 | 1,05 0.03 C.Vv
>t Appuis 44512 | 6,03 0.638 0.883  27.73 | 265,39 9,57 C.V
b Travée 5,961 6.03 | 0.638  0.883 27.73 3554 1,28 C.v
2 Appuis -25,04 6.03 | 0.638 # 0.883 | 27.73 | 149,46 @ 5,39 C.Vv
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v" Poutres intermédiaires :

Tableau V1.2.6 : Vérification de 1’état limite de compression du béton pour les poutres
intermédiaires.

Groupe | Localisation [Eﬂl\sl'fax] adoptée P B Ki [N(:;ta] [l\:t;a] Ghe <G
[cm?]
Traveée 45,64 8,01 | 0.742 0.876 25,32 180,68 7,13 C.
o N Vérifiée
. AppPUIS sup -87,367 10,65 0,986 0.861 20,97 237,12 113 C.
Vérifiée

2. Etat limite d’ouverture des fissures

Les poutres ne sont pas exposees aux intempéries et aux milieux agressifs, ce qui veut dire

que la fissuration est peu nuisible. Donc aucune vérification n’est nécessaire. (Article
A.4.5,32 du BAEL 91 modifié 99). « 2 »

3. Etat limite de déformation

f<I:L

f : Fleche maximale des poutres principales et secondaires (Déduite du logiciel ETABS).
D’ou:
v’ Poutres principales
f=005cm< (=42 =095¢cm. CV
500
v Poutres secondaires

f=004cm< =3P =06em. cVv
500
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V1.2.6. Conclusion :

Le ferraillage retenu pour les poutres est réesume dans le tableau suivant :

Tableau V1.2.7 : Récapitulatif du ferraillage des poutres principales et secondaires.

Espacement des

Type Armatures longitudinales Armatures armatures
transversales
transversales [cm]
Lit supérieur = 3HAL6 (filantes)+3HA16 Zone nodale | 10
op (chapeaux) 2 cadres de o8
P. . cadres de
' Lit inférieur | 3HA14 (filantes)+3HA16 *® " Zone courante | 20
(chapeaux)
Lit supérieur | 3HA 14 (filantes) +3HA12 Zone nodale 10
P.P., (B3 (chapeaux)
BI3B17 | [itinférieur = 3HA 14(filantes) +3HAL6 2 cadresde 08 7one courante | 20
B161) (chapeaux)
Lit supérieur | 3HA14 (filantes) +3HA12 Zone nodale 8
(chapeaux)
P.P., — - 2 cadres de ¢8
Lit inférieur 3HA14 (filantes) + 3HA 12 Zone courante | 15
(chapeaux)
Lit supérieur 3HA16 (filantes) Zone nodale 8
P.P. o - 2 cadres de ¢8
Lit inférieur 3HA16 (filantes) Zone courante = 15
Lit supérieur | 3HA14(filantes)+ 3HA12(chapeaux) Zone nodale 8
P.P. . . 2 cadres de ¢8
‘ Lit inférieur 3HA16 (filantes) ?® " Zone courante | 15
Lit supérieur 3HAL6 (filantes) Zone nodale 8
P.S. Lit inférieur 3HA16 (filantes) 2 cadres de 8 Zone courante = 15
Lit supérieur 3HA16 (filantes) Zone nodale 8
P.S. . ; 2 cadres de ¢8
2 Lit inférieur 3HAL6 (filantes) ® Zone courante | 15
Lit supérieur 3HA14 (filantes) + 3HA16 Zone nodale 10
(chapeaux)
PN Litinférieur = 3HAL4 (filantes)+3HA12 2 cadresde 08 ™ L courante | 20
(chapeaux)
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V1.3 VOILES :
V1.3.1 Introduction :

Les voiles sont des ¢léments réalisés afin d’assurer deux fonctions principales. La premicre
est une fonction porteuse tel qu’ils permettent la reprise d’une partie des charges verticales.
La deuxiéme est une fonction de contreventement assurant ainsi, la stabilité des structures
sous ’action des charges horizontales.

IIs sont calculés en flexion composée a 1’aide de la méthode des contraintes résultantes des
combinaisons suivantes :

1.35G + 1.5Q (ELU).
G+Q (ELS) [ BAEL 91 modifié 99 « 2 »

G+QzE
[Combinaisons d’actions sismiques (RPA 99 modifié 2003)]. « 1 »

08G+E

Dans le but de faire face aux différentes sollicitations auxquelles ils sont exposeés, les voiles
doivent comportés trois types d’armatures (Armatures verticales, horizontales et
transversales).

V1.3.2. Calcul des armatures :
1. Armatures verticales :
Méthode de calcul

Les étapes a suivre pour le calcul des armatures verticales sont les suivantes :

a. Déterminer le diagramme des contraintes a partir des sollicitations les plus
defavorables :

Les contraintes maximales et minimales peuvent étre déduites directement du logiciel
« ETABS » ou étre calculées a 1’aide des formules suivantes :

_ N MV

Omax— —+ et omin=
B

N_MV
B

Avec :
. M : Moment dans le voile.
. N : Effort normale dans le voile.
.V’ : Distance de 1’axe neutre a la fibre la plus comprimée.
. V : Distance de I’axe neutre a la fibre la plus tendue (V = V’=L/2).
. B = L.e (section du béton).
. I: Moment d’inertie du voile.

b. Décomposer le diagramme obtenu en bandes de largeur « d »

dSmin(% 12 Lc ) (Art 7.7.4duRPA 99). « 1 »
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Ou:
. he : Hauteur entre nus de planchers du trumeau considéré.
. L¢: Longueur de la zone comprimée. Tel que :

Pour une S.E.C : L¢ = longueur totale du voile.

Pour une S.P.C: Lc= — 9™ | ( Théoréme de Thalés). omin st & prendre en valeur

0 max+0 min
absolue.
.Pourune S.ET:Lc=0m.
L:: la longueur de la zone tendue : Li=L - L,

c. Déterminer les efforts normaux ultimes

Les efforts normaux ultimes sont déterminés en prenant la valeur moyenne des contraintes
dans chaque bande. Par exemple :

Nu1: o min+0l .d.e
2

Ou :
. e : Epaisseur du voile.
. o1 est déterminée a I’aide du théoréme de Thalés.

d. Calcul des sections d’armatures
Trois cas de sections peuvent se présenter :

1 * cas : Section entiérement comprimée (S.E.C)

Une section est dite entiérement comprimée si les contrainte minimales et maximales sont toutes les

deux supérieures a z€ro (Gmin €t 6max > 0), dans ce cas :

Omax
0z
Ni+ B X
A= 1 fczsxdxe o
Os2 Omin

B : section du voile
05, : Contrainte de 1’acier a 2%o0 = 348 MPa

2 °™ cas : Section entiérement tendue (S.E.T)

Une section est dite entiérement tendue si les contrainte minimales et maximales sont toutes
les deux inférieures a zéro (omin €t omax < 0), dans ce cas :

N
A== d d d

Os2

o5, : Contrainte de 1’acier a 2%o0 = 348 MPa

Omin

01

02
Omax
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3 ®™ cas : Section partiellement tendue ou partiellement comprimée (S.P.T ou S.P.C)

Une section est dite entierement tendue si les contrainte minimales et maximales sont de
signe différents, dans ce cas :

Omax
A, =1
0510 ) ) d d
019 - Contrainte de I’acier = 348 MPa

Omin

V1.3.3 : Armatures horizontales :
Les armatures horizontales doivent étre munies des crochets a 135 ayant une longueur de 109
et disposées de maniere a ce qu’elles servent de cadres aux armatures verticales.

