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Chapitre I : Description de I’ouvrage

I) Introduction :

L’humanité a marqué un grand nombre de catastrophes naturelles notamment les séismes
qui causent parfois par leur importances des destructions massives.

Le dernier séisme du 21 mai 2003, qui a touché la région centre du pays (Boumerdes, Alger et
Tizi — ouzou) on est un exemple treés probant.

D’énormes pertes tant humaines que matérielles ont été déplorées.

L’impérieuse nécessité de se doter de nouvelles mesures parasismiques actualisées (réglement
parasismique algérien version 2003) pour faire face au danger sans cesse grandissant que
représente la haute sismicité du sol algérien sur le tissu urbain en plein expansion s’est révélée
d’une importance primordiale.

Pour cela I’¢laboration d’un ouvrage parasismique doit comporter deux aspects principaux :

La prévision de ’ampleur des manifestations sismiques attendues sur le site.
La destination de I’ouvrage.

L’ingénieur en sa qualité de cheville ouvriere dans ce domaine et de par sa responsabilité
dans la sécurité publique et la préservation du potentiel économique, doit prendre conscience
de I'importance des risques et mettre en application les dispositions qui s’imposent afin
d’éviter ou minimiser les dégats.

I-1) Description de ’ouvrage :

Le théme de notre mémoire consiste en I’étude et le calcul des éléments résistants
d’une tour en (R + 11+1 Sous-Sol) a ossatures mixtes, a usage d’habitation et commercial.
Cet ouvrage, sera implant¢ a Draa Ben Khedda willaya de tizi ouzou, classée selon le
réglement parasismique Algérien (RPA 99 vérifi¢ 2003) comme une zone de moyenne
sismicité (Zone Il ) .

I-2) Caractéristiques géométriques :

La présente structure a pour dimensions :

e Hauteur totale du batiment (y compris ’acrotere) --- :40.84 m
e Longueur totale du batiment -—--  :26,85m
e Largeur totale du batiment -------------=--=-=ommnme-- 18,40 m
e Hauteur d’étage courant-----------------------—- :3,06 m
e Hauteur du RDC ----------—-mmmmmem e :4.08 m
e Hauteur du sous-sol -—- 4,08 m
e Hauteur de I’acrotére :0,60 m

1-3) Eléments de ’ouvrage :

> Ossature :

Le contreventement du batiment est a ossature mixte, composé¢ de :
+ Poteaux et poutres, formant un systéme de portiques dans les deux sens
transversale et longitudinale, destinés a reprendre les charges et surcharges
verticales et une partie des charges horizontales.
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#+ Des voiles en béton armé disposés dans les deux sens longitudinal et
transversal, constituent un systéme de contreventement assurant la rigidité et la
stabilité de I’ouvrage ainsi ils reprennent une partie des charges verticales.

» Planchers :
Les planchers sont des aires planes limitant les étages et supportant les revétements et les
surcharges .ils ont deux fonctions importantes : la fonction de résistance mécanique et la

fonction d’isolation. On distingue deux types :

> Planchers en corps creux :

Ils sont réalisés en corps creux avec une dalle de compression, reposant sur des
poutrelles préfabriquées. Le plancher terrasse comportera un complexe d’étanchéité et une
forme de pente pour faciliter I’écoulement des eaux pluviales.

> Dalle pleine en béton armé :

Une dalle d’épaisseur (e) et de longueur et largeur respectivement L et 1 avec (e<<L).

» Maconnerie :

> Murs extérieurs :

Ils sont réalisés en doubles cloisons de briques creuses de 10 cm d’épaisseur avec une
lame d’air de Scm d’épaisseur (10+5+10).

» Murs intérieurs :
I1s sont réalisés en briques creuses de 10cm d’épaisseur.

> les escaliers :
L’escalier est une succession de gradins permettant le passage a pieds entre les
différents niveaux d’un batiment .un escaliers contient également des paliers de repos.

> Les Revétements :

Les revétements utilisés sont :
o Carrelages scelle pour le revétement horizontale
o Céramiques pour les cuisines et salles d’eaux.
o Enduits platres pour les cloisons intérieurs.
o Mortier de ciment pour les murs extérieurs.

> Cage d’ascenseur :

Le bloc comporte aussi une cage d’ascenseur réalisée en voiles coulés sur place.

> les Balcons :
o les balcons sont en dalle pleine.
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> le coffrage :
o Coffrage métallique pour les voiles.

o Coffrage classique en bois pour les portiques.
» la térrasse inaccessible :
Elle sera réalisé en corps creux avec un systéme d’étanchéité compos¢ de :
o Forme de pente en béton armé 5%
o Revétement d’étanchéité multicouche
o Protection lourde (gravier)
> les fondations :
Elles sont la partie encastré du batiment, leur role est de reprendre la totalité des charges
verticales et horizontales de la structure et les transmettre au sol de fagon a :
o Le sol du batiment ne se tasse pas.
o Le batiment ne se renverse pas.
o Le batiment ne se glisse pas contre le sol.
I-4) Caractéristiques mécaniques des matériaux :

> Le béton :

Le béton est composé d’un mélange de ciment, sable, gravier et de I’eau.
Dans le cas courant, le béton utilisé est dosé a 350 kg/m3de ciment (CPJ 325).

La réalité pratique conduit vers le rapport :
» Eau /ciment = 0,5 cela pour limiter le retrait du béton.

» Sieau/ciment > 0.5 : un dosage trop €élevé en eau, ce qui va conduire a un fort
retrait.

* Sieau/ciment <0.5: il y a insuffisance d’eau, ce qui va conduire a un défaut de
maniabilité qui entrainera un mauvais remplissage des moules et une mauvaise
étanchéité.

N.B : Pour maintenir E/C = 0.5, il y a lieu d’ajouter des adjuvants.

> Résistance caractéristique a la compression

Un béton est défini par sa résistance a la compression a 28 jours d’age, dite : résistance
caractéristique a la compression, notée fyps.Cette résistance est mesurée sur des cylindres
normalisées (de diamétre @= 16 cm, hauteur h=32 cm).

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

fei= ot fezs pOUT des fia<40MPA

 (4,76+0,83))

er= m fe2s  pour des f.,5 >40MPA

Pour le présent projet le (BAEL 91 ) nous a permis d’adopter pour les ouvrages
d’habitation et commerce une résistance caractéristique pour le béton a la compression :
> fczg =25 MPA.
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» Résistance caractéristique a la traction :(Art A-2 12 BAEL91)

Conventionnellement elle est définie de celle a la compression par la formule suivante :

Ft)s =0,6 +0,06.fc;s MPA donc ft,g=2.1MPA
> Contraintes limites de béton:

o 4.1.3.1 : Les états limites

On appelle état limite, un état particulier au —dela duquel 1’ouvrage ou un de ses
¢léments ne satisfait plus les conditions pour lesquelles il a été congus. Les états limites
satisfait strictement aux conditions de (stabilité, résistance, déformations) sous ’effet des

actions extérieurs sous formes (force, moment, couple) .

+ Etat limite ultime (ELU) :

Il correspond a la résistance maximale des éléments sans risque d’instabilité :
La contrainte limite du béton a I’ELU correspond a I’état limite de compression du
béton. Elle est donnée par la formule suivante (Art. A.4.3.41, BAEL 91):

foo= 0.85. fc28
b 8vp

v, : Coefficient de sécurité ;

v, = 1,15 si la situation est accidentelle.
v, = 1,5 sila situation est courante.

0 : Coefficient d’application

0=1 lorsque j > 24 heures ;
0 =0,9 lorsque 1 <j <24 heures ;
0 =0,85 lorsquej <1 heure

o APELU:
La relation contrainte déformation est illustrée dans la figure ci-dessus.

Ohe A

0.85.f.09
U.y h

(1 )

2%o0 3.5%o Ehe(%o0
relation contrainte déformation

&pe - Déformation du béton en compression
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4+ Etat limite de service (ELS) :

L’état limite de service est 1’état au-dela duquel les conditions normales d’exploitation
et de durabilité des contraintes ne sont plus satisfaites.
On distingue :
- Etat limite de résistance a la compression du béton (contrainte de compression limitée).
- Etat limite déformation (pas de fléche excessive).
- Etat limite d’ouverture des fissures (durabilité et sécurité des ouvrages).

La contrainte de compression du béton est limitée par (Art. A.4.5.2, BAEL 91):

obe = 0,6.8,

Dans notre cas :

O = 0,6.f,,,= 15 MPa.
b: ADPELS:

La déformation dans le béton est considérée comme élastique et linéaire. La relation
contrainte déformation est illustrée dans la figure suivante :

O T

E he 2(],6.1:() 28

v

2%o0 Ebe

Diagramme contrainte deformation du béton (ELS).

o 4.1.3.2 : Contrainte limite de cisaillement :

Elle est donnée par la formule suivante (Art. A.5.1, BAEL.91) :
=4

T =5,

I, : Effort tranchant dans la section étudi¢e (ELU).
b : largeur de la section.
d : hauteur utile.

Cette contrainte ne doit pas dépasser les valeurs suivantes : (Art. A.5.1, BAEL.91)

-Cas de fissuration préjudiciable ou trés préjudiciable : 7,, = min ( 0,10fc28 ; 4Mpa)
-cas de fissuration préjudiciable : T, =min (0,13 fc28 ;5 Mpa )




Chapitre I : Description de I’ouvrage '

> Module d’élasticité :

On définit le module d’¢élasticité comme étant le rapport de la contrainte normale et la
déformation engendrée. Selon la durée de I’application de la contrainte, on distingue deux
types de modules :

o Module d’élasticité instantané : (Art A—2.1. 21 BAEL91)

Lorsque la contrainte appliquée est inférieure a 24 heures, il résulte un module égale a :
E;=11000 3/f; MPA .
Avec : f.og =25 MPA.
= E;=32164,195MPA.
o Module d’élasticité différée : (Art A —2.1.22 BAEL91)

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

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

E,=3700 3/ f,

Avec : fos =20 MPA.
= E,; =10818,86MPa

o Module d’élasticité transversale :

G=E/2(1+v)
Avec: G= 13400MPA.
E : Module de Young,

v: Coefficient de Poisson.
o Coefficient de poisson :(Art A.2 1 3 BAEL9I])

C’est le rapport des déformations transversales et longitudinales, il sera pris
égale a :
» v=02 béton non fissuré (ELS)
> v=0 béton fissuré (ELU)

% Les aciers :

L’acier est un matériau caractéris¢é par sa bonne résistance a la traction qu’en
compression.

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

Tvpe Limite |Résistance Allopg‘ement Ceefficient | Coefficient
d’gger Nomination |Symbole | d’élasticité | a la relatif a lao de de [y]
Fe [MPa] |Rupture | Rupture [%o] | figsuration | scellement
Aciers Haute
en adhérence
Barre FeE400 HA 400 480 14 %o 1,6 1,5
Aciers | Treillis soudé
en (TS) o
treillis | TL520 (B<6) | > 520 =220 SLbe = 1
» module d’élasticité longitudinal :
Il est noté (E;), sa valeur est constante quelle que soit la nuance de 1’acier.
Es=200000 MPa.
» Diagramme contrainte déformation de calcul :
Dans le calcul relatif aux états limites on utilisera le diagramme simplifié suivant.
cs (MPa)
fe/ys :
Allongement
10 % . (%)
Ees 10 %o
0
Raccourcissement

Diagramme contraintes déformations

> Limite d’élasticité :

Avec

fe

GS: —_—
7s

vs : Coefficient de sécurité

vs=1,15
vs=1,00

En situation durable
En situation accidentelle
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> La contrainte maximale des armatures tendues a’E L S :

Il est indispensable de limiter 1I’ouverture des fissures dans le béton (risque de corrosion
des aciers) ; on distingue trois cas de fissuration :

o Fissuration peu nuisible : (BAEL9 /Art 4-5-32)

Cas des ¢léments situés dans les locaux couverts, dans ce cas, il n’y a pas de
vérifications a effectuer.

o Fissuration préjudiciable : (BAEL91/Art 4-5-33)

Os< o s«=min(2/3 fe. 110 /”_fczg) MPa

o Fissuration trés préjudiciable : (BAEL91 / Art 4-5.34)

0s< o s«=min (0,5 ., 90/n.f,,, ) en MPa

> Protection des armatures : (Art A.7-2 4 BAEL91)

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 1’enrobage (C) des armatures soit
conforme aux prescriptions suivantes :

e C =5 cm: Pour les éléments exposés a la mer, aux embruns ou aux brouillards

salins ainsi que pour les ¢léments expos€s aux atmospheres treés agressives.

e C >3 cm: Pour les ¢éléments situés au contact d’un liquide (réservoir, tuyaux,

canalisations)

e (C2>1cm: Pour les parois situées dans des locaux non exposés aux condensations.
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Chapitre II : Pré-dimensionnement

11-1) Introduction :

Apres avoir déterminé les différentes caractéristiques de 1’ouvrage, ainsi que les matériaux
b
que les constituants, nous passerons aux prés dimensionnement des éléments.

11-2) Pré-dimensionnement des éléments :

¢ Les planchers :

Un plancher est une aire généralement plane, qui assure deux fonctions principales :

o Une fonction de résistance mécanique, qui consiste en la capacit¢ du plancher de
supporter son poids propre ainsi que les surcharges d’exploitation, et transmettre les
efforts aux ¢léments porteurs.

o Une fonction d’étanchéité et d’isolation acoustique et thermique.

> Plancher en corps creux :
Ce sont des planchers constitués de table de compression, de poutrelles et de corps
creux, leur réle principal est de transmettre les charges aux différents ¢léments
porteurs de la structure et d’assurer la protection et le confort aux occupants. Pour

remplir leurs taches, les planchers doivent €tre congus de telle sorte a supporter leurs
poids propres et les surcharges d’exploitations. Pour cela leur dimensionnement est
donné par les formules de BAEL suivantes :

hg> L/22.5
Avec: hy, . hauteur totale du plancher.
L : langueur maximale entre nus d’appuis dans le sens des poutrelles
Dans notre cas : L=455-030=425m
Ce qui nous donne : hy>4.25/22,5 = 18,88 (cm)
Donc : h;=20 cm
Soit : (16+4) qui sera valable Pour tous les étages courants

{ La hauteur du corps creux : 16[cm]

Dalle de compression

ST
I Corps creux

LJ L J K

La haluteur de la dalle de compression : 4[cm]

16

41;....

Poutrelle

Schéma descriptif d’un plancher courant.

11 -
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> Plancher en dalle pleine :

o Condition de résistance a la flexion :

L’épaisseur de la dalle pleine des balcons et porte a faux sera déterminée par la
résistance a la flexion. Dans notre cas la dalle est considére comme un porte a faux, sa hauteur
doit satisfaire la condition suivante :

L
€ =27
10
Avec :
e : la hauteur totale de la dalle.
L : la largeur de porte a faux.
Dans notre cas : L=120 cm. e;=12 cm.

o La résistance au feu :

Pour deux heures d’exposition au feu 1’épaisseur minimale d’une dalle pleine est de 11cm
e=11cm
o L’isolation acoustique :

D’apres la loi de masse, I’isolation acoustique est proportionnelle au logarithme de la masse
de plancher.
Pour M<200Kg/m’* +—L=13,3log (10M)
Pour M>200Kg /m’* +—L=15logM+9
M=pxV V=M/p
V=esx1x1 es=M"p
M : la masse du plancher
V : le volume du plancher
p : la masse volumique du béton=2500K g~™’
Donc pour avoir le confort acoustique de notre dalle, une masse surfacique est exigée

M=350Kg-fn’.  es=—-r=

0.,149m es=14cm

Donc on adoptera une dalle de e =15¢m d’épaisseur.

> Les poutres :

La poutre est destinée a supporter les charges d’une partie de la construction, ses dimensions
sont données par référence au BEAL 91 comme suit :

o h¢hauteur comprise entre L/10 <h <L/15.
o b largeur comprise entre 0,4h; <b <0.7 h; |
o L : portée libre de la poutre.
Dans les constructions en béton armé on distingue deux types de poutres :

o poutres principales (ou porteuses).

o poutres secondaires (ou de chainage)

12 -
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> poutres principales :
v Hauteur :

o L[=5.00-0.30=4.70 m
D’ou: 470/15<h;<470/10 = 31.33<h{<47cm

On prendra comme hauteur h, pour les poutres principales, et pour des raisons de sécurité
h; =40 cm

v' Largeur :
0.4h;<b < 0.7h,

Ce qui donne dans notre cas :
o 0.4(40)<b<0.7(40)= 16<b<28 cm
o b=30cm.

> poutres secondaires :
v Hauteur :

o L=4.55-0.30=4.25 m pour les poutres secondaires.
D’ou : 425/15<h;<425/10 =28.33<h;<42.5cm

On prendra comme hauteur h; pour les poutres secondaires, et pour des raisons de sécurité
h;=35cm

v' Largeur :
0.4h;<b <0.7h,

Ce qui donne dans notre cas :

o (35)<b<0.7(35) =14<b<24.5cm
o  b=30cm.

% Vérification des exigences du RPA 99 Version 2003 (Art 7-5-1) :

o Poutres principales :
b=30cm=>20cm

h; =40 cm >30 cm
h; b=40/30=1.334
= Conditions vérifiées

o Poutres secondaires :
b=30cm=>20cm

13 -
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hi=35 cm=>30 cm
h/b=35/30=1.16<4
= Conditions vérifiées.

Donc on opte pour :

o Poutres principales :(b*h)= (30%40)
o Poutres secondaires :(b*h)= (30*35)

> Les voiles :

Les voiles sont des ¢léments rigides en béton armé coulés sur place. Ils sont destinés,
d’une part a reprendre une partie des charges verticales et d’autre part, a assurer la stabilité de
I’ouvrage sous 1’effet des charges horizontales. Le Pré dimensionnement se fera
conformément a (RPA 99 version 2003) :

=

-+
h, — /

% Epaisseur du voile :
Le pré dimensionnement des voiles de contreventement sera conforme au RPA 99qui
exige les conditions suivantes :

Elle est déterminée en fonction de la hauteur libre d’étage (H,) et de la condition
de rigidité aux extrémités.

o Pour Rez-de chaussée et sous-sol :
h.=408 — 20 =388 cm.
a = h/20.
a=388/20=19.4cm.
o Pour étages courants :
h.=3.06 — 20 =286 cm.