- Selon I’article A.8.2,41 du BAEL 91 « 2 » : Ay= 1/4 A adoptée-
- Selon I’article 7.7.4.3 du RPA 99 « 1 » : Ax-min= 0.15%.L.e
Donc :

Api-caicuiee= MaX (Au-sAEL ; AH-min-RPA)
V1.3.5 : 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 1’action de la
compression d’apres I’article (7.7.4, 3 du RPA99 révise 2003). « 1 »

Les deux nappes d’armatures verticales doivent étre reliées au moins par (04) épingles au
meétre carré. At adoptee= 4 épingles de HA8/m2.

V1.3.6 : Armatures de coutures :

Le long des joints de reprise de coulage, 1’effort tranchant doit étre repris par les aciers de
coutures dont la section est donnée par la formule :

A= 11~
fe
Avec: T=14xV,
V, . Effort tranchant calculé au niveau considéré

Cette quantité doit s’ajouter a la section d’acier tendue nécessaire pour équilibrer les efforts
de traction dus au moment de renversement.

a) Espacement :
D’aprés PArt 7.7.4, 3 du RPA révisé 2003 « 1 », I’espacement des barres horizontales et
verticales doit étre inférieur a la plus petite des deux valeurs suivantes :
Si<1.5 xe, etaussi S¢<30cm

St<min {30 cm,30cm} =—> S;<30cm
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Avec: e = épaisseur du voile

S . N LA , . e, 1
A chaque extrémité du voile I’espacement des barres doit étre réduit de moitié sur = de la

longueur du voile, cet espacement d’extrémité doit €tre au plus égale a 15 cm

b) Longueur de recouvrement :

Elles doivent étre eégales a :

-400 pour les barres situées dans les zones tendue ou le renversement du signe des
efforts est possible.

-200 pour les barres situées dans les zones comprimées sous ’action de toutes les
combinaisons possibles de charges.

c) Diameétre maximal:
. N . . . . . 1
Le diamétre des barres verticales et horizontales des voiles ne devrait pas dépasser = De

I’épaisseur du voile.

32 -—
[ ] [ ] [ ] [ ] [ ]
=4HA10 , ’J E I €
a
/10 /10

L

Figure.V11.3.1: Disposition des armatures verticales dans les voiles.

e Sections minimales des armatures verticales

a. Section entierement comprimée
. Selon I’article A.8.1,21 du BAEL 91 modifié 99 « 2 » :

A nin > 4 cm?/ml. Aussi : 0.2% < % <0.5%

. Selon I’article 7.7.4.3 du RPA 99 version 2003 « 1 » :
Amin > 0.15%B.
Ou :. B : Section du trongon consideré.

b. Section entiérement ou partiellement tendue
. Selon I’article A.4.2,1 du BAEL 91 « 2 » (Condition de non-fragilité) :

b.d.fizs

e

AminE
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. Selon I’article 7.7.4.1 du RPA 99 « 1 »:
A min > 0.2%B.
Remarque : A min = Max (A min-rrA ; A min-BAEL)
V1.3.7. Verifications :

a. Contraintes limites de cisaillement :
. Selon l’article A.5.1,211 du BAEL 91 modifié 99 « 2 »

Ty = V”;;ELU < 7, = min {212f¢28 - 4 MPa}= 3.26 MPa. Fissuration est peu
. Yb

préjudiciable.

OU VmaxkeLu est la valeur maximale de calcul de 1’effort tranchant vis-a-vis de 1’état limite
ultime.

. Selon larticle 7.7.2 du RPA 99 version 2003 « 1 »

vV
Ty =7 <71p=0.2fcs

bd
Avec :

V=14V maxe (Vmaxke : Valeur de I’effort tranchant maximal sous sollicitations sismiques).

.b: épaisseur du voile.
.d: hauteur utile = 0.9h,

. h: hauteur totale de la section brute.

b. Vérification a ’ELS
A T’¢tat limite de service il faut vérifier que la contrainte de compression oy est inférieure

NS

a ope= 0.6 x 25= 15 MPa. Avec : —s
B+15 A

Opc
V1.3.8 : Exemple de calcul :

Soit a calculer le ferraillage d’un voile longitudinale V= 2m

a) Caractéristigues géométriques :

L=2m e=02m B = 0.4m°
=22 - 013 m? v=V=Llz1m
12 2
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b) Sollicitations de calcul :
Les contraintes les plus defavorables sont déduites du logiciel ETABS :

6 max = 6987,6 KN / m?
6 min = - 2086,63 KN / m?

e Largeur de la zone comprimée :

L, =—2mex  »[=154m

OmaxtOmin

e Largeur de la zone tendue :
Li=L-L.=2-154=0,46 m

e Calcul de la longueur (d) :
Le découpage de diagramme est en deux bandes de longueur (d)

En prend : d <min (%;%lc)
d1=1m

c) Détermination de N :
Zone tendue :

Omin — _ 01 _ KN
= = {01 24495 /mz}

le"m%“’lx d x e = 453,613 KN
sz%x d x e = 244,95 KN

d) Calcul des armatures verticales :

1°® bande :
N, _ 453,613
Ay=— = ——""=1303cm?
os 348x1071
2°™ bande :
N
A= —2=222%_ =703 cm? <Amin = 10.5cm? en prend A,,=10.5 cm?

og 348x1071

e) Armatures minimales :
Anmin> max {%; 0.2%B} = max {

100x20x21. 4002 x 100 X 20}

Anmin = max {10.5; 4} = 10.5 cm?

f) Les armatures de couture :
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A= 11x 22T =1 65 cm?
d) Sections d’armatures totales :
A= A+ Y AV’ = (13,03 + (=2)) = 13,44cm’/ bande

A= A+ 22 AV’ = 10.5+ (ﬁ) 10,91 cm2/ bande

e) Ferraillage adopté :

v

As= A+ =2 = 13,44 cm®/ bande

On adopte: 2 x 6HA12 = 13,56 cm? avec S;= 16 cm
Az = 10,91 cm? bande

On adopte: 2 x 5SHA12 = 11,3 cm? avec S;= 20cm

f) Armatures horizontales :
D aprés le BAEL 91 : Amin (= Max{ :0.0015 x 200 X 20} Max {3,39 ; 6}
Amln th) — =6 Cm

Soit : 2 x 4HA10 = 6,28 cm? / 1m de hauteur ; avec Sy=25cm

g) Armatures transversales (Art.7.7.4.3, RPA99/ version 2003) :
Les deux nappes d’armatures doivent étre reliées au minimum par (04) épingle au metre

carré soit HAS.

h) Vérification des espacements :

L’espacement des barres horizontales et verticales doit satisfaire :
St<min{1.5e, 30 cm}=30cm ==> Condition vérifiée.

i) Vérification des contraintes de cisaillement :

e Selon le RPA 2003 :
_ V. _ 1.4x292,75x103

T,= — = = 1,13 MPa
e xd 200x 0.9 x2000
7,= 1,13 MPa
T, =0.2 X f.ys =5 MPa
7,= 1,13 MPa<7, =02 X fipg =5 MPa .....ooviiiiiiiiiieieien Condition vérifiée

e D’aprésle BAEL 91 :
T 43,01x103

Tu™ oxd ~ 200x09+:3500 0.11 MPa

Z,=min {0.15 % 4 MPa} = 3.26 MPa
b
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1,=0.11 MPa <7, = 3.26 MPa

j) Vérificationa’ELS :

Ny

796,33%x103

O' =
bc™ py1s 4,

200%x2000+15 x13,44 X 102

ferraillage des voiles

Condition vérifiée

= 1,89MPa < g,.= 15 MPa .....Condition vérifiée

e Les résultats de calcul des sont illustrés dans les tableaux suivants :