14 -
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X/
L X4

a = h/20.
a=286/20=14.3cm.
On prend I’épaisseur de voile a =20 cm

Largeur du voile :

Les voiles de contreventements doivent satisfaire la condition suivante :
Limin > 4a
Avec :
L : largeur du voile.
a : épaisseur du voile.
L > 4x20=80 cm.=> La condition est vérifiée.

>2a
<>
| l
% a
| T >3a
—> q le—
he
aZE 223
S
a
—»iq — T
<+ he
>2a az
aZE
20

Coupe des voiles en plan.

> T 1<
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» Les poteaux :

Les poteaux seront pré dimensionné & L’ELS en considérant un effort de compression
axial Ng, qui sera repris uniquement par la section du béton.

La section du poteau a déterminer est donnée par la relation suivante : S > Ng/o
Avec :
Ns . effort de compressions revenant au poteau qui est considéré égal a  (G+Q)
O : contrainte admissible du béton a la compression simple
Ope = 0.6 o5 =15 MPa

L’effort normal Ng sera déterminé a partir de la descente de charge donnée par les régles du
BAEL 91

On aura donc a déterminer d’abord les charges et surcharges de différents niveaux du
batiment, qui seront données par le tableau suivant :

+ Les charges permanentes :

Dans notre cas on calculera les charges correspondantes aux planches terrasse ; étages
courants; porte a faux ; murs extérieures et intérieures et 1’acroteére.

«» plancher terrasse (inaccessible)

< 1
3
4 RS
i "\ N iy 5
—_—
7
—

Eléments constituent le plancher terrasse

La légende se rapportant a la figure ci-dessus est donnée par le tableau suivant :

16 -
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Tableau: Valeur de la charge permanente G; du plancher terrasse :

N° Désignation E[(:Ia:izls;:)ur }’Ig\(li/sn:';))lumique Poid(;(sl;llrglzc)ique
1 Couche de gravillon 0.05 17 0.85

2 | Etanchéité multicouche 0.02 6 0.12

3 |Formes de pentes 0.07 22 1.54

4 Feuille de polyane / / 0.01

5 Isolation thermique 0.04 4 0.16

6 Dalle a corps creux 0.16+0.04 14 2.8

7 Enduit platre 0.02 10 0.2

G=05.68

% étage courant :

—K

4

Elément constituant les planches d’étage courant

La lIégende se rapportant a la figure ci-dessus est donnée par le tableau suivant :

Tableau : Valeur de la charge permanente G, de 1’étage :

. , Poids volumique .
Valeur i Eléments v (KN /m3) Epaisseur (m) | Charge Gt (KN/m2)
1 Carrelage 22 0.02 0.44
2 Mortier de pose 20 0.02 0.4
3 Couche de sable 18 0.02 0.36
4 Dalle en corps creux 14 0.2 2.8
5 Enduit en platre 12 0.02 0.24
6 Cloison de séparation / / 1
Totale G= 5.24
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+» Planchers dalle pleine :

o

Q

La légende se rapportant a la figure ci-dessus est donnée par le tableau suivant :

Tableau : Valeur de la charge permanente G; de la dalle plaine :

Poids volumique

Poids surfacique

N Désignation Epaisseur (m) (KN /mg) (KN /mz)

||t 0.02 2 0.4
carrelage

,  |Mortierde 0.02 20 0.4
pose

g || Cemeees 0.02 18 0.36
sable

4 |Dalleen 0.15 25 375
béton armé

5 Enduit ciment 0.02 18 0.36

+* Mur extérieur :

En double cloisons (avec briqu

G,=5.31 KN/m’

T

o oy
-

i
-

LT
T
I

[ )

-
T

hk))\)’—

i
-
T TTT
LT T 1
-

Coupe verticale d’un mur extérieur
Tableau Valeur de la charge permanente G du mur extérieure :

es creuses) d’épaisseur égale a 25 cm.

N° Désignation Epaisseur (m) P (KN / m’) G (KN /m%)
1 Enduit ciment 0.02 18 0.36
2 Briques 0.1 9 0.9
creuses
3 Lame d'air 0.05 / 0
4 Briques 0.1 9 0.9
creuses
5 Enduit platre 0.02 12 0.24
G Total 24
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«* Mur intérieur :

Tableau : Valeur de la charge permanente de la maconnerie (mur intérieur) :

N° Eléments | Poids volumique y (KN/m®) | épaisseur | Charge G (KN/m?)
1 Enduit de 12 0.04 0.48
platre
2 Brique creuse 9 0.1 0.9
Totale G=1.38 KN/m’

< L’acrotére :

On se basant sur les dimensions de 1’acrotére dans le schéma illustré dans la figure ci-
dessous, nous pouvons déterminer la charge permanente correspondant.

GaCl' = pbetan x S

acr ®

Gaer=25 [(0.5 %0.1)+(0.08x0.2)+ (%H

=

<0~

% Gue=1.7 KN/ml.

H=60cm

Coupe verticale de ’acrotére

+* Les charges d’exploitations :

Les surcharges d’exploitation sont données par le DTR (articles 7.2.1 et 7.2.2) comme

suit :
- Plancher terrasse Q =1.00 KN/m?
- Plancher étage courant : a usage d’habitation Q=1.50 KN/m*
-plancher rez de chaussé : a usage commercial Q =4.00KN/m’
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-plancher de sous- sol : parking couvert Q =5.00KN/m*
- L’acrotére Q=1.00KN/m?
- L’escalier Q=2.50 KN/m*
- Les balcons Q=3.50 KN/m*

> Charges et surcharges revenant au poteau D; :

+ Surface d’influence : Surface d’influence du poteau D3
La descente de charge est effectuée pour le poteau D3.

2.275

Poutre princinale

Poutre -secondair

2.10

4——Lﬂ.&L’<—2ﬁL’

Aire du plancher revenant au poteau le plus chargé (D)

Si=(2.275x1.85) + (2.275x2.50) + (2.10x1.85) + (2.10x2.50)=19.03m>

< Charges permanentes et charges d’exploitation revenant a chaque plancher :

- Plancher terrasse G = 5.68 KN/m*
Q = 1.00KN/m?

- Plancher étage courant G = 5.24KN/m’
Q = 1.50KN/m’

- Plancher rez-de-chaussée G = 5.24 KN/m®
Q = 4.00KN/m*

R/

s¢ Charges permanentes totales :

o Poids du plancher P=G x S
-Plancher terrasse :
P=15.68 x19.03=108.09 KN

- Plancher étage :
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P =5.24 x19.03=99.72KN

o Poids des poutres :

-Poutres principales :
P=4.35x0.40x 0.30 x 25 = 13.05 KN.
-Poutres secondaires :
P=4375%x0.35x0.30 x 25 =11.48KN.
D’ou le poids total P =13.05+11.48
Ce qui donne : P;=24.53 KN.

o Poids des poteaux

-poteaux du 1,2...... 9etl1 “™ niveau :
La section adopte est :(30x30)
Gpo1=25x0.30x0.30x 3.06=6.885KN
- poteaux du rez de chaussée et du sous-sol :
La section adopte est :(30x30)
Gpo1=25x0.30%0.30x4.08=9.18 KN.

% Surcharges d’exploitation :

o plancher terrasse Qo= 1.00 x 19.03=19.03KN.

o plancher courant Q;= Q= Qs=........ Q1= 1.50X 19.03=28.545KN

o plancher rez de chaussée Q;,=4.00 X 19.03=76.12KN.

+ Loi de dégression de charges :

En raison du nombre d’étage qui compose le batiment étudiée n >5, en doit tenir

compte de la loi de dégression pour des surchages

d’exploitation différente

Sp
20 = S()

S
21=S0+S; S2
2 =50+0,9 (Si+Sy) S,
X5 = So+ 0,8(S1+S2+ S3)

2, = So t[(3+n)/2n] 2"21So
Sh
Pourn>5
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Les résultats et les coefficients de la dégression des surcharges sont donnés le schéma ci-
dessous :

NIV 13 Qo=19.03 KN

NIV 12 Qo+Q1=19.03+28.545=47.575 KN.

NIV 11 Q010.95 (Q;+Q2)=19.03+0.95 (28.545X2)=73.265KN.

NIV 10 Q01+0.90 (Q;+Q2+Q3)=19.03+0.90 (28.545X3)=96.10KN.

NIV 09 Q00.85 (Q1+Qr+Q5+Q4)=19.03+0.85 (28.545X4)=116.08KN.
NIV 08 Qu+0.80 (Q1+Qr+Qs+Qu+Qs)=19.03+0.80 (28.545X5)=133 21KN.
NIV 07 Qu0.75 (Qu+Qa+Qs+QuQs+Qe)=19.03+0.75 (28.545X6)=147.48KN.
NIV 06 Q00.72 (Qu+Qs+Qs+QuQs+Qe+Qy)= 19.03+0.72 (28.545X7)=
162.89KN.

NIV 05 Qu0.69 (Q1+Qu+Qs+QuQs+Qe+Qr+Qg)= 19.03+0.69 (28.545X8)
=176.60KN.

NIV 04 Qo+0.67 (Q1tQ2+Q3+Q4+Qs5+Qs+Q7+Qs1+Q9)=19.03+0.67

(28.545X9)=191.15KN.

NIVO03 Qo10.65 (Q1+Q2+Q3+Q4+Q5+Q6tQ7+Qs1+Q9+Q10)=19.03+0.65
(28.545X10)=204.57 KN.

NIVO02 Qo10.63 (Q1+Q2+Q3+Q4+Q5+Q6tQ7+Qs+Q9+ Q10+ Q11)=19.03+0.63
(28.545X11)=216.84 KN.

NIVOl1 Q010.62 (Qi+Qx+Q3+Q4+Q5+QstQ71Qs Q9+ Q1o+ Q11+ Q12)=19.03+0.62
(28.545X11+76.12)=390.115 KN.

Dégression des surcharges
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+* Descente de charge sous poteaux D;:

NIV|  Charges permanents (KN) Dexploitaions | normal |  botean
i | Gpiancher | Groutr | Gpotea | Gtotal | Geumul | QPlancher | Qcumul | NsTGctQc | Strouvée | Sadoptée
13 108.1 | 24.53 0 132.63 | 132.63| 19.03 19.03 151.66 101.1 30x30
12 99.72 | 24.53 [ 6.885 | 131.13 | 263.76| 28.55 47.58 311.34 207.56 | 30x30
11 99.72 | 24.53 [ 6.885 [ 131.13 | 394.89( 28.55 73.27 468.16 312.1 30x30
10 99.72 | 24.53 [ 6.885 | 131.13 | 526.02| 28.55 96.1 622.12 414.74 | 30x30
9 99.72 |[24.53 |1 6.885|131.13 | 657.15( 28.55 116.1 773.25 515.5 | 30x30
8 99.72 |[24.53 |1 6.885|131.13 | 788.28( 28.55 133.2 921.48 614.32 | 35x35
7 99.72 |[24.53 |1 6.885 | 131.13 | 919.41( 28.55 147.5 1066.91 711.27| 35x35
6 99.72 |[24.53 | 6.885 | 131.13 | 1050.54( 28.55 162.9 1213.44 808.96 | 35x35
5 99.72 | 24.53 [ 6.885 | 131.13 | 1181.67 | 28.55 176.6 1358.27 905.51 | 35x35
4 99.72 | 24.53 [ 6.885 | 131.13 | 1312.8( 28.55 191.2 1504 1002.66 | 40x40
3 99.72 | 24.53 [ 6.885 | 131.13 | 1443.93( 28.55 204.6 1648.53 1099.02 | 40x40
2 99.72 | 24.53 [ 6.885 | 131.13 | 1575.06| 28.55 216.8 1791.86 1194.57 | 40x40
1 99.72 | 2453 | 9.18 [ 133.43 | 1708.49( 76.12 390.1 2098.59 1399.06 | 40x40

¢ QObservation : Les calculs effectues précédemment sur des ouvrage similaire ont
démontré la nécessite d’augmenter les sections de béton calculées.

11-2-4-5) Vérification :

¢ vérification relative aux coffrages (Art 7.4.1 RPA 99) :
Les dimensions de la section transversale des poteaux doivent respecter les
conditions suivantes :

Min (30,30)= 30....0K

o Min (b, h1)>30cm = \ Min (35,35)>30....0K
Min (40,40) > 30....0K

208720 _ 194...0K

o Min (bj,h;)>he/20 = Min (30,30) >

o 1/4 <bi/h; <4 = 1/4<30/30=1.00<4 ...... OK

Toutes les conditions sont vérifiées.
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+» Condition de stabilité de forme :

» Vérification au flambement : on doit vérifier que I’élancement :
A=1/1<50

Avec :

A : Elancement du poteau

l¢ : Langueur de flambement (I¢= 0.7 h)

1: Rayon de giration (I/S)l/ 2. I=bh’/12.

S : Section transversale du Poteau (S=b x h)
he : Langueur libre du poteau.

Ce qui donne A =2.42 h./ h.

I : moment d’inertie du poteau

(Pour la section des poteaux on a des sections carrées).

e
by

h;
Section I-T | )

+—>
™ }
Section II-IT Tfy\—f

Tableau : Vérification de 1’élancement

Section des goteaux en 30x30 35x35 40x40
(cm”)
Elancement 23.07 19.77 23.47

Donc I’élancement A < 50 = la condition est vérifié.
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Donc ; Pas de risque de flambement
Conclusion :
Apres avoir fait les calculs, nous sommes arrivés aux résultats suivants :

» hauteur du plancher ht = 20cm soit un plancher de (16 + 4) cm
» section des poutres principales (30x40) cm?
» section des poutres secondaires (30x35) cm?
» section des poteaux
o SS,RDC,1,2 — (40x40) cm?
o 3,4,5,6 — (35x35) cm?
o 7,89,10,11 — (30x30)cm’
» ¢paisseur de la dalle plein e=15 cm.
» épaisseur des voiles e =20cm.

Ces résultats nous servirons de base dans la suite de nos calculs aux prochains chapitres.
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I11-3-5) poutre paliére (étage courant) :

5-1) Introduction : Les paliers intermédiaires de 1’escalier reposent sur une poutre pali¢re
destinée a supporter son poids propre, le poids du mur en magonnerie, et la réaction de la
paillasse, semi encastré a ces extrémités dans les poteaux sa portée max est de 4.55m.
5-2) pré dimensionnement :
> Hauteur de la poutre :
LSht Skjﬁéht 3@330.33“11 <h, £45.5cm.
15 10 15 10
On opte pour hy = 35cm
> Lalargeur :
0.4h, <b<0.7h, = 14cm <b < 24.5cm.

On opte pour b =25cm
Selon le RPA 2003, b >20cm et %s 4

Donc la poutre aura pour dimension bxh =25x35cm?’
5-3) Charges revenant a la poutre :
Poids propre de la poutre : Gp= 0.25%0.35x 25 = 2.19KN/ml
Poids du mur :Gmur= PmurXho
Avec ho : hauteur libre d’étage.
Gnur=2.4x2.71=6.504KN/ml.
G= Gpurt Gp=(6.504+2.19)=8.694 KN/ml.
L’effort tranchant a I’appui B :
ELU :Tu=22.80KN ELS :Ts=16.37KN
5-4) Calcul a I’ELU :
5-4-1) Calcul du moment et de ’effort tranchant :

le calcul se fera pour Iml de langueur de la poutre :

T 22.
Qu=135G + 1% =1 35x8.694 + 220 _ 34 sakN/mI.
L I ml
N 34.54KN/ml

\ A 4 vV V. VvV V VvV vV vV Y /

4.55
Schéma statique de la poutre paliere

q,L7  34.54x4.55’

[
»

Moment isostatique : M, = o 2 =39.383KN.m
L . .
L’effort tranchant : Tu™ = q; _34 54;4 > 78.578KN.

Pour tenir compte de semi encastrement, on affecte My par des coefficients numérateurs, on
aura donc les valeurs suivantes :
M, =(-0.3) My=-11.815KN.m
M; = (0.85) M(y=33.475KN.m
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5-4-2) Diagramme de M et T : 34.54 KN/ml |/
4 \ 4 y \4 \4 \ 4 \ 4 \ 4 \ 4 \ 4 \ 4 b
< 455m /
11.815 11.815
: ] X[m]
\+
M [KN.m] . 5
i 33.475
T[KN] A 78.578
+ X[m]
78.578
Diagramme des efforts internes
5-4-3) Ferraillage :
> En travée :
M . 6
u, = 2t _ 33 475><210 —0.092
bd*f,, 250x(320)" x14.2 - 1
u, <u, =0.392 = SSA.
32cm
u, =0.092 =B =0.952
" | . SN N R _[2¢
A = e 33.475x10 3. 160m’
Bdo, 0.952x32x348
Soit At=3HA10+3H8=3.86cm2. 3cm
Aux appuis: 25c¢m
6
u, = 1\/£a _ 11.815 ><210 — 0.0325
bd*f,, 250 x (320) > x 14.2
u,0.0325 <u, =0392 = SSA
u, =0.0325 = B =0.984
3
A = M, _ 11.815 x10 ~ 108 cm >
Bdo ,  0.984 x 32 x 348

Soit : A,= 3HA10 = 2.35¢m>
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5-5) Vérifications :
5-5-1) Condition de non fragilité : (BAEL91/Art4.2.1)

f :
A, =0.23bd 2 =0.23x25%x32x j_oz) =0.966cm’

€

Ac=3.86cm?)0.966cm” — condition vérifiée.
A= 2.35>0.53cm’ —condition vérifiée.

u : f :
7, = % <7, = mm{O.Z <28 ;SMPa} = min{3.33MPa,5MPa} = 3.33MPa
Vb
3
p, = 18378x107 ) 9850MPa(3.33MPa —> condition vérifiée
250x320

5-5-3) Vérification de ’adhérence aux appuis :
On doit vérifier :

Tumax
T.=——<7_ =Vy_.f  =15%x2.1=3.15MPa
se 09dz Ui se \Vs 28

D> U, =) nad =3.14(3x10 +38) =169.56cm

78.578 x10°

T =
¥ 0.9%320%x169.56
Donc Il n’y a pas risque d’entrainement des barres.