Tableau V1.3.1 : les résultats de calcul dans le sens longitudinal des voiles

Voiles longitudinaux Vi Vi Vis
L (m) 1,85 4,5 2
e (m) 0,2 0,2 0,2
6max (KN/m2) 7704,63 11447,07 6978,6
6min (KN/m2) -1689,75 -3070,57 -2086,63
Nature de la section S.p.C S.p.C S.P.C
L.(m) 1,51 3,5 1,54
L (m) 0,34 1 0,46
d (m) 1 1,5 1
61 (KN/cm2) 3280,10 1535,28 24495
Nu1 (KN) 496,98 690,87 453,613
Nu2 (KN) 328,01 230,29 244,95
Amin (cm2) 10,5 15,75 10,5
Avl (cm2) 14,28 19,85 13,03
Av2 (cm2) 10,5 15,75 10,5
Ayi(cm) 18,29 4,14 1,65
A; (cm?) 18,85 20,89 13,88
Bandel Choix des barres/nappe 2x 9HA12 2x10HA12 2X6HA12
sections adoptées (cm®) 20,36 22,62 13,56
Bande2 A2 (cm?) 15,07 16,79 10,91
Choix des barres/nappe 2x7THA 12 2x 8HA12 2x5HA12
sections adoptées (cm?) 15,84 18,1 11,3
armatures horizontales (cm2) 5,55 13,56 6
2x4HA10 = 6,28 | 2x6HA12=13,56 | 2x4HA10
armatures transversales/m2 4 épingles HA 8 / m*
Effort tranchant V-eLu [KN] 475,13 108,46 43,01
Ve [KN] 1260,56 1267,66 292,75
Contraintes de 7, [MPa] 1,42 0,13 0,11 (Y
cisaillement 7 pu [MPa] 4,29 2,19 1,13 c.v
Contraintes ELS N;s [KN] 1770,17 1825,89 796,33
o, [MPa] 4,42 1,96 1,89 (Y,
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Voiles transversaux V11 V12 V13 V14
L (m) 3,4 2,85 2 2,7
e (m) 0,2 0,2 0,2 0,2
Smax (KN/m2) 9679,18 8142,91 8163,08 | 8743,01
Smin (KN/m2) -2253,37 -2519,27 | -1635,23 | -2686,98
Nature de la section S.pP.C S.P.C S.pP.C S.P.C
L (m) 2,75 2,17 1,66 2
L: (M) 0,65 0,68 0,34 0,7
d (m) 1,5 1,4 1,1 1,3
61 (KN/m2) 2946,7 2667,5 3655,22 | 2303,12
Nus (KN) 780 726,14 581,9 648,71
Nu2 (KN) 442 373,45 402 253,34
Amin (cm2) 15,75 14,7 11,55 13,65
Avl (cm2) 22,4 20,86 16,72 18,64
Av2 (cm2) 15,75 14,7 11,55 13,65
Ayj (cm?) 1,82 3 0,83 1,56
A; (cm?) 22,85 22,36 16,92 19,03
Bandel  I"choix des barres 2X(2HAL2+ | 2x10HAL2 | 2x8HAL2 | 2x9HAL2
6HA14)
sections adoptées (cm?) 22,98 22,62 18,1 20,36
Bande2 A2 (cm?) 16,2 16,2 11,75 14,04
Choix des barres 2x8HA12 2X8HA12 | 2x8HA10 | 2x7HA10
sections adoptées (cm?) 18,1 18,1 12,56 14,12
armatures horizontales (cm2) 10,2 5,59 6 8,1
2xX7THA10 2x4HA10 | 2x4HA10 | 2x6HA10
10,98cm® | 6,28cm® | 6,28cm? | 9,42 cm?
armatures transversales/m2 4 épingles de HA8/ m” avec s;= 25 cm
Effort tranchant V-ELU 47,33 78,04 21,79 40,63
[kN]
Ve [kN] | 633,36 933 415,92 522,39
Contraintes de zy[MPa] | 0,07 0,15 0,06 0,08 c.v
cisaillement tpu[MPa] | 1,44 2,54 1,6 15 c.V
Contraintes ELS Ns [kN] 1062,23 2433,36 923,6 1205,75
on. [MPa] | 1,48 4,03 2,16 2,11 C.V

Tableau VI1.3.2 :

les résultats de calcul dans le sens transversal des voiles.
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Chapitre VII Mur plaque

VI1.1. Introduction :

Pour assurer la stabilité du talus derriére notre structure, et pour faire face aux poussées
des terres dues au remblai retenu par le mur, ainsi qu’aux charges d’exploitation éventuelles
supportées par le remblai, il est nécessaire de prévoir un mur plague en béton arme.

VI1.2. Pré dimensionnement du mur plaque :
D’aprés Iarticle (Art 10.1.2/ RPA99version 2003) « 1 »I’épaisseur minimale du mur
plaque est de 15cm. On opte pour une épaisseur de 20 cm.

VI11.3. Méthode de calcul :
Le mur plaque sera calculé comme une console verticale encastrée au niveau de la semelle
(débord) et simplement appuyé au plancher du entre -sol.
Un joint de 1cm d’épaisseur, qui sera occupé par une feuille de polyane, est pris en compte
entre le mur et le verso des poteaux.

» Determination des sollicitations :
Les contraintes qui s’exercent sur la face du mur sont ; ch et ov tel que :

ch=Koxov et ov=q+y.h

Avec .

Ko : Coefficient de poussée des terres.( Ko=1 —sing )
oh : Contraintes horizontales.

ov : Contrainte verticales.

¢: Angle de frottement interne.

e Les caractéristiques méecaniques et physiques du sol :( le rapport du sol)
- Poids volumique du sol y=20KN/m?

- Angle de frottement interne ¢=30°

- Cohésion C=0

- Surcharge éventuelle qg=10KN /m2

- osol =1,8 bars.

g=10kn/m?>

AKX XX XX

¥=20K DN/ m3
@—30"
c—o

B.12m

Figure VI1.1 : Schéma statique du mur plaque

Contrainte de la poussée des terres :
v" Calcul de Ky :
Ko=1-sing =1-sin30°=0,5

e Calcul aPELU:
och=Koxov =Ky(1,35xyxh+15xq)
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v" Pourlacouche 1: 0 <h < 3,06 m
oh;=0,5(1,35x20xh; +1,5x10 )=135h +7,5
h=0 ohy1=7,5 KN/m?
h=3,06m ohy= 48,81 KN/m?

v" Pourlacouche2: 0 <h<3,06m
ohy=Kp(1,35xy xh, +1,35xy xh; +1,5xq)
oh,=0,5(1,35x20 x h, +1,35 x20x3,06 + 1,5 x10) = 13,5 h + 48,81
h=0 ohy = 48,81 KN/m?
h=3,06m ohy= 90,12 KN/m?

v Diagramme des contraintes:

0 - 7,5 KN/m?
y ¢
306m & X 48,81 KN/m?
6.12m J'— < \ 90,12 KN/m?

Figure VI1.2: Diagramme des contraintes a ’ELU

e Calcul a PELS:
och=Koxov =Ky(yxh+q)
v" Pour lacouche1: 0 <h<3,06m
0h1=0,5(20xh; +10 )=10h +5
h=0 ohy1=5 KN/m?
h=3,06m ohy1=35,6 KN/m?

v" Pour lacouche2:3.06 <h<6.12m
oh,=Ko(y xha+y xhi+q)
oh,=0,5(20 x h, + 20 x3,06 +10) =10 h + 35,6
h=0 oh, = 35,6 KN/m?
h=3,06m ohy= 66,2 KN/m?
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v Diagramme des contraintes:

0 _ 2
. 5 KN/m
v [¢
306m 4 \ 35.6 KN/m?
6.12m y < \ 66,2 KN/m?

Figure VI11.4 : Diagramme des contraintes a ’ELS

e Charges moyennes :

La charge moyenne a considérer dans le calcul d’une bande de 1 metre est :

30 max + omin _3x90,12+7,5

ELU:quzfxlm—+:69,465 KN/ml
] 2+5
ELS: qszwxlmzﬁzwﬁ KN/m

e Ferraillage du mur plaque :
v' Calcul des sollicitations :

Le calcul se fait pour une bande de 1métre (b=1m = 100cm)
La détermination des moments de flexion se fera a I’aide du logiciel ETABS

Sens y-y:

3.06m 3.06
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» Les armatures sont constituées de deux nappes

Chapitre VII Mur plaque
Sens x-x:
s
‘ L L L
Qs
JIAE: ‘ LI

540m

4.40m

e Ferraillage a ’ELU :

1. Les armatures longitudinales:

Le ferraillage se fera pour une bande de 1m, en considérant les moments max au niveau
des appuis et en travée.

d= 17 cm
H=20cm
c=3cm ’

e Calcul des armatures :

b=100cm ; h=20 cm ; d=17 cm
Sens Mu (KN.m) | u B obs | Amin | As cal A adp St
(cm?) | (cm? (cm)
X-X | Appuis 29.43 0,072 | 0,963 | SSA | 2,05 | 5.16 |5HA14=769 | 20
Travée 44.148 0,108 | 0,943 | SSA | 2,05 751 | B5HA14=7,69 | 20
Y-Y | Appuis 7,36 0,017 | 0,992 | SSA | 2,05 | 1.25 | 6HA10=4,71| 16
Travée 11.04 0,026 | 0,987 | SSA | 2,05 | 1,89 | 6HA10=4,71| 16

» Recommandation du RPA :
Le voile doit avoir les caractéristiques suivantes :

» Le pourcentage minimal des armatures est de (0,10 % B) dans les deux sens
(Horizontal et vertical)
A > 0,001b h =0,001x100 x 20 = 2 cm2
Les deux nappes sont reliées par quatre (04) épingles / m2 de HAS.

b=1m=100cm; h: épaisseur du mur =20 cm).

VI1.4. Vérification a PELU:

v Vérification de la condition de non fragilité :
Amin =0.23 x b x d x fig,f. = 0.23 x 100 x 17x 2.1 /400 = 2,05 cm?

v Vérification des espacements :
L'écartement des armatures d'une méme nappe ne doit pas dépasser les valeurs ci-dessous,
Dans lesquels h désignent I'épaisseur totale de mur.

~ Aadopté> Amin
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Sens X-X -

St <min {3h; 33cm} = min {3x20; 33cm} = 33cm

St=20CM <33CIM. ..ttt Condition vérifiée.
Sensy-y :

St <min {4h; 45cm} = min {4x20; 45cm} = 40cm

St=16CM<A0CM. ..ot Condition vérifiée.

VI1.5.Vérification a PELS :

a) Vérification des contraintes dans le béton:
On doit vérifier que : opc < obe = 0,6fcg = 15 MPa
_k K=l M 100 As
Opc = K«Ojgt avec . — P Ost— ﬁl d As y p— bd
Sens Ms Au p p1 K1 Os Ghbe Obc obs
X-X | Appui 225 | 7,69 | 0427 | 0,879 | 31,62 | 1958 | 5.85 15 cv
Travée | 38.27 | 7,69 | 0,427 | 0,879 | 31,62 |333.04 | 105 15 cv
Y-Y | Appui | 9,005 | 4,71 | 0,588 | 0,886 | 28,86 | 126.93 | 4.39 15 cv
Travée | 15.308 | 4,71 | 0,588 | 0,886 | 28,86 | 215.78 | 7,47 15 cv
b) Etat limite de déformation :
Nous devons justifier 1’état limite de déformation par un calcul de fleche, cependant
nous pouvons se dispenser de cette vérification sous reserve de vérifier les trois
conditions suivantes :
> sl
l 16
> 1>t
1 = 10 M,
A 42
bd = fe
h 20 1 .. L epe s
» —=—=0.2>—=0.0625........... condition vérifiée.
1 100 16
h 20 38.27 .. oy
» —=—=0.2> =0.084........... condition Vérifiée.
1 100 10x45.03
> A= 79 - 00045<22=22200105.......... condition vérifiée.
bxd 100x17 fe 400

Les conditions sont vérifiées, d’ou le calcul de la fleche n’est pas nécessaire.
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Chapitre VIII étude de l'infrastructure

1. Introduction :

On appelle infrastructure, la partie inférieure d’un ouvrage reposant sur un terrain d’assise
auquel sont transmises toutes les charges engendrées par la superstructure, soit directement
(Cas des fondations superficielles : semelles isolées, semelles filantes, radier général) soit par
I'intermédiaire d'autres organes (Cas des fondations profondes: semelles sur pieux par
exemple).

Le choix du type de fondations dépend essentiellement, des facteurs suivants :
. Capacité portante du sol (¢ sol).

. Charges qui leurs sont transmises.

. Distance entre axes des poteaux.

. Profondeur du bon sol.

Les combinaisons de charges a prendre en considération pour le calcul des fondations sont les
suivantes :

1.35G + 1.5Q (ELU).

G+QztE
(Article 10.1.4.1 du RPA 99). « 1 »
08G+E

2. Choix du type de fondations :
2.1. Semelles isolées :
Les semelles isolées sont dimensionnées en utilisant la relation suivante :

Ns.max -
< ¢ sol

Ou:
. Nsmax : Effort normal a la base du poteau le plus sollicité a I’ELS (Déduit du logiciel
ETABS).
. S : Surface d’appui de la semelle (S=AxB).
. o ol - Contrainte admissible du sol donnée par le rapport géotechnique de ce dernier.
v" Homothétie des dimensions
a A 45

_:_:>—:1:§.Donc:A:B.
b B 45 B

Ns.max N
B> — s ps oo (149218350,
gsol gsol 180

La distance minimale entre axes des poteaux est de 2,80 m (Distance insuffisante pour
accueillir deux semelles isolées). Ce qui expose ces derniéres au chevauchement. Ce type de
fondation n’est donc pas appropri¢ pour I’ouvrage en question.

2.2. Semelles filantes
a. Semelles filantes sous voiles « S, »
Les semelles filantes sous les voiles sont dimensionnées en utilisant la relation suivante :

Ns.max S ;Sol = B Z Ns.max

D’ou :

asolXL
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« L » étant la longueur des semelles filantes sous voiles (qui est aussi la longueur des voiles).
Tableau VI11.1 : la surface totale des semelles sous voiles longitudinales

Tableau VI11.2 : la surface totale des semelles sous voiles transversaux

Voiles | Ns( KN) L (m) B (m) S=Bx L (m?
VL1 1770,17 1,85 5,31 9,82
VL2 1825,89 45 2,25 10,125
VL3 796,33 2 2,21 4,42

Sommes 24,36

Voiles | Ns(KN) L (m) B (m) S=Bx L (m?)
VT1 1062,23 3,4 1,73 5,88
VT2 2433,36 2,85 4,74 13,50
VT3 923,60 2 2,56 5,12
VT4 1205,75 2,7 2,48 6,69
Sommes 31,19

Surface totale des semelles filantes sous voiles :
Sy="Y Si=31,19+24,36 = 55,55 m?

b. Semelles sous poteaux « Sp »

Etapes de calcul
. Déterminer la résultante des charges « R » (R=3 Nj),

2Ni.€i+ zMi
R

CDG de la structure et le point d’application de la charge Nj),

. Enfin, déduire la répartition (par metre linéaire) des sollicitations de la semelle filante tel
que :

. Puis la coordonnée de cette résultante « e » (e= , €jest la distance entre le

.Sie< % = Répartition trapézoidale.