= 1.61MPa(T,, = 3.15MPa — Vérifié.

5-5-4) Ancrage des barres aux appuis :

Of
L, = 4_‘* ,avect, = 0.6y°f,, =2.835MPa
T

S

[ _ 10x400

= =352.73mm = 35.2cm.
4x2.835

=Soit Ls=40cm.

Pour des raisons pratiques il est nécessaire d’adopter un crochet normale, d’apres le
BAEL91 ; la longueur nécessaire pour les aciers HA est 0.4L= 0.4 x 40 = 16cm

Soit un crochet de 20cm.

5-5-5) les armatures transversales :
10
0, = % =3 " 3.33mm On prend ¢, = 8mm

On prend un cadre et un étrier en HAS.
+» Vérification du diameétre des armatures transversales :

.. .b h )
<min(pi—,—) =min(10,25,10)mm
0, (© 10 35) ( )

¢, = 8mm(10mm — condition vérifiée

% Espacement des armatures transversales :
D’apres le RPA2003 Art (7,5.2.2) on aura :
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> Zone nodale :
. h . 35
S, < mln(z,IZ 0,30) = m1n(7,12 x1,30) =8.75cm
Soit:S, =8cm
> En dehors de la zone nodale :

S, < % =17.5cm,Soit : S, =15cm.

Remarque :
les premieres armatures transversales doivent étre disposés a Scm au plus du nu de

I’appuis ou de I’encastrement

5-6) Etat limite de service L’ELS :
5-6-1) Calcul des moments et de I’effort tranchant :
16.37

T
Qs=G+ —=8.694+ =25.064KN/ml
L Iml
2 2
Moment isostatique : M = qSSL _ 25004 2(4'55) = 64.86KN.m
max L . .
L’effort tranchant : Ty = q; _25.004x4.55 57.02KN
Tenant compte du semi encastrement on aura :
M;a = (-0.3)xMos=-19.458KN.m Mg = (0.85)xMys = 55.13KN.
5-6-2) Diagramme de M et T : 25.064 KN/ml

<
<
«
<
«
<
«
<
«
<
«
<
«
<
«
<
«
<
«

) 4.55m

19.458 19.458

- ] X[m]

_|_
M [KN.m]
l 55.13
TIKN] 4 57.02
. X[m]
- 57.02

Diagramme des efforts internes

5-6 -3) Vérification des contraintes:
«» Etat limite de compression dans le béton :
. <o, =0.6f ,, =15MPa

O Aux appuis :

100A .
o = L _100x235 oo
bd 25x32

Oy

k,=43.14=K = 1 =0.0239
K1

B, =0.914
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> La contrainte dans P’acier :

M . : f .. .
og = 2 = 19.458x10 =283.10MPa < 6 = — =348MPa — condition vérifiée.
B, xdxA, 0.914x32x2.35

Vs

> La contrainte dans le béton :
o, =kxos=

0.0239x283.1=6.766 < 5,, = 0.6f ,, =15MPa—— Condition vérifiée.
o En travée :

100A, 100x3.86 k, =32.62 = x =0.0306
p1= = =0482 =
bd 25%x32 B, =0.895
» La contrainte dans Pacier :
M : ’ f .. ,
Og = . __ 1310 =498.68MPa > 6, = — = 348MPa — condition non vérifié.
B, xdxA, 0.895x32x3.86 Vs
Il faut augmenter le ferraillage :
En adopte A=3HA12+3HA10=5.74cm’
M : ’ f iy :
o4 = SN S S LA 335.35MPa < 6, = —= = 348MPa — condition vérifiée.
B, xdxA, 0.895x32x5.74 Ys

> La contrainte dans le béton :

o, =kx0s=0.0306x335.35=10.26 <G, =0.6f,; =15MPa——> Condition
vérifiée.
+ Vérification de la fléche :

Le calcul de la fleche n’est pas nécessaire si les conditions suivantes sont vérifiées :
1/ EZL = 35 =0.0769 > 1 =0.0625
L 16 455 16

= Condition vérifiée.
g By Mso 35 7605 5513 0849 = Condition vérifice.
Lo10M, 455 10(64.86)
y A _42 5.74 42

= =0.0071 < — =0.0105= Condition vérifiée.
bd fe 25%x32 400

Les trois conditions sont vérifiées, donc il n’y a pas lieu de vérifier la fleche.
Conclusion :

Apres toute vérification, nous avons adopté le ferraillage suivant :
> Appuis :3HA10=235cm’.
> Travée :3HA 10+3HA8=3.86cm’.

> Armature transversales : 4 HAS =3.01cm’ avec

o St=8cm zone nodale.
o St=15cm zone courante.

NB : pour le schéma de ferraillage voir I’annexe.
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Chapitre 111

Calcul des élements

v
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Introduction :

Ce chapitre concerne le dimensionnement et le calcul des éléments de la structure qui peuvent
étre isolés sous 1’effet des seules charges qu’ils leurs reviennent.

Le calcul se fera conformément aux régles (BAEL 91 modifié 99).

I1I-1) Calcul de ’acrotére :

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

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

10 cm 10 cm

—r—>
A 3 cm
7 cm
60 h !

cm

¢ 4cm

16cm

<>

Coupe verticale de ’acrotére

111 -1-1) Détermination des sollicitations :

o Poids propre :
G =[(0.6x0.1) + (0.03x9§) +(0.07 x 0.1)] x 25 = 1.7125 KN/ml

G =1.7125 KN/ml

o Surcharge d’exploitation: Q = 1.00KN/ml.
o Effort normal dus au poids propre G :
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N=Gx1=1.7125KN

o Effort tranchant : T=Q x 1 = 1.00KN.
o Moment de renversement du a la surcharge Q :
M;=QxHx1=0.60 KN.m

I1I-1-2 ) Diagramme des efforts :

Q

H=0.6m l G

—
A

\
\\
\\
M=0,60KN.m \  N=L7125kN T=1kN
Diagramme des moments Diagramme de 1’effort Diagramme des efforts
Fléchissant M tranchants T

normal N

Schema statique de calcul de ’acrotére.

I1I-1-3 ) Combinaisons de Charge :

K/

% ELU: 135G+ 1.5Q
Nu=135G=1.35x 1.7125=2.312 KN (du a G).
M,=15Mq=15x0.6=0.90 KNm (duaQ).
Tu=15xT=15KN.
% ELS: G+Q
N, =G = 1.7125 KN.
M, =M = 0.60 KN.m
Ty=T=1KN.

111-1-4 ) Ferraillage de I’acrotére :

X/
L X4

Calcul des armatures a PELU :

I1 consiste en I’étude d’une section rectangulaire soumise a la flexion composée a

I’ELU sous (N,) et (Mu), puis passer a une vérification de la section a I’ELS sous (Ns) et
(Ms).

" 28 ‘H‘
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o} A's M
hf & I S ___ lofNy ] VAN
«$ A
b =100 cm

v

P
<«

« Position du centre de pression :

_Mu_ 090 3e0m=39em

e = =
Y Nu 2312

E—C = %—2.5 =2.5cm

h . . o
e,)——C = Le centre de pression (point d’application de I’effort normal) se trouve a

I’extérieur de la section limitée par les armatures d’ou la section est partiellement comprimée.

Avec : Mu : moment du a la compression ; Nu : effort de compression ;

Cp : centre de pression ; ey :excentricité ;

C : I’enrobage ;

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

déja calculée. .
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+» Calcul en flexion simple :
> Moment fictif :

Mi=Nuxg
h
Avec : g=eu+(;-c)

g : la distance entre le centre de compression et le centre de gravité de la section d’armature
tendues.

M=2.312 x [0.39 + (- 0.02)] = 0.970 KN.m

M= 0.970 KN.m

_ Mf _ 0970x10°
Ho bdfpy 100x7.52x14.2

=0.0106

tp =0.0106< ;= 0.392. La section est simplement armée (SSA), les armatures comprimeées
ne sont pas nécessaires Asc=0.

up =0.0106 === =0.995

> Armatures fictives (flexion simple) :

_ fe _ 400 _ ) _
iy = ” FE 348 MPa et £=0.995
Mf 970 ’
Donc : Agr= =0.350 cm".

Bdog 0.995x8x348

» Armature réelles (flexion composéc) :

Au=Ag — () = 0350 2222218 _ ) 5g
o= A =) T 0330 e~ 02

A= 0.284 cm?.

III-1-5) Vérifications:

% Veérification a PELU :

> Condition de non fragilité (BAEL 99 Art A.4.2.1):
Un ¢€lément est considérée comme non fragile lorsque la section des armatures tendues

qui travaillent a la limite élastique est capable d’équilibrer le moment de premicére fissuration
de la section droite d’armature.

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

> T ] <
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Amin=0,23.b.d .ft28/fe[es-0,455.d /es-0,185.d].
es =Ms /Ns=0,6/1,7125=0,350m=35cm.
£t28=0,06£c28+0,6=0,06.(25) +0,6=2,1Mpa .
Amin=0, 23x100x7.5x2,1/400 [35-(0,455x7.5)/35-(0,185x7.5)]=0,85 1cm’.
Amin = 0.851 cm’.

Remarquons que : As < Anin, la CNF n’étant pas vérifiée alors on adoptera la section
minimale As = Amin = 0.851 cm’.

La section d’acier est 4HA 8 /ml=2.01 cm® avec un espacement de St =25 cm.

» Armature de répartition :

A
A=
2.01
Ay ==~ = 0505 cm’.
Donc : A,=4 HA8 =2.01 cm®. Espacées de 25 cm”.

» Vérification aux cisaillements : (Art A.5.1,211/BAEL 91 modifié 99) :
La vérification s’effectue a I’ELU, la fissuration est considérée comme préjudiciable d’ou :

Vu
Tyw=7;

=4 d avec : T, : contrainte de cisaillement

On doit vérifier que :

74
7, =75 imin {0.15 f}f—ff 4 } (MPa).

Et

{}’b = 1.5 — situation courante.
V,=15Q=15x1= 15KN.

_ aEx1e®

T, = ———— =0.018 MPa.
1000 x 80

V;
Ty ™ b_l:i =(0.018 <min {0.15,25/15,4 } =2.5 MPa — 5 lacondition est

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

» Vérification de I’adhérence des barres :
I1 est important de connaitre le comportement de ’interface entre le béton et I’acier,
puisque le béton armé est composé de ces deux matériaux, il faut donc vérifier que :

Toe < Top avec : Tee = ¥ fers =1.5x2.1=3.15 MPa.

’4 31 k“




Chapitre III : Calcul des ¢léments '

Avec :
Tow= e~ & TU;! des périmétres utiles des b
se " ood S i - somme des périmétres utiles des barres.
YUi=4m.w=4x3.14x0.8=10.05 cm.
1.5 x 10°
Tge =——————=0.207 MPa.
0.9 x 80 x10.05
Ona T4 =0207 < 14 =3.15MPa —— donc il n ya pas risque

d’entrainement des barres.
La longueur de scellement droit (BAEL 91 1.2.2)
Ls=40 =40x0.8=32cm.

> Vérification des espacements des barres :(Art A.4.5. 33/ BAEL 91 modifiée 99) :

La fissuration est préjudiciable ; donc S;<min {3k, 33 cm} =30 cm
h =10 cm. C’est I’épaisseur de la section de ’acrotere.
On a adopté un espacement de 25 cm ; donc la condition est vérifiée.

% Vérification a PELS :

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

Oy S 0 =min{2/3 f,,110 /0 fizs}.

HA: @ =>6mm
fe E 400

og =min{(2/3) 400,110 V1.6 x 2.1} =201.63 MPa.
0 =201.63 MPa.

Les aciers { —_— n=1.6

Mg

. — . . _ 2
Calculde O @  0Og FidA. avec:  Ag=2.01 cm
Calcul de [, :
100 x A 100 x 2.01
= 208 B o QOREROL 0253
bd 100x8
p=0253 —» [,=0920 —» K,=47.50 — K=-—=0.02.
600
Tgt= = 40.55 MPa.
0.920x8x 2.01

og =40.55 MPa < 201.63 MPa; —»  condition est vérifiee.

,‘ 32 k“
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Vérifions que : Ops < Ops avec: Op;=k O
Ops =0.02x40.55 = 0.811 MPa; et o,5=0.6xfcys=15MPa — condition vérifiée.

«» Vérification de ’acrotére au séisme : (RPA 99/ Art A.6.2.3)

D’apres le RPA 99 (version 2003), les forces horizontales de calcul (F,) agissant sur
les ¢éléments non structuraux et les équipements ancres a la structure sont calcules suivant la
formule :

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

Zonell a

groupr d'usage 2 - A=0.D5

fonction de la zone et du groupe d’usage {

Cp : facteur de forces horizontales pour un ¢iément secondaire varient entre 0.3 et 0.8
(voir tableau (6-1) du RPA 99 modifié 2003),
dans notre cas Cp = 0.8
Whp : poids de I’élément secondaire (acrotere) ;
Wp =G =1.7125 KN/ml.
D’ou:
Fp =4x0.15x 0.8 x 1.7125=0.822 KN/ml < Q=1 KN/ml ——> Condition vérifiée
Remarque :
Dans le cas ou la condition n’est pas vérifiée, on refait les calculs avec la force Fp.
Conclusion :
Apres toute vérification, nous avons adopté le ferraillage suivant :
> Armatures principales :4 HA8 =2.01 cm” /ml avec un espacement de 25 cm.

> Armatures de répartition : 4 HA 8 =2.01 cm’ /ml avec un espacement de 25 cm.

NB : Pour les schémas de ferraillage voir ’annexe.
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I11-6) calcul des balcons :

On a trois types de balcons.

I1I-6-1) balcon sur 3 appuis:

Notre plancher comprend un balcon encastré de 3 cotés et de 15¢m d’épaisseur.
s Calcul d’efforts:
Le calcul d’efforts se fera par I’application de la méthode exposée au
BAEL(Annexe E3).
» Principe de la méthode:
Soit Ly et Ly les distances mesurées entre nus d’appuis et q la charge
uniformément repartie par unité de longueur.
-Nous supposons que le panneau est simplement appuyé sur ses débords.
-Nous définissons a=L,/L, avec: Ly<L,

o Sia<0.4 = panneau travaillant dans un seul sens (Ly) .au centre de la dalle :
pour une bande de 1 m de largeur:
Moy =q (Ly)’*/8, Moy =0.

o Si0.4<0<1 = panneau travaillant dans les deux sens. Au centre de la dalle:

-sens Ly = M=k q (LX)2 Im
-sens Ly = Moy = py Mox.
et py : Coefficients multiplicateurs donnés en fonction de a Im L,

et du coefficient de poisson v.
Vérification: Myy/ Mox>0,25.

A
v

Ly
- Ly
D ~0.3M;
/ N\
w |7 N
Remarque: IV N
/ N
+ Panneau de dalle continu au-dela de ses appuis: NN N NN0.5My
-Moment en travées = 0.75 (Moy , Moy). 0.5M, ];\ AO.SMX
-Moment sur appuis = 0.5 ( Moy). +
0.75M,

+ Panneau de rive dont I’appui peut assurer un encastrement partiel:
-Moment en travée = 0.75 ou 0.85 (Mox , Moy).
-Moment sur appuis de rive = 0.3 (Moy ).
-Moment sur appuis intermédiaires = 0.5 (M ).

s Application pour sur le balcon reposant sur 03 appuis :

» Calcul de panneau a ’ELU:

Ly=1.20m: a=Ls/L,=120/455=026 = a <04

Ly=4.55m = le panneau travaille dans un seul sens.
Il sera assimilé a une console encastrée a une extrémité réalisé en dalle pleine.

$5M
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I11-6-2) Balcon sur 2 appuis:
» Calcul de panneau a PELU:

Ly=1.20m. a=Ly/L,=120/350=034 = a <04
Ly=3.50m = le panneau travaille dans un seul sens.

I1 sera assimilé a une console encastrée a une extrémité réalis¢ en dalle pleine.

Remarque :

(le ferraillage des balcons reposant sur 2 appuis et reposant sur 3 appuis seras calculé ci-

dessous. Méme ferraillage avec le balcon encastré reposant sur 1 seul appuis) .

I11-6-3) balcon sur 1 seul appuis:

Il sera assimilé a une console encastrée a une extrémité réalisé en dalle pleine.

Le calcul se fera pour une bande de 1m de largeur sous les sollicitations suivantes :

. ol
FESNNNaNay

Q : charges et surcharges verticales revenant au balcon.
G : charge concentrée verticale due a I’effet du poids propre du garde-corps en brique creuses
de 10cm d’épaisseur.

3-1) Dimensionnement du balcon

L’¢épaisseur du balcon est déterminée comme suit

—=12cm Soitep =15cm

3-2) Charge et surcharge du balcon

o Les charges permanentes :
Poids de la dalle pleine : 25 % 0.15 x1 = 3.75KN/m”.
Poids des revétements :-Carrelage 22 x 0.02 = 0.44KN/m”.
-Mortier de pose 20 x 0.02 = 0.40 KN/m”.
-Couche de sable 18 x 0.02 = 0.36 KN/m’.
-Enduit de ciment 18 x 0.02 = 0.36 KN/m”.
G=5,31 KN/m’.

z 110 - |:§
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o Charge concentrée (poids de garde-corps) :

Poids de la brique : 0.1 x9=0.9 KN/m”.
Poids de I’enduit ciment : 0.02 x 18 x 2 =0.72 KN/m>.
G, = 1.62 KN/m>.

o Charge concentrée Q1 :

Charge due a la main courante q1=1KN

o Surcharge d’exploitation :

Q = 3.5KN /m? (uniformément repartie)
3-3) Calcul a I’ELU :
+» Combinaisons de charge : 1.35G+1.5Q
Pourladalle: ¢, = (1.35G+1.50)=1.35x5.31+1.5x3.5=1242KN/m".

Garde-corps  gu= 1.35 x 1.62 = 2.187KN/m’.
Main courante cu=1.5x1=1.5KN/m”
¢ Ferraillage :

o Le Moment total aura comme valeur:

I 22
Y =%+gux[+cuxh:%+2.187x1.20+1.5x1=13.06KN.m

u

Nu=1.5x1=1.5KN

o Détermination du centre de pression :

M .
ey= —-= 13.06 8.70m

Nu 1.5
h. 15 . . _
?‘ —c=—-3=0.045m eu> h/2-c section partiellement comprimée.

o Calcul des armatures en flexion simple :

Mf=Nu (eu-h/2+c)
Mf=1.5 [(8.70-0.075)+0.03]=12.98 KN.m

3
Mf 12.98x10° 0.063< g, =0.392 = Section simplement armée.

M pd? £ T 100x12° x14.2

Donc les armatures comprimées ne sont pas nécessaires.

3 _ 3cm
1 =0.063 = B=0.967 15cm

o Les armatures fictives : 12cm

100cm -

pd

z lll-i Z
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Af = M, 12.98x10°

fdo.  0.967x12x348

=321em?* .

o Calcul en flexion composée :

+ La section réelle des armatures :

As =Af-Nu/ o5

As=3.21-(1.5%10)/348=3.17 cm?

Soit 5SHA10=3.93 cm” Avec : St=20cm
+ Les armatures de répartition :

A, = % = % =0.98cm®  On adopte 4HA8 =2.01 cm®  Avec:S; =25cm

3-4) Vérifications a PELU :
s Vérification de la condition de non fragilité : (Art 4.21/BAEL 91) :

_0.23bdft,,  0.23x100x12x2.1
min fe 400

=1.45¢m?

A, =145cm* <A =3.93cm’ Condition vérifiée.

adoptée
« Espacement des barres :(BAEL.91.Art5.1.42) :

» Armatures principales : St< min {3h ; 33 cm}=33cm>St=20cm—Condition

vérifiée.
» Armatures répartitions: St< min {4h ; 45 cm}=45cm>St=25¢cm—Condition
vérifiée

s Vérification au cisaillement (Art.5.1.211.) :

7y=min (0,13 f5 , SMPa) = 3,25 MPa. (Fissuration préjudiciable)
17,=Vy / (b.d).

Vy=qux L+gu =12.42x1.2+2.187 = 17.09 KN.

7= 17.09x10%/(120x1000) = 0,142 MPa.

. <7, = condition vérifiée.
Alors les armatures transversales ne sont pas nécessaires.

« Vérification de I’adhérence des barres :

\% B T, =, ft,,=3.15MPa
T, = —<T, Avec
¥ 0.9dZu; Su, =3.14x5x1.0 =15.70cm’
17.09x10

T, = =127TMPa<7,, Condition vérifiée.
09x12x12.42
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3-5) Vérification a L’ELS :

+* Combinaisons de charge : G+Q

Pourladalle: ¢gs=G+0Q=531+3.5=8.81KN/m>.

Garde-corps  gs= 1 x 1.62 =1.62KN/m”.

Main courante cs=1x1=1.5KN/m>

17 . 27
Ms:[qsz +gs]L+cs><hj:(%+1.62x1.2+1j=9.29KN.m.

< Détermination d’armature a E.L.S :

M : 6
p=—s 9DV _ 00319
bd’c, 10°x120°x201,63
#,=0,00319 = B =0,908
3
4= M 9.29x10 423 o

B.do, 0908x12x20163

On adopte 4HA12=4.52 cm? avec st = 25cm
Ag 452

Donc 4, = —— =1.13cm?
4 4

Soit 4HA8 =2,01 cm*> avecsS, =25cm

» Vérification des contraintes dans le béton :

G, <6,. =15MPa
Il n’est pas nécessaire de vérifier la contrainte dans le béton si les conditions
suivantes sont satisfaites :
-La section est rectangulaire.

-La nuance des aciers est FEe400.

aS—y_l+fci u

Avec y =
100 M,

Pour une section rectangulaire b =100 cm ; e =15cm, armée par des aciers de nuance FeE 400

soit a vérifiera. y = 12.42 =1.33
9.29

Le moment total agissant aura la valeur suivante :
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#=0.00319 = a=0.276 < 1'32_1 +% =0.415 = Condition vérifiée.

Donc le calcul de o, n’est pas nécessaire.

> Vérification des contraintes dans les aciers :

<o,
(2
mln{gfe;llO nfg}
n=1,6 pour les HA
G_S:min{§400;110 1,6><2,1}:201,63Mpa

Q

S

GS

100-A
= ~=0,376 = f=0.875
b-d

M. _ 195.74Mpa
As-

o, <o, =» Condition vérifice.

Os =

Conclusion :

Apres toute vérification, nous avons adopté le ferraillage suivant :

> Armatures principales : 4 HA12 =4.52 cm” /ml avec un espacement de 25 cm.

> Armatures de répartition : 4 HA 8 =2.01 cm’ /ml avec un espacement de 25 cm.

NB : Pour les schémas de ferraillage voir I’annexe.

,‘ 114 t




Chapitre III : Calcul des ¢léments '

I11-3) Calcul de Pescalier :

I11-3-1) Introduction :

Un escalier est un ouvrage constitué¢ d’un ensemble de marches échelonné, permet le passage
d’un niveau a un autre.

Notre batiment comporte un deux types d’escalier. Escalier étages courants (a deux volées
avec un palier intermédiaire) en BA, escalier RDC et sous-sol a trois volées en BA.

L Palier intermédiaire
2

A

Marche

Contre marche |

Emmarchement
E

L

A
v

A
v

Coupe de Descalier

o La marche est la surface plane sur laquelle se pose le pied.

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

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

o Lavolée est la partie de 1’escalier comprise entre deux paliers, sa longueur projetée est L;.

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

o L’emmarchement E représente la largeur de la marche.

o le palier de langueur L, ,est I’¢élément intermédiaire entre deux volées

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

I11-3-2) Pré-dimensionnement de ’escalier étages courants :

Les escaliers seront pré dimensionné¢ a 1’aide de la formule de BLONDEL en tenant
compte des dimensions données sur le plan.
¢ marches et contremarches :
59<2h+g<66 [cm]
Ou: h:lahauteur de la contre marche 14 <h <18 [cm].
g:legiron 28<g<32[cm].
On adopte : h=17cm .
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% Le nombre de contremarches (n) est donné par :
n=H/h.
Pour I’étage courant H = 3.06m.
Alors : n=3.06/0.17 = 18.
Comme I’étage courant comporte deux paillasses identiques, on aura alors 9
contremarches et 8 marches par volée.
% Calcul du giron :
Le giron « g » est donné par la formule suivante :g=L;/n-1 .
On a: L1=2.4m, L2=1.30m
Li=24m = g=2.4/8=0.3m = g=30cm.
o Vérification de la relation de BLONDEL :
2h+g=(2x17)+30=64cm
Ona: 59 £ 64 < 66 cm —Condition vérifice.
¢ Pré dimensionnement de la paillasse :
Le palier et la paillasse auront la méme épaisseur et sera déterminée par la formule suivante :

L : longueur projetée du palier et de la paillasse ;L=L;+L, B
370/30<e, <370/20 = 12.33<¢,<18.50
Soit e, = 15cm.

h
Calcul de o : tga = —

g
17
tga= —=0567 = o=29.54°
30
A
L1 , ,
coso =— = 0.87 =L’=276cm schémas de la volée

% Détermination des charges et surcharges :
Le calcul se fera en flexion simple pour une bande de 1m de projection horizontale,
considérant une poutre simplement appuyée aux endroits des deux paliers.
o charge permanente :
» Paillasse

Eléments Poids propre [KN/m®]
Paillasse 25 15 431
cosa
0.17
Marches 25x% =2.125
Revétement :
Carrelage [2cm] 22x0.02 = 0.44
Mortier de pose 20%0.02 = 0.40
Lit de sable 18x0.02=0.36
Enduit de ciment (1.5cm) 18x0.015 = 0.27
Gps=7.905
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» Palier

Eléments Poids propre [KN/m®]
Palier 25x0.15= 3.75
Revétement :

Carrelage [2cm] 22x0.02=0.44

Mortier de pose 20x0.02=0.40

Lit de sable 18x0.02=0.36

Enduit de ciment (1.5cm) 18x0.015=0.27

Gp1 =5.22

o Charges d’exploitation

Palier :  Qp =2.5KN/ml
Paillasse : Qps = 2.5KN/ml

2-1) Calcul a PELU:

«* Calcul des sollicitations :

o Combinaisons des charges :
- paillasse qps = [1.35 x 7.905 + 1.5 x 2.5] x1 = 14.42KN/ml
- palier qpt =[ 1.35 x 5.22 + 1.5 x 2.5] x1= 10.80KN/ml
Jps

dp!

V.V V.V V V. V V V V VYV VV X VvV VvV VY

Ra # L1=2.4 L2=1.3 R

<
<«

»
L ]

VE p>ie

Chargement a ’ELU.

o Calcul des réactions d’appuis :

2F.=0
2F,=0
= Rao+Rg=14.42x 2.4+ 10.80x1.30
Ra + Rgp=48.65KN
z M/A =0
= 3. 70 Rg=10.80 x 1.30x 3.05+14.42 x 2.4 x 1.2 = Rg =22.80 KN
Ce qui donne Rp =25.85KN
o Calcul des moments fléchissant et efforts tranchants
Pour 0 £x<2.4m:

Ty =Ra — qpsX ’ n Mz
X=0 — Ty=R,=2585KN \ y
X =2.4m— Ty=2585-14.42x2.4 =-8.78KN 4 )

Ry X
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MZ: RA X — (ps X2/2
X=0 ->Mz=0
X=24m — Mz=20.51 KNm

Pour 2.4<x<3.70m :
Ty =Ra—qps X 2.4 —qp1 (X —2.4)
X=24 — Ty=-8.76KN

X=3.70 — Ty= —22.80KN Ra lTy>
(X_2_4)2 YVYVYVYY ‘ i¢ # ¢ ¢
Mz =Ra X — (qps X 2.4)(x — 1.2) — qp ———— ?/

Mz

X
X=24 —>Mz=20.51 KNm

X=3.70 - Mz=0KNm
Le moment Mz(x)est maximal pour la valeur de x=1.59m d’ou Mz"™**=24.06KNm
My=Mz"*=24.06KNm
» Aux appuis : Ma= —0.3xMz™"*= —7.22KNm
> Entravée : Mt=0.85xMz""=20.45KNm
o Diagramme des efforts :

/(hos ol
] [
VYV VY VY YYYY VVVYVYYVYYVYY
R« 24, e L30 R,
Mz [KN.m] i | i >
| | C X[m]
: 20.51 ;
2406 | ;
X o i
Ty [KN] 125.85 5 ! i
! i L X[m]
i 8176 T
: ' -22.80
7.22 ! 7,22
Mz [KN.m] !
v 1 I

20.45
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2-2)Calcul des armatures :

«* Armatures principales :
> En travée

Mt ‘
Lo 205xI0 085 < 1y = 0.3925SSA
bd’fbc  1000x130° x14.2

“:

u=0085 — B=0.955 /Ac /At
6 _
Mt 2045x10°  _on o o= ¥ i
Bd ost  0.955x130 x348
soit SHA12 = 5.65 cm*/ml
Avec un espacement de 20cm d=1
» Aux appuis B=100cm

M 6
- M o 720 530 = 0.392=58SA
bd” fbc  1000x130° x14.2

n=0.030 - B =0.985
7.22x10°

= =l.cm
0.985 %130 x 348

soit 4HAS8 = 2.01cm’/ml.

Avec un espacement de 25cm.

u)

a

«* Armatures de répartition:
> En travée :
A= At_5.65 1.41 cm?
4 4
soit 4HAS8 = 2.01 cm*/ml.

Avec un espacement de 25cm

» En appuis:
A= D2 2015
4 4

soit 4HAS8 = 2.01 cm’/ml.
Avec un espacement de 25cm.
2-3) Vérifications a effectuer :

% condition de non fragilité : (Art.4.2.1 BAEL91)

f 2.1
Apmin =0.23 bd% =0.23x100x 13x —— =1.57cm’.
e

-En travée : At=5.65cm” > Amin = 1.57cm’ =
-Aux appuis : Aa=2.0lcm®> Amin = 1.57cm’> =
¢ Ecartement des barres: (Art A.8.2.42 /BAELI91)

L'écartement des barres d'une méme nappe d'armatures ne doit pas dépasser les valeurs

suivantes :
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Chapitre III : Calcul des ¢léments '

-Armatures principales :
e <min (3h, 33cm) = 33cm.

Travée : e=20 cm

} <33cm = condition vérifiée.
Appuis : e= 25cm
-Armatures de répartition:

e <min (4h, 45cm) = 45cm.

Travée : e=25 cm

} <45cm = condition vérifiée.
Appuis: e= 25cm
« Vérification de I'effort tranchant :

max

On doit vérifierque : 7, = Y;d <t,
7 = min (0.1 5, 4 MPa )= 2.5 MPa.

Pour cela il suffit de vérifier la section la plus sollicitée.
Dans notre cas V ;" (x) = 25.85 KN.

L V™ _25.85x 10°

" bd  1000x130
Donc les armatures transversales ne sont pas nécessaires.

=0.199MPa <t, => Condition vérifice.

¢ Vérification de la condition d’adhérence : (Art .A.6.13 / BAEL 91).
On doit vérifier que :

:Vu—égse ZUi =4xmx8

T

©0.9d) U,

. 25.85x10°

¥ 09x130x4x3.14x8
Te=y, xf=1.5x2.1=3.15MPa

T, < Ts —> Condition vérifiée.

Donc il n'y a pas de risque d'entrainement des barres.
+» Influence de l'effort tranchant au voisinage des appuis :
o Influence sur le béton : On doit vérifier que :

=2.199MPa

max_ 0.4f,x09bd  0.4x2500x0.9 x100x13
V™ < =
! Y 1.5

V,™ =2585KN<780KN = condition vérifié.
o Influence sur les armatures longitudinales inférieures : On doit vérifier que :

=780KN.

Aa > g Vo™ + Ma avec Ma =-7.22 KN.m
fe 0.9d

2
Aa | X101 s 722X107 1 4 031cm2 <0
400 0.9x13

Aa=2.0lcm? = condition vérifiée
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o Ancrage des barres :

Longueur de scellement droit :(BAEL 91 / Art A.6.1.23)
fe
Ls= ‘z © Avec: 1. = 0.6 s fos=0.6x1.5x2.1=2.835Mpa
Ts

0.8x400
Ls=———
4x2.835
D’aprés le BAEL91 :
L=40¢=40%x0.8=32cm
On remarque que Ly dépasse 1’épaisseur de la poutre dans laquelle la barre est armée

donc on opte pour un crochet dont la longueur est fixée forfaitairement a 0.4 L.
04L,=04x32=12.8cm soit L,=15cm

=28.22cm.soit Ls= 30cm.

2-4) Calcul aI'ELS :

% Combinaison de charges :

q’ps=GpstQps =7.905+2.5=10.405KN/ml

q’p=Gipr+Qp =5.22+2.5=7.72KN/ml

b
q ps=10.405

qQ’p=7.72

V. V VV V V V V VY

Ra % L1=2.4m

L2=1.30m RB%

[
Ll ] »

YV VV XN VvV VvV VY

v

Schéma statique de calcul a P’ELS

% Réaction d’appuis :

YF=0

S Fy=0

= Ra + R =10.405 x 2.4+ 7.72x1.30

Ra + R =35.008 KN
z M/A: 0

=370Rg=7.72x1.30x3.05+10.405x2.4x 1.2 = Rg=16.37KN
Ce qui donne Rp = 18.638KN

o Calcul des moments fléchissant et efforts tranchants :
Pour 0 <x<24m:

Ty =Ra—q’psX I T Mz

X=0 — Ty=Rs=18.638KN \ y

X=24m —> Ty=18.638-10.405x2.4=-6.334KN _ 4 )
Mz=RAX — qps X*/2 Ral 2

X=0 ->Mz=0

X=24m — Mz=14.765 KNm
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Pour2.4<x<3.70m :

Mz
Ty=Ra—qQpsx24-q'p (x—-2.4) l
X=24 —> Ty=-6.334KN Ty
X=370 - Ty=-1637KN RAVYIVYVYY VY V¥
x—2.4)° ‘
Mz = Rax—(q’psx2.4) (x—1.2)-q’p1 (x=24)" X :
X=24 — Mz=14.765 KNm
X=370 — Mz=0KNm
Le moment Mz(x)est maximal pour la valeur
de x=1.59m d’ou Mz™*=17.36KNm
My=Mz"*=17.36KNm
» Aux appuis : Mg= —0.3xMz""= -5.208KNm
> En travée : M =0.85xMz""= 14.756KNm
+ Diagramme des efforts : ,
j/q ns fq ol
VVVVVYVYYVYVYY * * y * * * * |
< N4 i 120 ..f
RA A.—rl: rlﬂ T-JOU 'I|RB
| L X[m]
, 114.765 i
17.36 i :
1 i ! !
Ty [KN] 638 5 | |
\\ X[m]
: -6.334 :
i 6: 33 116.37
-5.208 \ ! -5.208
v ! | L

M, [KN.m]
' 14.756

Diagramme des efforts internes

2-5)Vérification a I'ELS:

+» Etat limite d’ouvertures des fissures :
La fissuration est considérée comme peu nuisible, alors aucune vérification n’est
nécessaire ; alors la section est justifiée vis avis des ouvertures des fissures.
% Etat limite de compression dans le béton :

on doit vérifier que : 6, <oy
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o Aux appuis :
_100Aa 100x2.01

P, = =0.154
bd  100x13
— P, =0.936 =a, =3(1-p,)=0.192 K=—r" =0.0158
15(1-0,)
6
G = Msa 5208X10 :203813MPa

7B, xdxAa 0.936x130x201
o, = 0.6 f.5 =0.6x 25 = 15 MPa.
5,=K .=0.0158 x203.813=322<15MPa. =>  Condition vérifiée.

o En travée :

_ 100At _100x5.65

P, = =0.434
bd  100x13
=B, =0.899 =a, =3(1-p,)=0303 K=— 1 =0.029
15(1-0,)
6
_ M 14.756x10° o2 4 comMPpa

"B, xdx At 0.899x130x 565

o, = 0.6 f.5 =0.6x 25 = 15 MPa.
c,= K o,=0.029x 223.469 = 6.48< 15 MPa. =  Condition vérifiée.
+» Etat limite de déformation : (BAEL 91 Art B.6.5.3)

h 1
1/ 1> 16 = 31750 = 0.0405 < 1—16 = 0.0625 — Condition non vérifiée
iy Mt 15 goans< 14756 o065 o Condition non vérifice
Lo 10M, 370 10(17.36)
A _42 5.65 42

<= = =0.0043 < —— =0.0105= Condition vérifiée
b.d fe 100x13 400

la 1°° et la 2°™ condition ne sont pas vérifiées, alors le calcul de la fléche est nécessaire.

o Calcul de la fléche :
=i><—qst4 < f:L
384 E xI 500
Avec : qg = max (q'ps ; q'p]): max (10.405;7.72 ) = 10.405KN/mL
E, : Module de déformation différé
E, =3700 }/f,,, =1081886 MPa ; f,, =25MPa

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

1= 2(1/13+V23)+15A1(V2_C2)2 Vi 13
3 B O I I

v, =k \E 2 cm
B,

. . \ 100
S«x’ : Moment statique de la section homogene o
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_ bxh’

xx'

S +15x A, xd

xx'

2
S . - M+ (15x5.65 x13) = 12351.75 cm’

By : Surface de la section homogene
B, =bxh+15xA, = (100x15)+(15x5.65) = 1584.75cm>

L= m =779cm ; V,=h-V,=15-7.79=72lcm
1584.75
Donc le moment d’inertie de la section homogene :

I = g(vﬁ +V3)+15A (V, - C, )

I- %x (7.79)7 + (7.21) )+ 15x5.65x (7.21 - 2)?