.Sie> % = Répartition triangulaire.

Tableau VI11.3 : Résultante des charges pour les semelles sous poteaux.

Poteaux | Ni (KN) Mi ( KN.m) ei(m) Ni x ei
1 138,94 3,627 9,05 1253,9
2 123,51 2,453 5,525 682,39
3 429,15 1,004 9,025 3873,07
4 514,84 -1,168 -5,525 -2844,49
5 308,80 -5,001 2,025 625,32

Sommes | 1515,24 0,915 / 3590,19
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D’oi - e=0.0236 m < % - 18’% =3125m.

La répartition des charges est donc trapézoidale, d’ou :

R 6
Omax =T (1+ Te)

Gmin=7 (I- ) etas ()= T (L+ 2,

N (1+>F)
B> At/ = ll__ : Avec : Ng=Y Ngi. D’ott :
osol gsolX

B >0,62 m.
Onprend B=1,1m
Donc :
La surface totale des semelles filantes sous poteaux est égale a :
St = nx Sp +Sv = 5x (BxL) +Sv = 5x (1,1 x 18,75) + 55,55 = 258,67 m?
Sgatiment = 435,9 m?
S S. filantes =~ 50%S Batiment

Il'y a donc un risque certain de chevauchement des semelles filantes de plus la surface totale
de ces derniers dépasse 50 % de la surface de la structure. Ce type de fondations n’est pas
approprié pour 1I’ouvrage en question.

Finalement, le type de fondation qui convient le mieux a cette structure est un radier général

2.3. Radier général ( nervuré) :

Un radier est un plancher renversé recevant du sol d’assise des charges réparties et
ascendantes. Il assure une bonne répartition des charges sous le sol évitant ainsi, le tassement
différentiel.

2.3.1. Pré-dimensionnement :
e Epaisseur de la dalle du radier « hy »

Elle est déterminée a 1’aide de la relation suivante : h,> Lzmgx = %: 28,5cm = h,= 30 cm.

e Epaisseur des nervures « hy »

Elle est déterminée a 1’aide des deux relations suivantes :

v Lgaxg h, < L’;ax = %: 71,25 cm <h, < ?: 114 cm. On prend h,=80cm
v Le= o/*E1>2 | . (Condition de la longueur élastique).
Kb

Ou:
. Le : Longueur élastique.
. Lmax : Distance entre axes maximale des poteaux.
. Evj : Module de déformation longitudinale déférée (E= 10818.86 MPa).
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. b : Largeur de la nervure du radier.
- . . 3
.1 : Inertie de la section du radier (1= PP").
12

. K : Coefficient de raideur du sol, rapporté a 1’'unité de surface. (K= 40MPa).
Donc :

4 4
> 3K 21" (Lpw)t = he > 3\/48'(me) K _ | _48.570).40 - =120cm
E n° En 10818,86.(3.14)

On adopte : h, =80 cm
e Largueur des nervures « b, »
Elle est déterminée a I’aide de la relation suivante :
0.4h, < by <0.7h, = 0.4x80= 32cm < b, < 0.7x80= 56cm = b,= 45 cm.
e Epaisseur de la dalle flottante « hy »
Elle est déterminée a I’aide de la relation suivante :
570 570

v Lmacp < bma o 991 4em<hy< 22 =14.25 cm. = hy= 12 cm.
50 20 50 40

v" Conclusion :
Les dimensions définitives du radier sont les suivantes :

. Hauteur des nervures : h,= 80 cm.

. Largeur des nervures : b,= 45 cm.

. Hauteur de la dalle du radier : h,= 30 cm.

. Hauteur de la dalle flottante : hg= 12 cm.

. Enrobage : ¢c=5 cm (Article A.7.1 du BAEL 91 modifié 99) « 2 »

2.3.2. Détermination de la surface du radier :

Ns
S radier = —=

N gsol
Ou N est I’effort normal a I’ELS induit par la superstructure tel que : Ns= Ggs + Qss.
Du logiciel ETABS : Gg= 27039,58 kN et Qss= 4354,06 kN. Donc : Ng= 31393,64 KN.
D’ou :

S radier =

3139364 _ 174 41 me.
80

S radier = 200 M? < S patiment= 435,9 m2.

Donc, la surface du radier est égale a celle de la structure (435,9 m?) a laquelle il faut ajouter
un débord minimal calculé comme suit :
hn
Lashord 2 max((? ; 30cm)): ma x[(% ; 30Cm)j= 40cm.

On adopte : Lgsnorg = 50 cm.
La surface du radier est donc égale a :

S radier = S batiment + S débord= S batiment + (P batiment- Ldébord): 435,9 + 72,36= 507,96 m2,
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2.3.3. Détermination des sollicitations a la base du radier
e Poids propre du radier « G ragier »

Le poids propre du radier est la somme des éléments suivants :

. Poids propre de la dalle du radier « Gy ».

. Poids propre des nervures « G; ».

. Poids propre du remblai (Tout-venant d’oued) « Gz ».

. Poids propre de la dalle flottante « G4 ».

Tableau VI11.4 : Détermination du poids propre du radier.

Eléments Opérations Applications numériques Résultat
[kN]
G [S radier X hr] X p béton 507,96 x0.3x25 3809,7
G, [bn X (ha=hy) X L nervures ] X P béton [0.45x(0,8-0.3)x267.1]x25 4209,9
Gs [(S radier - S nervures)X(n=0)] X p rembiai [(507,96 -160,38)x(0,8-0.3)]x17 5317,9
G, [(S radier = S nervures) X g] X P bston [(507,96 -160,73)x0.12]x25 868,95
G radier Y Gi=G1+ G+ G3+ Gy 3809,7+4209,9+5317,9+868,95 14206,45

e Surcharges d’exploitation du radier :

Q radier= Qss X S radier= 5 X 507,96 = 2524,8 KN.

e Charges et surcharges totales de la structure :

G tota|: Gss + G radier: 27039,58+14206,45:41246,03 KN
Q total= Qss + Q radier= 4354,06+2524,8=6878,86 KN

e Combinaisons d’actions

.APELU : Ny= 1.35G tota1 + 1.5Q 1otai= 66000,43 kN.
. APELS : Ns= G o + Q tora= 48124,89 kN.

2.3.4. Veérifications
a. Vérification au cisaillement (BAEL 91 modifié 99/ Art A.5.1 ,211) « 2 »

La fissuration est préjudiciable, d’ou :

7y = Y <100, = min {015f¢28 : 4 MPa} = 2.5 MPa.
b.d P

= 448,26 kN.
Sradier 2 507,96 2
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. b=120 cm ; d= 0.9h,= 0.9x30= 27 cm. Donc :
3
= 448,26.107 _ 4 38 \pa < 7[1,= 2.5 MPa.
1200x270
La condition est vérifiée, il n’y a pas de risque de cisaillement.
b. Poingconnement (BAEL 91 modifié 99/ Art. A.5.2,42) « 2 »

Qu<0,045.Uch. fd
yb

Avec :

. Qu: La charge de calcul vis-a-vis de 1’état limite ultime (Déduite d’ETABS).
. h : L’épaisseur totale des nervures (h= 1m).
. U : Le périmétre du contour au niveau du feuillet moyen tel que :

e Sous poteau
U= 2[U+V] = 2x[u+v+2h] = 2x[0.45+0.45+2x1,2] = 6,6 m

e Sous voile
U= 2[U+V] = 2x[u+v+2h] = 2x[0.2+4,5+2x1,2] = 14,2 m
Donc :
e Sous poteau
N,= 1266,81KN < 0.045 X 6,6 X 1 X 25]0500 = 5940 KN. La condition est vérifiée.

e Sous voile
N,= 2498,97 kN < 0.045 x 14,2 X 1.2 X 2-?0500 = 12780 kN. La condition est vérifiée.

c. Stabilité au renversement (Art. 10.1.5 du RPA 99 version 2003) « 1 »

Selon I’article, il faut vérifier que : e= % < B.