I=41551.61cm*

10.405 x10° x(3.70)"
I 0 05><60 x(3.70) —— 0.56em
384 10818.86 x10° x41551.61 x10
oLt 370 474 cm
500 500

f < f = Condition vérifiée

Conclusion :
Apres toute vérification, nous avons adopté le ferraillage suivant :

» Armatures principales
b) En appuis: A;=4HAS = 2.01cm*/ml. Avec un espacement de 25¢m.

a) En travée : A;=5HA12 =5.65 cm*/ml Avec un espacement de 20cm.

» Armatures de répartition :

b) En appuis: A, = 4HA8 =2.01 cm?*/ml. Avec un espacement de 25cm.
a) En travée : A,=4HAS8 =2.01 cm’/ml. Avec un espacement de 25cm.

NB : Pour les schémas de ferraillage voir I’annexe.
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111-3-3) Pré-dimensionnement de l'escaliers RDC et sous-sol :

II comporte trois volées, de hauteur é¢gale a 1.53m pour la volée 1 et volée 3 ; 1.02m pour
la volée2.

| | | | | A
Volée 3
< i i 1.83m
v
i - A
Volée 2 1.50 m
x
1.23m
Volée 1
L] v
2,40 m 1.30 m
Vue en plan des escaliers de RDC
Volée 1 et volée 3 : méme type de I’étage courant
+» Dimensionnement de la volée 2 :
> Volée2 (H=1.02m):
On prend la hauteur des contre marches h =17 cm
Le nombre de contre marche : n = % = % =6
Le nombre de marches m = n — 1 = Smarches.
On prend le girant g =30 cm
L=gxm=30x5=150 cm
+» Vérification de la loi de Blondel :
60cm<g+2h<64cm
60cm<30+2x17= 64 cm<64cm condition vérifiée.

¢ Dimensionnement de la paillasse :

1 '

—=<e <—

30 720

Angle d’inclinaison :

tga = H_17_ 0.56 = a =29.24°
L 30
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150
c0s29.24

=171.90cm

L
cosa=—=1L = 5

1
Longueur réelle de la paillasse :
L’=L;+L,+L;=183+171.90+ 123 =477.9 cm.

D’ou
477.9 <e < 477.9 =14.93cm <e_ <23.89cm
30 ’ 20 r
On prend e, = 15 cm.
3-1) Calcul des efforts interne : =
) B Qps= 14.42 ' Qpaie=10.80
Qpalier: 10.80
F VYVVVVYYN VVVVVVVVVVVV*VVV VYVYY
A 1.23m b 1.50 ! 1.83 Rp
Ra -« = >e ;I_

Schéma statique

¢ Réaction d’appuis :
2F/y=0=123q,+1.50q, +1.83q, =R, +R,.
Ra+Rp =1.23x10.80+1.50%14.42 +1.83x10.80 = 54.678 KN / ml .

2. M/A=0

1.;3 g, x1_50x[1,23+%}qﬂ x1.83%(1.23+1.50+1.83 +2)

= Ry xL=gq,x1.23x
Rp x4.56 =10.80x1.23x1.23 +2 +14.42x1.50(1.23 +0.75).+10.80(1.23 +1.50 +1.83)

Rp-=26.98KN.
RA=54.678—26.98 =27.698KN

RA=27.698 KN
o calcul des efforts tranchants et moments fléchissant : 10.80

o 1° troncon : 0<x<1.23
| YYYYY Y Y vy

T(X) = RA - qp1.X. RA )
T(x =0)= T, = 27.698KN
T(x=1.23)= 27.698 - 10.80x1.23 = 14.414KN.

<
< »

2
M(x) = Rax — qpi x? =27.698x — %xz .
10.80 14.42

M(x=0) = 0 KN.m

Mz

Ty

M(x=1.23) = 25.898 KN.m

o 2*™trongon :1.23< x<2.73 ] i
(x-1.23)

»
S

A

T(x) = Ra—qpi (1.23) — qps (x-1.23) T
T(x=1.23)= 14.414KN
T(x=2.73) =—7.216KN.

-
>

2
o) ¢
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o Calcul de la valeur de x pour laquelle Ty = 0 et Mz =max

T(x)=0 =Ra—qpix1.23 - (x-1.23) qps = 0
R,—q,x123+123xq,

Tx)=0 =x= =223 m
qps
x=223m ; x [1.23,2.73].
2
M(x)=Ra X — qp1 x1.23 x (x — 0.615) — qp{%].
M(x=1.23) = 25.898 KN.m
M(x =2.73)=31.297 KN.m v - 10.80
o 3™ trongon: 0< x<1.83. i_l
T(x)= Rs - qpx. A
T(x =0)= T, =26.98KN ) X Rp
T(x=1.83)=7.216 KN Ty )
2
M(x) =RBqup1x7= 26.98x—¥x2 ~

M(x=1.83) =31.289 KN.m
o Calcul du moment max :
Ona pour:x=223m:T;=0KN.

{ M(x=0) = 0 KN.m

2
M™ (x=2.23) =27.698(2.23)-10.80x 1.23(2.23 - 0.615) — 14.42(%]

M™(2.37) = 33.103 KN.m




Chapitre III : Calcul des éléments ' 2012

T (KN)

27.698

h ———
| H“H ““

26.98

M(KN.m)

Diagramme des efforts interne(ELU)

Remarque :

Afin de tenir compte des semi encastrements aux extrémités, on porte une correction
pour le moment M.« au niveau des appuis et en travée.
» Auxappuis: M,'=-03M™ =-0.3(33.103) =-9.931 KN.m
> Entravées : M,'=0.85M™ =0.85(33.103) =28.137 KN.m

9.931 KN.m f All 9.931 KN.m
.l -

28.137KN.m

Diagramme des moments fléchissant(ELU)
En tenant compte de ’encastrement partiel.
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3-2)Calcul des armatures:
¢ Armatures principales :
> En travée :

_ Mt 28.137x10°
" bd’fbc 1000x130% x14.2
u=0.117 — B=0.937 Ac A
A= MU 28.137 x10°

Bd ost  0.937 x130 x 348 x10°

soit SHA14 =7.70 cm*/ml e;=15cm
Avec un espacement de 20cm d=1
» Aux appuis :

il =0.117 < = 0.392=SSA

- 6.64cm> & ¢ /

&
<«

M,  9.931x10° B=100cm

= 2 = - =0.041< p; = 0.392=SSA
bd?fbc  1000x130°x14.2

n=0.041 - B=0.979
9.931x10°

0.979x130x348%10°
soit SHAS = 2.51¢cm?*/ml.
Avec un espacement de 20cm.

L 4

1)

=2.24cm?

a

% Armatures de répartition:
» En travée :
A= N_TT0 o3 oy
4 4
soit 4HA8 = 2.01 cm’/ml.
Avec un espacement de 25cm
» En appuis:

Aa 251

A= D3 2516
4 4

soit 4HAS8 = 2.01 cm?*/ml.

Avec un espacement de 25cm.

3-3)Vérifications a effectuer :
% condition de non fragilité : (Art.4.2.1 BAEL91)

f 2.1

Amin=023bd=Z =023x100x 13 x — =1.57cm’.
fe 400

-En travée : At=7.70cm’ > Amin = 1.57cm’ = condition vérifiée.

-Aux appuis : Aa=2.5lcm’> Amin = 1.57cm’> = condition vérifiée.

¢ Ecartement des barres: (Art A.8.2.42 /BAELI91)

L'écartement des barres d'une méme nappe d'armatures ne doit pas dépasser les valeurs
Suivantes :
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» Armatures principales :
e <min (3h, 33cm) = 33cm.

Travée : e=20 cm
} <33cm = condition vérifiée.
Appuis: e= 20 cm
» Armatures de répartition: e <min (4h, 45cm) = 45cm.
Travée: e=25 cm
} <45cm = condition vérifiée.
Appuis: e= 25cm
«» Vérification de I'effort tranchant :

On doit vérifier que :
bd

7 =min (0.1 f5 , 4 MPa )= 2.5 MPa.
Pour cela il suffit de vérifier la section la plus sollicitée.

_Va S;u

Dans notre cas V;*(x) = KN.

max 3 T
Vo 27698107 _ ) 5 3mpa <.

T = =
Y bd 1000 x130
Donc les armatures transversales ne sont pas nécessaires.

—> Condition vérifiée.

¢ Vérification de la condition d’adhérence : (Art .A.6.13 / BAEL 91).

On doit vérifier que :
Vo™ -
T, =————S<T« U, =5x7mx8
©0.9d) U, 2,
3
- 27.698x10 _ 1 .38MPa
0.9%x130x5%3.14%x8
Toe =y, xf,,=1.5%2.1=3.15MPa
T, < Tee —> Condition vérifiée.
Donc il n'y a pas de risque d'entrailnement des barres.

¢ Influence de I'effort tranchant au voisinage des appuis :
o Influence sur le béton : On doit vérifier que :

s <0.4f028 x0.9bd= 0.4x 2500 ><105.9 x100x13 —780KN.

! Yo
V,™ =27.698 KN <780 KN = condition vérifié.

o Influence sur les armatures longitudinales inférieures :

On doit vérifier que :

Aa> |1 [y, m , Ma
fe 0.9d

2
1.15x10 27.698 _9.931x107 =—1.64cm” <0
400 09x13

Aa=251lcm’ = condition vérifiée

avec Ma =-9.931 KN.m

Aaz{
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% Ancrage des barres :
Longueur de scellement droit :(BAEL 91 / Art A.6.1.23)

ofe
41s
Lee 0.8x400
4%2.835
D’aprés le BAEL91 :
L=40¢p=40%x0.8=32cm
On remarque que Ly dépasse 1’épaisseur de la poutre dans laquelle la barre est armée,
donc on opte pour un crochet dont la longueur est fixée forfaitairement a 0.4 L.
04L,=04x32=12.8cm soit L,=15cm

Ls= Avec : 1. = 0.6 ys’ ft28=0.6x1.52x2.1=2.835Mpa

=28.22cm.soit Ls= 30cm.

3-3) Calcul a ’ELS :

3-3-1) Calcul des moments et des efforts tranchants a ’ELS :
Qps= 10.405 kn/m  Quuiie=7.72

Qpalier:7 72

FVYVVVVYVYYVYN VVVVVVVVVVVV*VVVVVVVV

A 1.23m L 1.50 ! 1.83 - Rg

RA P »'d »'d
hl L | L] »

Schéma statique

% Réaction d’appuis :
2LF/y=0=123q,+1.50q, +1.83q, =R, +R,.
Ra+Rp =1.23x7.70+1.50x10.405 +1.83x7.70 =39.169KN / ml .
2. M/A=0

1.50

1.23 +q, xl.50x(1.23+7]+qp1 x1.83%(1.23+1.50+1.83 = 2)

=> Ry xL=gq,x1.23x

Rp x/=7.70x1.23x1.23+2+10.405x1.50(1.23+0.75).+7.70 x1.83x (1.23+1.50 +1.83 + 2)
Rp-=19.318KN.
Rx=39.169—19.318 =19.851KN

RA=19.851 KN
o calcul des efforts tranchants et moments fléchissant :

_ — 770 [ M
o 1" troncon:0<x<1.23.
O Yervi v P S
T(x=0)= T, =19.851KN f—x —3 T
T(x=1.23)= 19.851 - 7.70x1.23 =10.38KN. Y
~
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2

M(x) = Rax — qpi 7—19 851x——— 7.70 x*.
M(x=0) = 0 KN.m 7.70 _ 10.405
M(x=1.23) =18.59 KN.m —

o 2™troncon :1.23< x<2.73 ] )
T(x) = Ra— qpi (1.23) — qps (x-1.23) SR 0 O T R € £
T(x=1.23) = 10.38KN A e X"
T(x=2.73) =— 5.23KN.

o Calcul de la valeur de x pour laquelle T, = 0 et M7 =max
T(x)=0 =Ra— qpix 1.23 - (x-1.23) gps = 0

R,—q  x123+1.23x%
T(x)=0 =>x=—A_17 Ts 923m
qps
x=223m ; x [1.23,2.73].
2

M(x)=Ra X — qp1 x1.23 x (x - 0.615) — qp{%].
M(x=1.23) = 18.59 KN.m
M(x =2.73) = 22.46 KN.m " - 10,80

o 3™ troncon : 0< x<1.83. —
T(x)= Rs - qpx. A Iyl
T(x=0)= T, =19.318KN ) X Rp
T(x=1.83)=5.227 KN Ty
M(x) =Rpx — qp17_19 318x—7270 2 ~

M(x=1.83) =22.46 KN.m
o Calcul du moment max :
Ona pour:x=223m:T;=0KN.

{ M(x=0) = 0 KN.m

M™> (x=2.23) =19.851(2.23) - 7.70x 1.23(2.23 - 0.615) — 10.405[(

M™*(2.37) = 23.77 KN.m
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T (KN)

19.851

19.318

M(KN.m)

KN.m

Diagramme des efforts interne (ELS)

Remarque :

Afin de tenir compte des semi encastrements aux extrémités, on porte une correction
pour le moment My, au niveau des appuis et en travée.
» Auxappuis: M"'=-0.3M"™ =-0.3(23.77) =-7.131 KN.m
> Entravées : M,=0.85M™ =0.85(23.77) =20.204 KN.m

7.131 KN.m I|| Al] 7.131 KN.m
il -

20.204KN.m

Diagramme des moments fléchissant(ELS)
En tenant compte de ’encastrement partiel.
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3-4) Vérification a I'ELS:

+» Etat limite d’ouvertures des fissures :
La fissuration est considérée comme peu nuisible, alors aucune vérification n’est
nécessaire ; alors la section est justifiée vis avis des ouvertures des fissures.
% Etat limite de compression dans le béton :

on doit vérifier que : 6, < o».

o Aux appuis :
_100Aa 100x2.51 _

P, = =0.193
bd  100x13
=B, =0.929=0, =3(1-p,)=0.213 K=— 1 =0.018
15(1-0,)
6
_ Msa 7.131x10 -735.24MPa

7B, xdxAa 0.929x130x251
o, = 0.6 f.5 =0.6x 25 = 15 MPa.
c,=K c,=0.018 x 235.24 = 4.23< 15 MPa. —>  Condition vérifiée.

o En travée :

_100At _100x7.70

P, = ~0.592
bd  100x13
—PB, =0.886 =a, =3(1—P,)=0.342 K=— 1 =0.0346
15(1-a,)
6
M 20204x10° oo

7B, xdx At 0.886x130x770
o, = 0.6 f.5 =0.6x 25 = 15 MPa.
5, =K o= 0.0346x 227.80 = 7.88< 15 MPa. =  Condition vérifiée.

+«» Etat limite de déformation : (BAEL 91 Art B.6.5.3)
h 1
1/ 1> 16 = 41?56 =0.0329 < 1—16 = 0.0625 — Condition non vérifiée
g iy Mse 15 5 0399< 20204 0es . Condition non vérifice
L-10M, 456 10(23.77)
A 42 7.70

3/ —<— =
b.d fe 100x13

la 1°° et la 2°™ condition ne sont pas vérifiées, alors le calcul de la fléche est nécessaire.

=(0.0059 < % =0.0105= Condition vérifiée

o Calcul de la fleche :

L
5 Xqu

T384 E, x1 500
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Avec : qg = max (q'ps ; q'pl) = max (10.405; 7.72) =10405KN/mL

E, : Module de déformation différé
E,6 =3700 3j/f ,, =1081886 MPa ; f , =25MPa
I: Moment d’inertie de la section homogéne, par rapport au centre de gravité

I= %(Vﬁ +V3)+15A,(V, - C,)
Vi 13
V- S . N . b em
1 V2
B, 2cm
S« : Moment statique de la section homogene
bx h2 100 cm

S +15x A, xd

xx'

xx'

2
S =M+(15x7.70x13)=12751.5cm3
By : Surface de la section homogene
B, = bxh+15xA, = (100x15)+(15%x7.70) = 1615.5cm’

| = 12751.5 =789cm ; V,=h-V,=15-7.89=7.1lcm
1615.5
Donc le moment d’inertie de la section homogene :

I= %(Vf +V3)+15A,(V, - C, )

- %x((7.89)3 +(7.01) )+15x7.70% (7.1 - 2)

I =31369.09 cm*

3 4
o5 10.405><610 x (4.56)  0017em
384 10818.86 x10° x 31369.09 x 10
f = L 86 0.912cm
500 500

f < f = Condition vérifiée

Conclusion :
Apres toute vérification, nous avons adopté le ferraillage suivant :

» Armatures principales
a) En appuis: A,=5HAS = 2.51cm”/ml. Avec un espacement de 20cm.

b)En travée : A,=5HA14 =7.70 cm*’ml Avec un espacement de 20cm.
» Armatures de répartition :

A; =4HA8 =2.01 cm*ml. Avec un espacement de 25cm.

a)En appuis:
A, =4HA8 =2.01 cm?/ml. Avec un espacement de 25cm.

b)En travée :

NB : Pour les schémas de ferraillage voir I’annexe.
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I11-2) Calcul des plancher :

2-1) Introduction :

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

Creux.
On fera I’é¢tude pour deux types de planchers :
Plancher RDC
plancher étage courant et terrasse

2-2)Plancher en corps creux (rez-de-chaussée)

2-2-1) Ferraillage de la dalle de compression :

La dalle de compression est coulée sur place, elle aura une épaisseur de 4 cm et sera armée
d’un treillis soudé¢ (TLE 520, ® <6 mm) ; dont les mailles ne doivent pas dépasser les

normes qui sont mentionnées au BAEL 91 (art B.6.8.423).

-33 c¢m pour les barres // aux poutrelles.

-20 cm pour les barres 1 aux poutrelles.
Le ferraillage est donné par les formules suivantes :

4+ Armatures perpendiculaires aux poutrelles :

4L

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

4
Dot A, >0 _ 50
520

Soit A, =6¢46=1.7cm > ; avec un espacement de 15 cm
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4+ Armatures paralléles aux poutrelles :

AL L
4, = — = L7 0.85cm?
2 2
Soit 4, = 646 =1.7 cm? ; avec un espacement de 15 cm.

15 cm

P [
<« »

15 cm

A

Treillis soudées de 15 x15 cm

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

2-2-2) Calcule de la poutrelle :

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

compression.

Disposition des poutrelles :

La disposition des poutrelles se fait selon deux criteéres :

a) Critere de la petite portée :

Les poutrelles sont disposées parallelement a la petite portée.

> )<

¢ 6 nuance
TLE 520
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b) Critére de la continuité :

Si les deux sens ont les mémes dimensions, alors les poutrelles sont disposées

parallelement aux sens de plus grand nombre d’appuis.

Les poutrelles sont calculées comme des poutres en T¢, les régles BAEL91 préconise que la
largeur bl de la dalle de compression a prendre en compte dans chaque coté d’une nervure,

est limitée par la plus faible des valeurs suivantes :

b < : b :
12 Ez zZ 41,
< b1§$ h | < b :%: by :L
NPV ' bf: :
T 372 -
Avec :

L : distance entre axe des poutrelles ;

1; : portée de la plus grande travée telle que 1; = 4.55 m (la travée la plus sollicitée) ;
b : largeur de la dalle de compression a prendre en considération dans les calcules ;
by : largeur de la nervure (b = 12 cm) ;

hy : épaisseur de la dalle de compression (hgp=4 cm) ;

Remarque :

Dans le calcul de la poutrelle, on s’intéressera au plancher le plus sollicité, ¢ - a — d celui qui

porte la plus grande surcharge. Dans notre cas c’est le plancher a usage bureau.

Le calcul de la poutrelle se fait en deux étapes
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o1 ére

étape : Avant coulage de la dalle de compression

La poutrelle est considérée comme simplement appuyée a ses deux extrémitées .elle doit
supporter au plus de son poids propre, le poids du corps creux qui est estimé 4 0.95 KN / m? et

la surcharge de I’ouvrier.

- Poids propre de la poutrelle : G;=0.12x0.04x25 = 0.12KN / ml
- Poids du corps creux : G,=0.95x0.65 = 0.62KN / ml

Avec : I=65cm ; longueur de I’hourdis
G=G;+G,=0.12+0.62= 0.74KN/ml
- Surcharge due a I’ouvrier : Q= 1KN/ml.

s Calcul a I’ELU

o Combinaison de charges :
qu=1.35G +1.5Q
qu=1.35(0.74)+1.50(1)=2.5KN/ml

o Calcul du moment en travée :

g, x> _2.5%(4.55)

M=

=6.469KN .ml

o Calcul de P’effort tranchant :

q,xl 2.5%x4.55
2

T= =5.687KN

o Calcule de la section d’armature :

Soit I’enrobage ¢=2¢m
La hauteur d=h-c =4-2= 2cm

3
My = Azlf = 6'463 <10 =9.49>>0.392=  Section doublement armée (SDA)
bd*f,, 12x2°x14.2
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Conclusion :

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

pas nécessaires.

o bme étapes : Apres coulage de la dalle de compression

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

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

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

(combinaison des charges et surcharges).

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

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

> Largeur efficace de la table de compression :

(Article A.4.1,/ BAEL 91) (Voir cours BAEL 91, E.IL.5.b) :

La largeur efficace est une longueur réduite de la table de compression avec une répartition

uniforme des contraintes normales.

Les contraintes de compression diminuent lorsqu’on s’¢éloigne de I’dme ; ce phénomeéne est

plus sensible pour les tables dont la largeur est plus importante par rapport a 1’épaisseur.

La largeur des hourdis a prendre en compte de chaque coté d’une nervure a partir de son

parement est limitée par la plus petite des valeurs suivantes :

-

b, < 65;12 =26.5cm

b <23 =455cm
10

2 455

\bl < 3 XT =141.66 cm On prend b; =26.5 cm
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2-2-3) Choix de la méthode :

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

suivants :
» Meéthode forfaitaire ;

% Méthode de Caquot ;
«» Meéthode des trois moments ;

2-2-4)Méthode forfaitaire :

+ Vérification des conditions d’application de la méthode forfaitaire
(Article B.6.2, 210 / BAEL 91 modifié 99) :

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

d’exploitation au plus égale & 2 fois la charge permanente ou 5 KN/ m”.

Q=4< max{2G; 5 KN/ml} =10.48 KN = la condition est vérifiée
2) Les moment 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 0.8 et 1.25 :

0.8< L <1.25
i+1
Li 400 _ 955
L. 420
i = @ =0.923 = La condition vérifiée
L. 455
Li 45y
L 400

i+1
4) La fissuration est considérée comme non préjudiciable.

Conclusion :

Les conditions sont toutes vérifiées, donc la méthode forfaitaire est applicable.
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+* Principe de la méthode :

Elle consiste a évaluer les valeurs maximales des moments en travées et des moments sur
appuis a une fraction fixée de maniére forfaitaire de la valeur maximale du moment « My »
dans la travée dite de comparaison, c’est — a — dire dans la travée isostatique indépendante de

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

o Exposé de la méthode :

Les valeurs M;, My, et M. doivent vérifier les coefficients suivants tel que :

» Mj: moment maximale du moment fléchissant dans la travée comparaison.

Mo =q1*/8; dont « 1 » longueur entre nus d’appuis.

» My, et M. : moments aux valeurs absolues sur appuis de gauche et de droite de

la travée considérée.

» M;: moment Max aux travées pris en compte dans les calculs de la travée

considéreée.

1) Mtzmax[l.OSMO;(1+O.3a)MO]—%

1+ 0.3 . 4
2) M, = — M,  Dans une travée intermédiaire.

1.2 +0.3cx
> P

M, >
2

M, Dans une travée de rive.

3) La valeur de chaque moment sur appuis intermédiaire doit étre au

moins égale a :
a. 0.6 M, pour une poutre de deux travées.

b. 0.5 M, pour les appuis voisins des appuis de rive d’une poutre a plus de deux

travées.

c. 0.4 M, pour les autres appuis intermédiaires d’une poutre a plus de trois

travées.

Dans notre cas on a une poutre reposant sur six (06) appuis, on aura le diagramme suivant
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>().60M .

> 0.50 M., > 0040 M, , 2/0.40 M >0.50 M,
yay yaN Jay 7y
A B C D E F
Muap Be Micp Mipg

% Application :

o Combinaison de charge :
G =5.24 x0.65=3.406 KN/ml
Q=4x0.65=2.6 KN/ml

A PELU:q,=135G+15Q=85KN/ml

ATELS:q=G+Q=6KN/ml

o Schema statique de calcul : qu=38.5KN/ml
VvVVVY F VYV VYV VY VYVVYY VVYVYVYYYVYYY
(N (2) 3) (4)

4m 4.2 m 455m 4 m

A
v
A

\4
A
\4
A
v

Schéma statique de la poutre continue reposant sur cing appuis

’4 41 k“
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++ Calcul des rapports des charges :

a = 0 avec 0<La < 2
G+0Q 3
a = 4 = 0.433 < z
524+ 4 3
Travée intermédiaire | Travée de rive
o (1+0.30) (1+0.30)/2 (1.2+0.30)/2
0.433 1.13 0.5649 0.6649

«» Calcul des moments isostatique :

- En travée
M _ qu '122
© 8
Travée A-B B-C C-D D-E
L(m) 4.00 4.20 4.55 4.00
M, 17 18.74 22 17
- En appuis :
Mappui — B MOmax
Appuis A B C D E
Coefficient forfaitaire 0.3 0.5 04 0.5 0.3
Ves
Mappui 5.1 9.37 8.8 11 5.1
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++ Calcule des moments en travées :
o Travéede rive A — B

M, +M,

> M, >(1+03a)M, — et(1+0.3a)>1.0

M, >1.13x17 = 217237

>11.97 KN.m
> M (%)MOI _0.6649x 17=11.30 KN. M
On prend :

Mg = 11.97 KN. m

» Travée intermédiaire B - C

M, +M

> My >(1+03.a)M, - ¢ et(1+03a)>1.05

M, >1.13x18.74— 231 +88

MtBC >12.09 KN.m

> M, [1 + 030‘ij ~0.5649x 18.74= 10.58 KN. m
’ 2
On prend :
MtBC =12.09 KN. m

» Travée intermédiaire C- D

M. +M,

> M, >(1+03.0)M, - et (1+0.3 a)>1.05

M, >1.13x22 - 38+

Mcp > 14.96 KN.m

tCD —

> s (1 + 33“];\403 _0.5649 x 22 = 12.43KN. m

On prend :

Micp = 14.96 KN. M
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» Travée rive D-E

> My, >+ 03a)M, - Mot Me o (1403 0)>1.05

M, >1.13x17 - 151

T (%jm _0.6649 x 17=11.30 KN. m

On prend :

MtDE =11.30 KN.

14.96 11.30

Diagramme des moments fléchissant

/

<+ Calcul de ’effort tranchant

) Mi+] _Mi
VMl/ — Qul + e w
2 [

i i+l
Vei+1 - _ ql{l + MW Me
2 [

> Latravée A — B

VA:qulAB +MB_MA
2 [ 5

v 8.5x4 (-9.37)-(-5.1)
2 4
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V,=15.93KN
v, _qulAB+MB_MA
2 [

_8.5x4 (-9.37)-(-5.1)
2 4

Vg =-18.07 KN.

>» Latravée B— C

v, = q.lpc n M. -M,
2 lpe
v - 8.5x4.2 (-8.8)—(~9.37)
2 4.20
V,= 1798KN.
v, :_qulBC +Mc - M,
2 lpe
- _8.5x420 (-8.80) - (-9.37)
2 4.20
Ve=-17.71KN.,

> Latravée C—D

v :quICD +MD_MC

¢ 2 I

_8.50x4.55 (-11)-(-8.80)

v
¢ 2 4.55

Ve =18.85 KN.

_8.50x4.55 (-11)-(~8.80)
2 4.55

Vy =

V, =—19.82KN

> s ] <




(-)

Chapitre III : Calcul des ¢léments '

> Latravée D — E

VD:qulDE +ME_MD
2 ZDE
v - 8.50x4 (-5.10) - (-11)
2 4
Vp= 18.47 KN.
VE:_quZDE +ME_MD
2 [
p o 8:50x4 (-5.10) - (-11)
2 4
-15.52 KN.
V.=
T(x)(KN)
(+) 593 17.98 18.85

NN NN

18.47

q q q

15.52

18.07 17.71

19.82

Diagramme des efforts tranchants

2-2-5) Ferraillage a ’E.L.U :

< Armature longitudinale :

Les moments max aux appuis et aux travées sont :

M™ =14.96 KN.m et M,"™ =11 KN. m

La poutrelle sera calculée comme une section en T¢ dont les caractéristiques

géométriques suivantes :

b =65cm; bg=12cm; h = 20cm; hy=4cm: d = 18cm

N g B

v
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> En travées :
M"™™ =14.96 KN.m

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

M, :bxhox(d—h?ojxfbu Avec: f,, =14,2MPa

M, = 0,65x0,04x14,2x103(0,18— 0’;)4)

M, =59,072KN.m
M™, =14.96 KN.m(M, = L'axe neutre est dans la table de compression

3

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

CM™ 149610 — 0.05 6
M bdf T 65x182x142x10° ) ome
1= 0,054, = 0.392 - 5.5.4
14 =005 f=0974

C M'we  1496x10° : 20cm
A= 7 200 =2.45cm

Bxdx>  0,974x18x ——x10°
. 115

A(=2.45 cm % on adopte; 3HA12 =3.39 cm?

O Aux appuis :

M,"™ =11 KN.m

La table étant entierement 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 by=12cm et

de hauteur h =20cm

oM™ 11x10°
b,d’f,, 12x(18)*x14,2x10

M =0.200

10=0,200< 11 ¢=0,392 = SSA.
4 =0.200 = B3 =0.887
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max 5
4= _ 11x1200 =1.98cm’.
pdos 0,887><18><m><102

A, = 1.98 cm % on adopte ; 2HA12 =2.26 cm*
Conclusion :
En travée, on adoptera : 3HA12 =3.39 cm’.
Aux appuis, on adoptera : 2HA12 =2.26 cm?.
Pour les aciers de continuité, on place 1HA12 =1.13 cm?

% _Armatures transversales : (Art.A.7.2.2/BAEL91) :

¢, = min(h/35,b,/10,4,)
¢, = min Q,E,lﬂ =0,57cm
35710

Espacement des armatures : (Art.A.5.1.22.BAEL91) :

On adopte 2 HA8 =1.00 cm’.

2-2-6) Vérification a PELU :

+» Condition de non fragilité :
o En travée :
Amin=0.23 b d fipg/fe = 0,23x65x18x2,1/400 =1,41 cm”

A=339cm® > A, =141 cm®>  — Condition vérifiée

o Sur appuis :
Amin= 0.23 by d fiog/fe = 0,23x12x18x2,1/400 = 0,26 cm>
A, =2.26 cm®*>Apin =0,26 cm> — Condition vérifiée

0

¢ Vérification de la contrainte tangentielle :

V,"=19.82 KN
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V"™ [b,d =19.82x10°/120x180

T, =
7,=0,917MPa

7, =min(0.13 f¢,;SMPa) = 3,25MPa

7, =0917MPa<7t, =3,25MPa=> Condition vérifiée

% Vérification de la contrainte d’adhérence et d’entrainement :

T,<T,=VW [, =15x2.1=315MPa
T, = VM/O,9dZul. avecZui = nxTIx® =3.14x(3x12) = 113 mm:

3
T, = 1982107 _ 1.08 MPa
0,9%180x113
t, =1.08 MPa(7,, = 3,15 MPa = condition vérifier

= Pas de risque d'entrainement des barres longitudinales

« L’influence de I’effort tranchant au niveau des appuis : (Art : A.5. 1. 313)

o Sur le béton

Vma*u<o,4ﬁo,9dbo
7
-1
pon, —0.4x 2200 00%18%12 =129.6 KN

Ve, =19.82 KN(V, =129,6 KN

o Sur Pacier :

condition vérifiée.

o Dancrage des barres :
T, =0,6%f,, =0,6x(1,5)2,1=2.83MPa ,avec v, =1.5 pour HA

400
La longueur de scellement droit : L, = ¢ 4fe =1,2x

T 4x2283

su

=42.40cm

D’apres le BAEL91 :

Pour f.E400, acier HA, Ly= 40¢=40x 1.2=48cm —» L;=48 cm
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On adopte des crochets a 45° avec Ly= 0.4L;
L;=04x%x 48=19.2 cm
Onprend : Ly=20cm
¢ Vérification de la contrainte de cisaillement (BAEL 91Art A.5.1.1)

Viumax=19.82 KN

3
LV 1982x10T
bd ~ 650x180

.= 0.169 MPa

. 10.2
T, =m1n{@,5MPa} (BAEL 91 Art 5.1,2.1.1)

Vb

7 = min{o'lz T 525 ,SMPa} = min {4.347,5MPa}

7, = 4.347 MPa
7,=0.169 MPa <7, =4.347MPa  Condition vérifiée.