4
e Sens X-X: e= M =0,97 m< 23,25 =581 m.
48124,89 4
e SensY-Y: e= M =0,89 m< 18,75 =468 m.
48124,89 4

La condition est vérifiée dans les deux sens, il n’y a donc pas de risque de renversement.

d. Vérification de la stabilité du radier :

La stabilite du radier consiste a la vérification des contraintes du sol sous le radier qui est

sollicité par les efforts suivants :
» Effort normal (N) di aux charges verticales.
» Moment de renversement (M) di au séisme dans le sens considéré.

Mj = Mjk=0) + Tjk=0) -N

Avec :
Mjk=0) : Moment sismique a la base du batiment

Tjk=o) : Effort tranchant a la base du batiment

Ixi, lyi : Moment d’inertie du panneau considéré dans le sens considéré ;
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h : Profondeur de I’infrastructure.

Le diagramme trapézoidal des contraintes nous donne

étude de l'infrastructure

Gmax

_ 3 O max T T min
O-m - 4 O'min
e Sens X-X:
66000,43 )

s N My o DOUAS 87522.66 g e 104 67 KN/,

Sradier Ix 507,96 1097277

D’ou : 6 = 102,16kN/m2
G min = - Yo ————— - 2222427 %0.56= 94,63 kKN/m2.
M Sader 1 C 507,96 1097277

o m= 102,16 kN/m2=0.102 MPa < + 5= 0.180 MPa. La condition est vérifiée.

D’ou : 6 = 155,42 kKN/m2,

o SensY-Y:
N M 66000,43 93419766
= + MY Xg= ———+ 227" 27 77 x19.56= 194,3 kN/m2.
o e 1, ¢ 507,96 4187771
66000,43
. My xo= 2 9341976619 55= 116,55 kKN/m?
omnT e 1, ¢ 507,96 4187771 ' '

o m= 155,42 kKN/m2= 0,155 MPa < + s,= 0,180 MPa. La condition est vérifiée.

e.

1l faut

Avec :

Poussée hydrostatique

s’assurer que :
P>Fs X hXSradierXYw

. P : Poids total a la base du radier (P = 48124,89 kN).

. Fs : Coefficient de sécurité vis-a-vis du soulévement (Fs = 1,5).
. Yw: Poids volumique de I’eau (yn= 10 kN/m?).

. h : Profondeur de I’infrastructure (h = 0,8m).

. S : Surface du radier (S = 507,96 m?).

Donc :

P=48124,89 KN > 1.5x0,8 x 507,96x10= 6095,52KN.

La condition est Vérifiée, il n’y a pas de risque de soulévement de la structure sous I’effet de
la pression hydrostatique.
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3. Ferraillage du radier :
3.1. Ferraillage de la dalle du radier :

Le radier est calculé comme un plancher en dalle pleine renversé et sollicité a la flexion
simple causée par la réaction du sol. Le ferraillage est déterminé pour le panneau de dalle le
plus sollicité. Ce ferraillage est ensuite généralisé pour tout le reste du radier (Tout les
panneaux).

¢ Dimensions du panneau le plus sollicité

. Ix= Lx -bp=5,35-0,45= 4,9 m.

D’ou:04< >=09<1.Le panneau travail dans les deux sens.
ly
. Iy= Ly -by=5,7-0,45= 5,25 m.
e Moments « My» et « My » agissant sur le panneau

Au centre du panneau et pour une bande de largeur unitaire (1 m) la valeur des moments est :
. Sens Iy (Petite portée) : Mox= px.p.ls2
. Sens |y (Grande portee) : Mgy= Hy.Moy
Ou:
. iy et py : Coefficients données par le tableau de I’annexe E.3 du BAEL 91 modifié

99 « 2 » en fonction du rapport a. = p= > , donc :
ly

.Pour X=0.9: aI’ELU —,= 0.0458 et p,= 0.778.
ly
a ’ELS — py= 0.0529 et p,= 0.846
. p: Contrainte maximale a laquelle il faut soustraire la contrainte due au poids propre du
radier, cette derniere étant directement reprise par le sol d’assise. Donc :

N Nu Gradier . 66000,43 14206.45
.APELU : p,;= -(1.35 = - (1.35x —————)=92,96 KN/m2.
P S e (135 o) 507,96 ( 507,96 )
A PELS _ Ns Gradier _ 48124,89 14206,45 — 667 KN/m2
) . ps— Sradier Sradier - 507,96 507,96 B ' .
Donc :
AVELU

- Myu=[ Hx.pu-l].1ml = [0.0458x92,18x 4,652].1ml = 91,28 KN.m.
. Myu= [Hy-Mox].2ml = [0.778x 91,28].1ml = 71,01 KN.m.

A PELS

. Mys= [Hx.ps.2].1ml = [0.0529x66,7x4,652].1ml = 76,29 KN.m.
. Mys= [Hy.Mo].1ml = [0.846x 76,29].1ml = 64,54 KN.m.
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Correction des moments

Afin de tenir compte des semi encastrement du panneau au niveau de son pourtour, les
moments obtenus sont affectés d’un coefficient de (0.85) en travée, de (-0.5) aux appuis
intermédiaires et de (-0.3) aux appuis de rives. Donc :

APELU
. En travée

.M f( = 0.85x91,28=77,58 KN.m.
. ; = 0.85x71,01= 60,35 KN.m.

. Aux appuis
.My 5 =-0.5x91,28= -45,65 KN.m.
.My $ =-0.3x91,28=-27,38 KN.m.
.My )a/ =-0.5x71,01=-35,5 KN.m.
. M )a/ =-0.3x71,01 = -21,30 KN.m.

ATELS
. En travée

.M f( = 0.85x76,29= 64,84 kN.m.
.M ; = 0.85x 64,54 = 54,85 KN.m.

. Aux appuis
.My 5 =-0.5x76,29=-38,14 KN.m.
.My =-0.3x76,29 = -22,88 KN.m.
.My )a/ =-0.5x64,54=-32,27 KN.m.
M3 2 = - 0.3x64,54= -19,36 KN.m.

e Calcul des armatures

Le calcul se fait en flexion simple pour une bonde de longueur unité (1m), les résultats sont
résumes dans le tableau suivant :

Tableau VII11.5 : Résultats du calcul des armatures du panneau de dalle du radier.

Zone Sens My [KN.m] A [cm?] A adoptée [cM?] St [em]
X-X 77,58 8,58 6HA 16 12,06 15
En travee y-y 60,35 6,62 5HA 16 10,05 20
X-X -45,65 4,96 6HA 16 12,06 15
Aux appuis
y-y -35,5 3,84 5HA 16 10,05 20
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3.2. Vérifications a P’ELU
a. Condition de non-fragilité (BAEL 91 modifié 99 / Art. B.7.4) « 2 »

3_|x
— Ax | _ Ay
= > Yy etp,= 212>
Px b.h Po 2 Py b.h Po

Avec :
. pxet py: Les taux minimaux d’acier en travée dans le sens « X » et dans le sens « y ».

. Po: Rapport du volume des aciers a celui du béton. p,= 0.0008 pour des barres a
haute adhérence de classe FeE400 de diametre supérieur a 6 mm.

Sens X-X :

A 3-" 3-" 3-09
0= D > 00 T b s A po b (b.h)= 0.0008x 2% X (100x30) = Ain= 248 e
2

b.h 2
A= 12.06 cm2 > A, min= 2,48 cm2. La condition est vérifiée.
Sens y-y :

py= % > po= Ay > po(b.h)= 0.0008x(100x30) = Ay min= 2.40 cm2.