2-2-7) Calcul aPE.L.S :

% Moment de flexion a E.L.S (BAEL 91 ; modifié 99)

Lorsque la charge est la méme sur toute les travées de la poutre, comme dans ce
cas, pour obtenir les résultats des moments a I’E.L.S, il suffit de multiplier les résultats de

calcul a ’E.L.U par le coefficient qs/ q,=0.705
qQu=135G+1.5Q=85KN/ml | qs/ q,=0.705
qs=G+Q=6KN/m

o Les moments en travées :
Miag = 11.97 x 0.705= 8.44 KN.m
Mpc = 12.09 x 0.705= 8.52 KN.m
Micp = 14.96 x 0.705= 10.54 KN.m

Mipe = 11.30x 0.705 = 7.96 KN.m
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o Les moments en appuis

Mj =5.1x0.705=3.59 KN.m
Mg =9.37 x 0.705= 6.60 KN.m
Mc = 8.8 x 0.705= 6.20 KN.m
Mp =11 x 0.705=7.75 KN.m

Mg = 5.1 x 0.705= 3.59 KN.m

8.52 10.54 7.96

Diagramme des moments fléchissant

< Effort tranchant a ’E.L.S :

o Travéee A—-B
Va=1593x0.705=11.23 KN

Vg =-18.07x0.705 = - 12.74 KN

o Travée B-C
Vg =17.98x 0.705 =12.67 KN

Ve=-17.21x0.705 =-12.13 KN

o Travée C—-D
Ve=18.85x0.705=13.28 KN

Vp=-19.82x0.705=-13.97 KN

o Travée D — E
Vp=18.47 x 0.705 =13.02 KN

Vg =-15.52x0.705=-10.94 KN

> T <
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(-)

Chapitre III : Calcul des ¢léments '

T(x)(KN)

11.23

A

D

12.67 13.28 13.02

N

R

10.94

12.74 12.13
13.97

Diagramme des efforts tranchants

2-2-7) Vérification a ’E.L.S :

% Etat limite de la compression du béton :

o en travée :

M™ =10.54KN.m

> contrainte dans les aciers :

o = =
> B,dA, 0.837x18x3.39

1004, 100x3.39 _

P = 1.57

byd  18x12
p, =157 > B, =0.837 > K, =15.67 - K = 0.064
oMM 10.54x10°

=206.37 MPa < o = 348MPa

» Contrainte de compression dans le béton :

La fissuration peu nuisible donc il doit satisfaire la condition suivante :
Gy <Obe = 0.6f ,, =15MPa

6, =ko, =0.064x 206.37=13.2IMPa < ov = 15MPa

Alors la section est vérifiée vis-a-vis de la compression.
O aux appuis :

M™ =7.75KN.m

o = 100A, _ 100x2.26 1046

b,d 18x12
p, =1.046 — B, = 0.858 — K = 0.049

> Contrainte dans D’acier :

> T2 )<

v
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oM™ 7.75%10°

o, = = = 222MPa < 348MPa
BdA, 0.858x18x2.26

> Contrainte dans le béton :
o, = ko, =0.049x222 =10.9MPa <15MPa

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

Conclusion :
La vérification étant satisfaite donc les armatures a ’ELU sont satisfaisantes.

2-2-8) Vérification de la section vis-a-vis de I’ouverture des fissures :

La fissuration étant peu nuisible donc aucune vérification n’est nécessaire.
2-2-9) Vérification de la fléche :

La fleche développée au niveau de la poutrelle doit rester suffisamment petite par
rapport a la fleche admissible pour ne pas nuire a I’aspect et I’utilisation de la construction.
Les regles de BAEL (art B.6.5.2) précisent qu’on peut admettre qu’il n’est pas nécessaire de

Procéder a la vérification de la fleche si les conditions suivantes seront vérifiées :

avec :
h : hauteur totale de la section.
L : portée libre maximale.
M; : moment maximum de flexion.
by : largeur de nervure

1- E =£ =0.047 < L =0.062 ... condition non vérifiée

L 420
La premiére condition n’est pas vérifiée donc il faut procéder au calcul de la fleche.

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

Mfer L2
f =— —
¥ 10E If,
b=65cm
hp=4cm
Vi
X
G
h-hy=16cm
\%!
bo=12cm

section en té
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Aire de la section homogénéisée :

Bop=B+nA=byx h+(b-by)hgt 15A;

By = 12x20 + (65 — 12)x4 + 15 x3.39 = 502.85cm’

Moment isostatique de section homogénéisée par rapport a XX :

2 2
s/ =2 b )M isA d
2 2
2 2
g —12x20 +(65—12)4?+15><3.39><18 = 3739 .3cm?
= S/J: 3739.3 =7.44cm
B, 502.85

V,=h-V,=20-74=1256cm
2

b h h
I, =?°(V13 +v§)+(b—b0)h{é+(vl —70 Z}HSA(VZ —c)?

2

12 . ; 4 4.,
I, :?(7.1 +12.56%)+(65-12) x4 E+(7'44_5) +15%3.39(12.56 — 2)?

I, =21799.84cm*

. 0.023f%8 _ 0.02><2.31 -y
X
p2+—2) 0.0157><(2+J
b 65
= max(1——="Tes 0y maxa - 17521 :0) = 0.244
4po, +1£, 4x0.0157x206.37 + 2.1
oo Ll LDx2179984 o 00
I+avi 1+1.047 x0.244
1054x@25710" L

v = =0.92 > — = 0.84cm
10x10818.86 x19100.3 500

La fleche n’est pas vérifiée pour 3HA12, alors on augmente le ferraillage a 3HA14 et
on refait

> Contrainte dans les aciers :

= 1004, _ 100x4.62 ~ 9139

' bd 18x12
p,=2139 - B, =0819 - K, =12.62 — K =0.079
Y 10.54x10°

G, = = =154.75MPa < = 348MPa
B,dA,  0.819x18x4.62

Aire de la section homogénéisée :

> s ] <
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Bo=B+nA=byx h+(b-by)hy+ 15A;
By = 12x20 + (65 — 12) x4 + 15 x4.62 = 521.3cm’
Moment isostatique de section homogénéisée par rapport a xx :

2 2
S/ = b"zh +(b —bo)hTOHSAt.d

_12x20? 42

S/ ==+ (65-12) - +15x4.62 18 = 4071 Aem’
v, = Yo AT g gy
B, 5213
V,=h-V,=20-7.81=12.19cm
bO 3 3 h(2) hO 2
Ly == (Vi 4 V3) + (0= by hy| —2+(V, =) |+ T5A(V, —cF

2

12 , s 4 4., )
I, =?(7.81 +12.19%)+(65-12) x 4 E+(7.81—5) +15x4.62(12.19 = 2)

I, =19398.95¢cm*

o 0-02;;8 _ 0.02><2.13 S—
2+729)  0.02139x] 2+ 2>
PR+ 65
= max(l——=fes )~ o 1.75x21 :0) = 0.239
4pc, +f, 4x0.02139 x154.75 + 2.1
oo Ll 11x1939895 oo

YU l4avp 14+0.769%0.239

10.54 x (4.25)210” L
v =097 > — = 0.84cm
10x10818.86 x18025.85 500
La fleche ne pas vérifiée, alors on augmente le ferraillage a 3HA16 et on refait calcul

> contrainte dans les aciers :
1004, 100x6.03

' obd  18x12

p,=2.792 - B, =0.804 » K, =10.51 — K = 0.095
Y 10.54x10°

% T B dA.  0.804x18x4.62

=2.792

—157.64 MPa < o = 348MPa

Aire de la section homogénéisée :

Bop=B+nA=byx h+(b-by)hot 15A;

By = 12x20 + (65 — 12) x4 + 15 x6.03 = 542.45cm’

Moment isostatique de section homogénéisée par rapport a XX :
2 2

S/ = b°2h +(b- bo)h%+ 15A ,.d

>[5 ]<
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2 2
5/, =12x20 +(65—12)4?+15><6.03><18 = 4452.1cn?
Sl 21
B, 542.45

V,=h-V,=20-821=11.79cm
bO 3 3 hé hO 2
I, =—2 (V2 + V) +(b-byh,| 2 +(V, ——2) |+15A(V, —c)?
3 12 2
2

12 3 3 4 4 2
Iy = (8217 +11.79°) + (65 ~12) x4 -+ (821 = 2)" | +15x 6.03(11.79 ~2)?
1, =25896.34cm*

ry = 00265 0.02x2.1 058

3b 3x12
2+=0 0.02792x(2+ j
p( b ) o

1.75F 1.75x 2.1

p = max(l— ;0) = max(1— ;0) =0.186.
po, + T, 4x0.02792 x157.64 + 2.1
If, = LIT, _ 1.1x25896.34 95673 350m *
I+Avp  140.589%0.186
10.54 x (4.25)210 L . e
v = =0.68 <—— = 0.84cm .. La fleche est vérifice.
10x10818.86 x 25673.35 500

Conclusion :
Apres toute vérification, nous avons adopté le ferraillage suivant :
> Appuis : 2 HA12 =2.26 cm™.
> Travée : 3 HA 16 = 6.03 cm’.
» Armatures transversales : 2HA8 = 1.00cm? avec un espacement de 15 cm

» Pour les aciers de continuité, on place 2HAS8 = 1.00cm?

NB : Pour les schémas de ferraillage voir ’annexe.
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2-3) Plancher en corps creux (étage courant) :

2-3-1) Ferraillage de la dalle de compression

On adopte méme ferraillage de plancher de RDC.

2-3-2) Calcule de la poutrelle :

Le calcul de la poutrelle se fait en deux étapes :

D étape : avant coulage de la dalle de compression :

les armatures comprimées  (Asc = 0) ne soient pas nécessaires (méme calcul
de planche RDC) ; il faut prévoir des étais intermédiaires pour 1’aider a
supporter les charges qui lui sont appliquées

o bme étapes : Apres coulage de la dalle de compression:

2-3-3) Méthode forfaitaire :

D’apres la poutrelle du plancher RDC ,la méthode forfaitaire seras applicable pour
le plancher d’étage courant :

¢ Application :
o Combinaison de charge :

G =5.24 x0.65=3.406 KN/ml

Q=1.5x0.65=0.975 KN/ml

A PELU:q,=135G+1.5Q=6.06 KN/ml

ATELS:qs=G+Q=438 KN/ ml

o Schema statique de calcul : qu=6.06 KN/ ml
YVvVVV F YvVY F YV VY VYY VVYYVYYVYY Y vy
(1) (2) 3) (4)
4m 42m 4.55m 4m

<
<

\4
A
\4
A
v

[
< »

Schéma statique de la poutre continue reposant sur cing appuis
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o Calcul des rapports des charges :

a = Y avec 0<a < E
G+0Q 3
a = _ s =0.222 < 2
524 +1.5 3
Travée intermédiaire | Travée de rive
o (1+0.3a) (1+0.3a)/2 (1.2+0.30)/2
0.222 1.0666 0.5333 0.6333
o Calcul des moments isostatique :
> En travée
2
MO — qu '12
8
Travée A-B B-C C-D D-E
L(m) 4.00 4.20 4.55 4.00
M, 12.12 13.36 15.68 12.12
» En appuis :
Mappui = B M0max
Appuis A B C D E
Coefficient forfaitaire 0.3 0.5 0.4 0.5 0.3
Ve
Mappui 3.64 6.68 6.27 7.84 3.64

o Calcule des moments en travées :

» Travée de rive A — B

’6 58 ~1
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M, +M,

M, > (1+03a)M,, - et(1+03a)>1.0

M, >1.0666x12.12 — 504+ 6-68

Mg 2 7.767 KN.m

M

tAB —

N [MJMM _0.6333x 12.12=7.675 KN. M
2

On prend : Mipg =7.767 KN. m

Travée intermédiaire B - C

My+M,

M, >(1+03.0)M, et (1+0.3a)>1.05

M. >1.0666x1336— 2081627

Mipc =2 7.775 KN.m

M, > [1 + 2-3“jM02 _0.5333x 13.36= 7.125KN. m
On prend :

Migc =7.775 KN. m

» Travée intermédiaire C- D

M. +M,

M, >+ 03.a)M, - et (1+0.3 a)>1.05

M, >1.0666x15.68— 227 +7-84

Micp = 9.669 KN.m

tCD =

M, > (1 + Z'MJM“ _0.5333 X 15.68 = 8.362KN. m
On prend :

Mcp =9.669 KN. M

» Travée rive D-E

’6 59 ‘“‘
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M, >([1+03a)M, - MptMy o (1+0.3 a)>1.05

MtDE > 1.0666X12']2_M

v Z(MJM _0.6333 x 12.12=7.675 KN. m
tDE 2 04

On prend : Mipg =7.675 KN. m

7.775 9.669 7.675

Diagramme des moments fléchissant

o Calcul de P’effort tranchant

Vi _ qul + Meer] _M\lv
" 2 [
. l Mi _ aagi+l
VeH—l :_q_u+ w
2 [

> Latravée A — B

:qulAB +MB_MA

v, 5

ZAB

v 6.02 x4 (- 6.68); (-3.64)

V,= 1136KN.
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_qulAB +MB_MA

Vp =7 I,

v 6.06x4 (-6.68) - (~3.64)
2 4

Vg =-12.88 KN.

> La travée B— C

:quZBC +Mc - M,
2 pe

Vs

_6.06x4.2 (-6.27) - (- 6.68)
2 4.20

VB

V,= 1282KN.

VC:_quch +MC_MB
> T L

_6.06x420 (-6.27)— (- 6.68)
2 4.20

V.=

V=-12.63KN.

> Latravée C—-D

v, = qulen n My,-M,

2 lep
v - 6.06 x4.55 (-7.84)-(-6.27)

2 4.55

13.44 KN.

V.=
VD:_%ZCD +MD_MC
2 lep

T 6.06 x4.55 (—7.84)-(-6.27)

2 4.55

V, = -1413KN.

> Ta. <
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> Latravée D — E

VD — quZDE 4

2

VD=6.06><4+

2

6.06 x 4
- +

(-3.64)—(-7.84)

2

T(x)(KN)

12.82

D I

4

-11.07 KN.

13.44 13.17

12.88

I
U

12.63

11.07

14.13

Diagramme des efforts tranchants

v
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2-3-4) Ferraillage a ’E.L.U :

% Armature longitudinale :

Les moments max aux appuis et aux travées sont :

M™ =9.669 KN.m et M, =7.84 KN. m

La poutrelle sera calculée comme une section en T¢ dont les caractéristiques

géométriques suivantes :
b =65cm; bg=12cm; h = 20cm; hy=4cm: d = 18cm
o En travées :
M™ =9.669 KN.m

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

M, =bxh0x(d—h?°jxfbu Avec: f, =14,2MPa

M, = 0,65><0,04x14,2x103(0,18— O’§4j

M, =59,072KN.m

M™ =9.669 KN.m(M, = L'axe neutre est dans la table de compression

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

b

M, 9.669 x 10°
A di ) 6sxIg x1aaxior 0% 65 cm
11 =0,032(p, = 0.392 > 5.5.4 <
11=0,032 — = 0,984
; M‘maxf _ 9.669x41(§)05 ——
BxdxTe  0984x18x 27 x10
v, 115

A= 1.57 cm ? on adopt; 3HA10 =2.35 cm’

O Aux appuis :

M, =7.84 KN.m

20cm
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La table étant entierement 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 by=12c¢m

et de hauteur h =20cm

max 5
M, 7.84x10 0142

B bd? ., 12x(18) x14,2x10°

1=0,142< 11 =0,392 = SSA.
u=0.142 = f=0.923

M,™ 7.84%10°
4= - 400
pdos 0923x18x = x10°

=1.36cm’.

A,= 136 cm?on adopte ; 2HA10 =1.57 cm’
Conclusion :
En travée, on adoptera : 3HA10 = 2.35 cm’.
Aux appuis, on adoptera : 2HA10 = 1.57 cm?.
Pour les aciers de continuité, on place 2HA8 = 1.00c¢m?

+ Armatures transversales : (Art.A.7.2.2/BAEL91) :

¢, = min(h/35,b,/10,4,)
20 12

¢, =min| —,—,1,2|=0,57cm
3510
On adopte 2 HA8 =1.00 cm’.
Espacement des armatures : (Art.A.5.1.22.BAEL91) :
S, < min(0,94,40cm)
S, <min(16,2cm,40cm) =16,2cm
=S, =15cm
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2-3-5) Vérification a PELU :

+ Condition de non fragilité :

o En travée :

Amin=0.23 b d fos/fe = 0,23x65x18x2,1/400 =1,41 cm?
A=2.35 cm? > Anin =1,41 cm’>  — Condition vérifiée
o Sur appuis :

Amin= 0.23 by d fing/fe = 0,23x12x18x2,1/400 = 0,26 cm?
A, = 1.57 cm® >Api, =0,26 cm® — Condition vérifiée

+» Vérification de la contrainte tangentielle :

Vo™= 14.13 KN

r, =V.™ [b,d =14.13x10° /120x180

. =0,654MPa

7 =min(0.13 fc,.;5MPa) = 3,25MPa

7, =0,654MPa <7, =3,25MPa=> Condition vérifiée

X/
L4

Vérification de la contrainte d’adhérence et d’entrainement :
T,ST, =Y fs =1.5x2.1=315MPa
T, = Vu/0,9d2ui avecZui =nxIIx®=3.14x(3x10)=94.2mm:
.- 14.13x 10°

¥ 0,9%180x94.2
7, =0.926 MPa (7 , =3,15MPa=> condition vérifier

= Pas de risque d'entrainement des barres longitudinales

=0.926 MPa

X/

» L’influence de ’effort tranchant au niveau des appuis (Art : A.5. 1. 313)

X/

o Sur le béton

V(0,4 Jeas 0,9d b,
7

-1
e, = 0,4x%x0,9x18x12 =129,6 KN

V™, =14.13KN{V, =129,6 KN

65 -
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o Sur Pacier :

4,2 L15 | M,
) 0,9d

A,= 1.57 = L1S 14.13+ﬂ =0.042
400 0,9x18

condition vérifiée.

«* ancrage des barres :

7, =0,6¥f, =0,6x(1,5)721=2.83MPa ,avec y, =1.5 pour HA

]:e =1x 400 =35.33cm
47, 4x283

su

La longueur de scellement droit : L =¢

D’apres le BAELO91 :
Pour f.E400, acier HA, Ly= 40¢=40x 1 =40cm —» L;=40 cm
On adopte des crochets a 45° avec Ly=0.4L,
Li=04%x 40=16 cm
Onprend: Ly=17 cm
¢ Vérification de la contrainte de cisaillement (BAEL 91Art A.5.1.1)

Vimax=14.13 KN

3

L/ CA TP

bd  650x180
7,=0.121 MPa
_ . 10.2
T, =mln{ﬂ,5MPa} (BAEL 91 Art 5.1,2.1.1)

Vb

7 = min{o'z x25 ,SMPa} = min {4.347,5MPa}

r. = 4.347 MPa
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1,=0.121 MPa <7, = 4347MPa  Condition vérifiée.