Ay=10,05cm? > Ay min= 2.40 cm2.  La condition est verifiee.

b. Diamétre maximal des barres (BAEL 91 modifié 99/ Art. A7.2,1) « 2 »
D’apres D’article, le diametre des barres employées comme armatures de dalles doit étre au

plus égale au dixieéme de 1’épaisseur de I’élément, donc :

Qmax < h =300 30 mm.
10 10

@ adopte= 16 mm < 30 mm. La condition est verifiée.
c. Espacements des barres (BAEL 91 modifié 99/ Art. A.8.2,42) « 2 »

Pour des charges réparties seulement :
. Direction (x-x) : Si= 15 cm <min (3h ; 33 cm) = 33 cm. La condition est veérifiée.
. Direction (y-y) : S&= 20 cm < min (4h ; 45 cm) = 45 cm. La condition est Vérifiée.

3.3. Vérification des contraintes a ’ELS
La fissuration est considérée comme préjudiciable ou trés préjudiciable. Donc :

1. Contraintes dans les aciers

.60y <min {2 ;110+/nfs} < min {Zx400 ; 110i.6x2.1} < min {266.66; 201.63}
3 3

clg =201.63 MPa>oy= _Ms
Br.d.A

2. Contraintes dans le béton :

Ost

0 pe = 0.6fc26= 0.6 x 25= 15 MPa > oy, =

K
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100.A
b.d

Ou : Kj et B; sont déterminés a 1’aide d’abaques en fonction de p =

Les résultats des vérifications sont résumés dans le tableau suivant :

Tableau VI11.6: Vérification des contraintes a I’ELS pour la dalle du radier.

zone Sgn [k::/ll.?n] [ng] P b K [h/TISDta] [I\(/Tt;:a] [I(\S/IDPS;] [:ADPb;] Obs.
En | xx 6484 1206 0446 0898 3402 18385 54 c.v
travee 'y 5485 1005 0285 0916 4452 11842 26 20163 15 C.V
Aux | x-x -3814 1206 0251 0920 47,5 189,01 3.9 c.v
appuis y-y | -32,27 | 10,05 0,209 0,926 52,57 6923 173 CV

3.4. Ferraillage du débord

Le débord est assimilé & une console rectangulaire soumise a une charge ascendante

uniformément repartie. Le calcul se fait en flexion simple pour une bonde de longueur unité
(Im)

Qu=292,18 KN/m?

-y
-

-
-

Calcul du moment fléchissant (a I’encastrement)
qu?  9218x0.52 _

M= - =- " =-1152kN.m.
2 2
Calcul des armatures
M 6
M = 1152X10° ¢ 011< p = 0.392.

" bdfoc  1000x2702x14,2
A partir des abaques et pour une valeur de p = 0.011 : = 0.992

oo M 115240
T ades  0,992x27x348

=1,23 cmz2.

Remarque :
La section d’armature d’un panneau de dalle du radier est largement supérieure a celle du

débord, alors, le ferraillage du débord est la continuité de celui du radier (Prolongement des
barres).
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3.5. Ferraillage des nervures :

. Les nervures sont considérées comme étant des poutres continues sur plusieurs appuis.

.Tous les panneaux de dalle du radier travaillent dans les deux sens (0.4 < k=09< 1), donc,
ly

les charges transmises par chaque panneau se subdivisent en deux charges trapézoidales et

deux charges triangulaires tel que :

. Les nervures suivant le sens de la petite portée sont soumises a des charges triangulaires.

. Les nervures suivant le sens de la grande portée sont soumises a des charges trapézoidales.
. Pour le calcul des efforts internes (Moments fléchissant et efforts tranchants),on a utilisé
I’ouvrage de M. BELAZOUGUI qui propose dans son manuscrit « CALCUL des
OUVRAGES en BETON ARME » [25] en page 174 une méthode simple qui permet de
ramener ce type de charges (Trapézoidales et triangulaires) a des charges simplifiées
(Uniformément réparties).
Om = Q.Im
g= q.lt

Avec :

. Om : Charges permettant le calcul des moments fléchissant.

. gt : Charges permettant le calcul des efforts tranchants.

. q : Charges agissant sur les panneaux de dalle des radier.
Les largeurs I, et I; sont déterminées comme suit :

A B
157

o L T

D C

Cas des charges trapézoidales

. Moment fléchissant : I, = 1«.(0,5 — px? /6).
. Effort tranchant : I;=1,.(0,5 — px /4).

e Cas des charges triangulaires

. Moment fléchissant : I, =0,333.1.
. Effort tranchant : Iy = 0,25.1,.
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e Détermination des sollicitations :
a. Sens x-x : (Charges triangulaires

Tableau VI11.7 : Détermination des charges uniformes (simplifiées) dans le sens x-x.

ELU ELS

Travées Ix Im It Ju Omu Jt s Oms
[m] [m] [m] | [KN/m2]  [kN/mI] | [KN/mI] | [kN/m2] | [kN/mI]

A-B 4.6 1,5 1,15 92,18 | 138,27 106 66,7 100

B-C 4,65 1,54 0,385 92,18 1419 35,4 66,7 102,7

C-D 24 0,8 0,6 92,18 73,7 55,3 66,7 53,3

D-E 4,65 1,54 1,16 92,18 1419 106,9 66,7 102,7

E-F 3 0,9 0,75 92,18 69,1 69,1 66,7 60,03
b. Sensy-y : (Charges trapézoidales)

Tableau VI11.8 : Détermination des charges uniformes (simplifiées) dans le sens y-y

ELU ELS

I Im le Qu Omu Qtu Js Qms
[m] [m] [m] [KN/m?2] | [KN/mI] | [KN/mI] | [KN/m?] | [KN/ml]

A-B 4,6 1,6 1,2 0,9 92,18 1475 110,6 66,7 106,7
B-C 4,65 @ 1,65 1,2 0,9 92,18 155,7 110,6 66,7 1127

Travées

C-D 2,4 0,8 0,6 0,9 92,18 73,74 55,3 66,7 53,36

D-E 2,65 | 1,69 1,2 0,9 92,18 1557 110,6 66,7 1127

e Calcul des efforts internes
Le calcul se fait a I’aide du logiciel ETABS. Les résultats sont illustrés dans les diagrammes
suivants :

Sens X-X :

Figure VI111.1 : Diagramme des efforts internes a I’ELU dans le sens x-x

175



Chapitre VIII étude de l'infrastructure

Sens y-y :

Figure VI11.2: Diagramme des efforts internes a I’ELU dans le sens y-y

Calcul des armatures :
Le calcul se fait en flexion simple, les résultats sont résumés dans le tableau suivant :

Tableau VI11.9: Résultats du calcul des armatures des nervures.

Sens Zone Mu max [KN.m] A [cm?] A adoptee [CM?]
En travée 188,63 5,06 6HA 16= 12,06

> Aux appuis  -386,86 10,47 6HA 16= 12.06
En travée 239,21 6,42 6HAL6= 12,06

Y Auxappuis = -409,46 11,09 6HA 16= 12,06

3.6. Vérifications a PELU
a. Condition de non fragilité (BAEL 91 modifié 99/ Art. A.4.2.1) « 2 »

Anmin > 0,23.bo . f‘rf“ = 0,23(45)(72)%: 3,91 cm2

e

Toutes les sections d’armatures adoptées sont supérieures a Amin. La condition est donc
vérifiée.
b. Vérification au cisaillement (BAEL 91 modifie 99/ Art A.5.1 ,211) « 2 »

La fissuration est préjudiciable, d’ou :

7= Yme < 7= min {01528 4 MPa} = 2.5 MPa.

bd Yb
3
Sens X=X : 7, = 34213x10° _ 4 n5ppa < 75 = 2.5 MPa.
e 450x720
3
Sensyy: g = 3208040 4 157Mpa< =25 MPa

450x720

La condition est verifiée, il n’y a pas de risque de cisaillement.
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C. Vérification de I’adhérence des barres (BAEL 91 modifie 99/ Art A.6.1 ,3) « 2 »

Tse= Vs.fiog
Ou:
. ¥ : Coefficient de scellement (En fonction de la nuance d’acier)
. ¥ = 1.5 (Barres de haute adhérence).
Donc :
7= 1.5 x 2.1= 3.15 MPa.
Te= Vmax
*09d D
Ou:
.Y i - Somme des périmétres utiles des barres.
Sens X-x :
dui=nme=6 X 3,14 X 16=301.44 mm.
3421340° 1,4MPa < 7, = 3.15 MP
= =1, a< =0 d.
7 0,9x900x301.44 e
Sens y-y :

2 pi=nme=6X 3,14 X 16 = 301,44 mm.

_ 37566x10°
~ 0,9x900x301,44

= 1,563 MPa < 7, = 3.15 MPa.

Tse

La condition est vérifiée, il n’y a pas de risque d’entrainement des barres.

d. Calcul des armatures transversales (BAEL91 modifié 99/Art. A.7.2,2) « 2 »
®; < min (h/35 ; b/10 ; &) = min (2,28 ; 4,5; 1,6) =1,6 cm.

En guise d’armatures transversales, le choix se porte sur un cadre et un étrier en @10
(A=3.14 cm?).
e. Armatures transversales minimales (Art. 7.5.2.2 du RPA 99 version 2003) « 1 »

At min= 0,003 x St x b= 0,003 x12 x 45= 1,62cm? < Ay adoptée= 3.14 cm?2. La condition est
vérifiée

f. Espacement des armatures transversales :

1. Article A5.1,23 du BAEL 91 modifié 99 « 2 » :

Pour équilibrer I’effort tranchant au nu de I’appui la section des armatures transversales doit
satisfaire la condition suivante :
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A ye03f) g 09feAc - 0,9.314.400

> _ Ye7lest = =14,32 cm.
bo.St 0.9fe yslwu-0.3f)bo  1.15.(1.61-0,3.2,1).70

2. Article 7.5.2.2 du RPA 99 version 2003 « 1 » :
Zone nodale
St<min (h/4 ; 12¢) = min (30 ; 19,2) = 19,2 cm.
Donc :
Stmax= min (14,32 cm ; 19,2 cm) = 14,32 cm.
= Si= 15cm.
Zone courante

Si < h/2= 80/2=40 cm.
= S5=20cm.

g. Espacement maximal des armatures transversales (BAEL 91 modifié 99/ Art.
Ab51,22)«2»:
S < min (0,9d ; 40 cm) = min (64,8 cm ; 40 cm) = 40 cm.
St max adopte= 20 €M < S{"= 40 cm. La condition est vérifiée.

h. Délimitation de la zone nodale :
La zone nodale pour le cas des poutres (nervures) est délimitée dans la figure 7.2 du RPA 99
version 2003 « 1 » en page 63 (Zone nodale) comme suit :

'=2.h
Avec :
. I’ 2 Longueur de la zone nodale.
. h : Hauteur de la poutre.
D’ou :
I’=2x80= 160 cm.
i. Armatures de peau (BAEL 91 modifie 99/ Art. A.8.3) «2»:

« Des armatures dénommeées ‘’armatures de peau’’ sont réparties et disposées parallelement a
la fibre moyenne des poutres de grande hauteur ; leur section est d'au moins 3 cmz2 par métre
de longueur de paroi mesurée perpendiculairement a leur direction. ». D’ou :

A peas= 2HA 14= 3.08 cm2,
3.7. Vérification des contraintes a ’ELS
Le calcul des moments fléchissant a ’ELS se fait a I’aide du logiciel ETABS. Les résultats
sont illustrés dans les diagrammes suivants :

Figure VII11.3 : Diagramme des moments fléchissant a ’ELS (Sens X-X).

178



Chapitre VIII étude de l'infrastructure

Figure VI11.4 Diagramme des moments fléchissant a I’ELS (Sens y-y).

La fissuration est considérée comme préjudiciable ou trés préjudiciable. Donc :

1. Contraintes dans les aciers

— . 2. 4 .2 ) . )

ost <min{Zf. ;110+/nfs } < min {£x400 ; 110 /7.6x2.1 } < min {266.66; 201.63}
3 3

6¢ = 201.63 MPa > oy= _Ms

pr.d.A
2. Contraintes dans le béton

Ope = 0.6f8= 0.6 x 25= 15 MPa > o= &
Ki

100.A
b.d

Ou : Kj et B; sont déterminés a I’aide d’abaques en fonction de p =

Les résultats des vérifications sont résumés dans le tableau suivant :

Tableau VI11.10 : Vérification des contraintes a I’ELS pour les nervures.

M; A Ost Ohc Ot Obc
Sens | Zone K Obs.
kN.m]  [emy P b ' [MPa] [MPa] [MPa] [MPa]
En 143,87 | 10,05 0,132 0,940 68,33 141,01 | 2,06 CV
travée
X-X
Aux | -295,05 12.06 @ 0,159 0,9345 61,33 197,48 3,22 CV
appuis 201.63 15
En 181 10,05 = 0,132 0,940 68,33 @ 177,4 2,6 CV
travée
Y Aux | -301,31 12,06 0,159 0,9345 61,33 162,8 @ 2,45 CV
appuis
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4. Conclusion :

Le ferraillage retenu pour le radier est le suivant :

1. Ladalle du radier (y compris les débords)

Sens X-X
. En travée (Lit supérieur) : 6HA 16/ml (Si= 15 cm).
. Aux appuis (Lit inférieur) : 6HA 16/ml (S= 15 cm).
Sens Y-Y
. En travée (Lit supérieur) : 5SHA 16/ml (Si= 20 cm).
. Aux appuis (Lit inférieur) : 5HA 16/ml (S= 20 cm).
2. Lesnervures:
Sens xX-x :
. Armatures supérieures (En travée) : 6HA 16.
. Armatures inférieures (Aux appuis) : 6HA 16.
Sensy-y :
. Armatures supérieures (En travée) : 6HAL6.
. Armatures inférieures (Aux appuis) : 6HA16.

Armatures de peau : 2HA 14 (Pour toutes les nervures)
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Conclusion Genérale

Le projet de fin d’étude est une étape essentielle dans le cycle de notre formation, il nous a
permis d’utiliser les connaissances acquises durant notre cursus universitaire, et surtout
d’apprendre les différentes méthodes de calcul qui ne se limite pas simplement au calcul du
ferraillage mais adopte :

les solutions des problemes existants de la meilleure fagcon possible en tenant
compte de I’économie et de la sécurité.

La conception

La forme de I’élément et comment travaillé

Cette ¢tude nous a permit I’application de nombreuses connaissances théorique acquise
durant notre formation. De plus elle nous a permis de maitriser le plus possible la
manipulation de beaucoup de logiciels et expérimenter d’autres, ETABS, SOCOTEC,
EXCEL, Auto CAD.

Notons qu’enfin ce projet qui constitue pour nous une premiere expérience, qui nous a
¢tait trés bénéfique puisque I’utilisation de I’outil informatique nous a permis d’économiser
beaucoup de temps, mais la maitrise du logiciel reste une étape tres importante qui demande

les connaissances de certaines notions de base des sciences de 1’ingénieur.

En fin nous souhaitons que ce modeste travail soit un support et un apport pour les

promotions a venir.
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