2-3-6) Calcul aPE.L.S :

% Moment de flexion a E.L.S (BAEL 91 ; modifié 99)

Lorsque la charge est la méme sur toute les travées de la poutre, comme dans ce
cas, pour obtenir les résultats des moments a I’E.L.S, il suffit de multiplier les résultats de

calcul a ’E.L.U par le coefficient qs/ q,=0.705

Qu=135G+1.5Q= 6.06 KN/ml
qs=G+Q=4.38 KN/ml qs / qu=0.723

o Les moments en travées :

Mg =7.767 x 0.723=5.615 KN.m
Mpc = 7.775% 0.723 =5.621 KN.m
Micp = 9.669% 0.723= 6.991KN.m

Mipe = 7.675% 0.723=5.549 KN.m

o Les moments en appuis

M, =3.64 x 0.723=2.63 KN.m
Mg = 6.68% 0.723=4.83 KN.m
Mc =6.27 x 0.723=4.53 KN.m
Mp =7.84 x 0.723=5.67 KN.m

Mg = 3.64x 0.723=2.63 KN.m

4.83 4.53

Diagramme des moments fléchissant

> T e ] <
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A

8.21

A

Dn

«+ Effort tranchant a PE.L.S :

Travée A — B
Va=11.36x0.723=8.21 KN

Vg =-12.88 x 0.723=-9.31 KN

Travée B — C
Vg =12.82x 0.723=9.27 KN

Ve=-12.63 x0.723=-9.13 KN

Travée C—-D
Vec=13.44x0.723=9.72 KN

Vp=-14.13x0.723=-10.21 KN

Travée D — E
Vp=13.17x0.723=9.52 KN

Vg =-11.07x 0.723=- 8 KN

T(x)(KN)

9.27

.

9.72 9.52

R

9.31

.
N

9.13

10.21

Diagramme des efforts tranchants

v
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2-3-7) Vérification a ’E.L.S :

«+ Etat limite de la compression du béton :
o en travée :

M™ =6.991KN.m

» contrainte dans les aciers :
1004, 100x2.35
P asxn Y
p, =1.09 > B, =0.856 > K, =19.72 > K =0.05
M 6.991x10°
% 7B dA.  0.856x18x235

> Contrainte de compression dans le béton :

=193.1MPa < o = 348MPa

La fissuration peu nuisible donc il doit satisfaire la condition suivante :
G, <0Ob = 0.6f ,; =15MPa
6, =ko, =0.05x193.1=9.65MPa < v = 15MPa

Alors la section est vérifiée vis-a-vis de la compression.
O aux appuis :

M™ =5.67KN.m
_100A, 100x1.57
Pim o d  18x12
p, =1.046 - B, = 0.876 > K =0.039
» Contrainte dans Dacier :

=0.727

max 3
M _ 367107 o0 ipa < 348MPa

c. = =
’ B,dA, 0.876x18x1.57
> Contrainte dans le béton :
o, =ko, =0.039x229 =8.93MPa <15MPa

Donc la section est vérifiée vis-a-vis de la compression.
Conclusion :
La vérification étant satisfaite donc les armatures a I’ELU sont satisfaisantes.
2-3-7) Vérification de la section vis-a-vis de ’ouverture des fissures :
La fissuration étant peu nuisible donc aucune vérification n’est nécessaire.
+» Vérification de la fleche :

La fleche développée au niveau de la poutrelle doit rester suffisamment petite par
rapport a la fleche admissible pour ne pas nuire a I’aspect et I’utilisation de la construction.
Les regles de BAEL (art B.6.5.2) précisent qu’on peut admettre qu’il n’est pas nécessaire de
procéder a la vérification de la fléche si les conditions suivantes seront vérifiées :

1- ﬁ > L
L 16

69 -
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Mt
10M,

S S ﬁ
b,d F,
avec :
h : hauteur totale de la section.
L : portée libre maximale.
M; : moment maximum de flexion.
by : largeur de nervure

2- —>

> ~| =

3.

_h_20 0.047 > L. 0062 .ccccviviiiiiinn.. condition non vérifiée
L 425 16
La premicere condition n’est pas vérifiée donc il faut procéder au calcul de la
fleche.
Calcul de la fleche : (Art. B6.5.2/ BAEL91)
ser 1 2
f = ML b=65cm
" 10E,If
Vo hg=4cm
Vi
X
G
h-hy=16cm
\%
b=12cm

Détail de la section en Té

Aire de la section homogénéisée :

Bo=B+nA=byx h+(b-by)hy+ 15A;

By = 12x20 + (65 — 12)x4 + 15 x2.35 =487.25cm’

Moment isostatique de section homogénéisée par rapport a Xx :

2 2
S/ = b°2h +(b—b0)h70+15At.d

_12x20% 42

S/, S+ (65-12)7-+15x2.35x18 = 3458 Senr
- S/, 34585 .
B, 487.25

V,=h-V, =20-7.1=12.9cm
2

h h
1, :b?O(W +V23)+(b—b0)h{é+(vl —70)2}+15A(V2 %

2

I, =%(7.13 +12‘93)+(65—12)><4{E+(7~1—%)2}+15X2~35(12~9 -2y

1, =12489 .4cm*

" 70 ‘H‘
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o 0.02;2)8 _ 0.02><2.; =t

247200 0.0109x(2+ .

p( b) p
= max(l - —2es ) _ a1 L.75x2.1 :0) = 0.349

4po, +f o 4%0.0109%193.1+2.1

If, = LI, | LIx12489 o0 oo

l+ivp  14+1.5%x0.349

6.991x(4.25)210’ L .
v = =129>— = 0.85cm ........ La fleche n’est pas

10x10818.86x9017.3 500

vérifiée.
On augmente la section des armatures : 3HA12=3.39cm’

> contrainte dans les aciers :
P = 1004, _ 100x3.39 1569
b,d 18x12
p, =1.569 > B, =0.837 > K, =15.67 > K =0.064
M 6.991x10°

o = =
* B,dA, 0.837x18x3.39

—137MPa < o = 348MPa

« Veérification de la fléche :

La fleche développée au niveau de la poutrelle doit rester suffisamment
petite par rapport a la fleche admissible pour ne pas nuire a 1’aspect et 1’utilisation de la
construction.

Les regles de BAEL (art B.6.5.2) précisent qu’on peut admettre qu’il n’est pas nécessaire de
Procéder a la vérification de la fleche si les conditions suivantes seront vérifiées :

h,1
L 16
h, M,
L 10M,

A, < 3.6
b,d F,
Avec :
h : hauteur totale de la section.
L : portée libre maximale.
M; : moment maximum de flexion.
by : largeur de nervure

1- E :ﬂ =0.047 < % =0.062 oo condition non vérifiée

L 425
> [ [ <

>

3.
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La premiere condition n’est pas vérifiée donc il faut procéder au calcul de la

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

f Mier L2
" 10E, If,
Aire de la section homogénéisée :

B0:B+1’1A:b0><h+(b-b0)h0+15At
Bo=12x20+ (65— 12)x4 + 15 x3.39 = 502.85cm’

Moment isostatique de section homogénéisée par rapport a XX :

2 2
= b 15A d
2 2

2 2
_ 12x20 +(65 —12)4?+15x3.39><18 =3739.3cm?

S/

S/

S/, 37393
' B, 502.85
V, =h-V, =20-7.44 =12.56cm

=7.44cm

b ; h
I, =?°(v]3 +V23)+(b—b0)h{ﬁ+(vl —7‘>)2}+15A(v2 —c)

2

%(7.443 +12.56%) +(65-12) X4{E+ (7.44-%)2}15 x3.39(12.56 —2)?

I, =

I, =21799.84cm*
_AC_ 339 oisy

P o 12x18
- 0.023ftt2)8 _ O.O2x2.31 105
p(2+TO) 0.0157><(2+ X j
u = max(1— 175 g ;0) = max(1— [.75x21 ;0)=10.343
4po, + 1 4%x0.0157x137+2.1

oo Ll 1IX2179984 o
l+ivp  1+1.05%x0.343

6.991x(4.25)*10’ L . o
v= =0.66< —— = 0.85cm ........ La fleche est vérifice.
10x10818.86x17630 500

Conclusion :
Apres toute vérification, nous avons adopté le ferraillage suivant :

> Appuis : 2 HA10 = 1.57 cm®.

> Travée : 3 HA 12 =3.39 cm’.
» Armatures transversales : 2HA8 = 1.00cm? avec un espacement de 15 cm

» Pour les aciers de continuité, on place 2HAS8 = 1.00¢m?

NB : Pour les schémas de ferraillage voir I’annexe.

> T n )<
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111-7) Calcul du Porte a faux :

La porte a faux est une console encastrée au niveau de la poutre réalisée en dalle pleine.

7-1) Dimensionnement :

Le calcul se fera pour une bande de 1m de largeur.

L’épaisseur des portes a faux est donnée par la formule suivante :

On prend : h=15cm

Qu1

vV V V

vV V VvV Vv

4
A 4

1.20m

<
<

[
»

qu2

Schéma statique de la porte a faux

7-2) Détermination des charges et surcharges :

o Charges permanentes :
+ La dalle
G = 5.19KN/m’

4+ Mur extérieur

Ne° Désignation Epaisseur (m) | p (KN/m’) | G (KN /m?)
1 Enduit ciment 0.02 18 0.36
2 Briques creuses 0.10 9 0.90
3 Lame d'air 0.05 / 0.00
4 Briques creuses 0.10 9 0.90
5 Enduit platre 0.02 12 0.24
G Total 2.40

o Surcharge d’exploitation :

Q = 1.5KN/m?
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7-3) Calcul a PELU :

La porte a faux est calculée en flexion simple.

+» Combinaison des charges :
qQu=1.35G+ 1.5Q

Dalle : qy; = [(1.35x5.19) + 1.5 (1.5)] x1=9.25 KN/ml
Mur extérieur : qu = (1.35%2.40x2.91) x1 = 9.43 KN

+» Calcul du moment d’encastrement :

La section dangereuse étant au niveau d’encastrement, le moment est égale a :

Moment provoqué par la charge « gy » :

Cqu I 925x1.2

Mqul 2

= 6.66KN.m

Moment provoqué par la charge « gy » :

My = quz.1= 9.43x1.05 = 9.90KN.m

Le moment total :

M, =Mqu + Mqu=16.56KN.m  3em f

< Calcul des armatures 3 ELU : 12¢m

M, =16.56KN.m b =100cm d=12cm 100cm

A

+ Armatures principales :

M, 16.56x10°
p=—>i'-= - ~=0.081
bd“f,, 100x12°x14.2x10

H1=0.081< 1,=0.392 = SSA

M =0.081= g =0.957

M, 16.56x10° s
A = = >=4.14cm
B.d.o, 0.957x12x348x10

. 100
Soit: 4 12/ml —» 4.52cm*ml ; S, :T =25cm

A, 4.52
#+ Armatures de répartition : A, =—= :T =1.13cm?

p—
S
S

Soit: 4 8ml —»2.0lcm*ml ; S, :T =25cm

z 116 - |:§
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7-4) Vérification a PELU :

+» Condition de non fragilité (BAEL 91/Art. 4.2.1) :

j.d.b =0.23x100x 1242—'1022 1.45cm?

00x1

A= (0.23><E
fe

Ag=4.52cm? > Apin= 1.45cm? = Ag= 4.52¢cm*  condition vérifiée

« Vérification au cisaillement (BAEL 91) :

o Effort tranchant :

On doit vérifier que : 7, < ;u
Vi = quil+ qu2 =9.25x1.2 + 9.43 = 20.53KN

V, _ 20.53 x10

T, = = =0.171MPa
bd 100 x12

T, = min (% ; SMPaj
Yo
Tu = min (M : SMPaj = min (3.33 MPa ; 5MPa ) = 3.33 MPa

Fissuration peu nuisible

7, =0.17IMPa< 7 =333MPa =  Condition vérifiée

Pas de risque de cisaillement.

« Veérification de ’adhérence :

On doit vérifier que : tg, <71

1, =Wy fi, = 1.5x2.1=3.15MPa (¥, =1.5 —> HA)

S

V

PR - Ui =nmp =4x3.14x12 = 150.72mm
*~0.9d3 Ui 2 v

3
ry, = —2093x10° __ Hgnipa
0.9x120x150.72
<7t = Condition vérifiée = pas de risque d’entrainement des barres.

se Se

z 117 - |:§
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+» Influence de ’effort tranchant aux appuis :

+ Armatures principales :

Vu
Ay Avec : V, =20.53KN

>3,
¥s

V, _20.53x10°x1.15

f7 400
¥s

Ag=4.52cm? > 0.59cm? = Condition vérifiée

= 59mm?=0.59cm?>

+ vérification des contraintes de béton au niveau des appuis :
V, <V,

Vu :0.4><b><d><fci

Vo
V, S0.4.xbxdx%20.4x100x12% = 800KN
To .

Vu=20.53KN < 800KN = Condition vérifiée

«» Ancrage des barres :
T, = 0.6‘I’52ﬁ28 (Art. A.6.1,23/BAEL91)

Ta =0.6x1.5*x2.1 = 2.835MPa

Ofe  12x400

= = =42.32cm
41, 4x2.835

Ls =Max L,

Ls =40 =40x1.2=48cm(BAEL91)
Ls= 48 cm
L,;=04Ls=0.4x48 =19.2cm soit L, = 20cm

7-5) Vérification a PELS :

+¢ Combinaison des charges : qs1 =G+ Q
Dalle : qs; =5.19 + 1.5 =6.69KN/ml

Mur extérieur : qs = 2.40x1x2.91=6.98KN/ml

% Calcul du moment d’encastrement :
Moment provoqué par la charge « qg; »

z 118 - |:§
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2 2
9l _6.69x1.2° g

Moment provoqué par la charge «qs»

Mge = qs2.l = 6.98x1.4= 9.77KN.m

Le moment total :

Ms = Mg + Mge=4.81+ 9.77= 14.58KN.m

> Vérification des contraintes :

o Acier :

5 <o,
_ M
o :E:ﬂ:348Mpa Og = S

v, 115 B,.d.Ag,

100x4.53
p =100y _ TIXEI0_ 0377 = B =0.905 . K, =37.92
b.d 100x12
5

o, = +8xX10° 596 36MpPa

0.905x12x453

Oy <c_$S = Donc la section d’acier est vérifié.

o Béton :
Il faut vérifie que 6, <G,

G,, = 0.6f ,, =15MPa
o, = koyg

= L =0.026

1
K, 3792

o, =0.026x296.36 = 7.70MPa
6, < G,. — condition vérifiée

Vérification de ’ouverture des fissures :
La fissuration est peux nuisible donc aucune vérification n’est nécessaire.
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> Vérification de la fléche :
Nous devons vérifier les conditions suivantes :

1
1/ E > i = —5 =0.125> L =0.0625 = Condition vérifiée
L 16 120 1
1
iy M IS g, 1458 —  Condition vérifiée
L 10M, 120 10(14.58)
4, 4.2
3/ i < 2 = >3 =0.00377< — =0.0105 = Condition vérifiée
bd fe 12x100 400

h : 1a hauteur total du plancher.

L : la portée libre du balcon.

M; : moment fléchissant max de service en travée.

M, : moment isostatique de service.

b : la largeur de la section étudiée.

fe: limite élastique des armatures tendue

Conclusion :
Toutes les conditions sont vérifiées, donc le calcul de la fleche n’est pas nécessaire.

Apres toute vérification, nous avons adopté le ferraillage suivant :
> Armatures principales : 4 HA12 =4.52 cm” /ml avec un espacement de 25 cm.

> Armatures de répartition : 4 HA 8 =2.01 cm” /ml avec un espacement de 25 cm.

NB : pour le schéma de ferraillage voir I’annexe.
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I11-3-4) Calcul de la poutre paliére brisée :

4-1) Pré dimensionnement:

o Hauteur :

Aﬁhﬁi = ﬁﬁ h 478 = 31.86 <h<47.80
15 10 15 10

L=1.23+(1.5/c0s29.24)+1.83

Avec: h:hauteurlibre ; L : portée libre de la poutre

Selon le RPA 99 (modifiée en 2003) h doit étre supérieur ou égale a 30 cm.
Soit: h=35cm

o Largeur :
0,4h<b<0,7h
14 <b<24,5

b>20cm
selonle RPA99 (modifiéeen 2003) =< h

—<4
b
On opte pour b=30 cm _avec : b : largeur de la poutre.

Donc : la poutre pali¢re aura pour dimensions (b x h) = (30 x 35) cm’

A

A

D24

c | B |2

ag'|

183

Charges revenant a la poutre :

v’ Poids propre de la poutre (partie A) = 0,30. 0,35. 25 = 2,625 KN/ml
v Poids propre de la poutre (partie C) = 0,30. 0,35. 25 = 2,625 KN/ml
0,35%x0,3x25

c0s29.24°
v Effort tranchant a ’appui : ELU : T,- Ty;+Typ=27.698+ 22.80=50.50KN
ELS : Ty T+ Ts, = 19.851+16.37=36.22 KN

" 94 ‘H‘

v’ Poids propre de la poutre (partie B)= =3.0KN /ml
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v" Chargement du au poids du mur exterieur :
Partie A : 2.71x2.40=6.50KN/ml
Partie B :(3.73-1.02 /2)x2.40=7.73 KN/m
Partie C : 3.73x2.40=8.95KN/ml

«» Combinaison de charges :

ELU:

(50.50) =53.37KN /ml

T
q,,=135G+ L =1,35(2.625+6.50)+

q,s =1,35G=135(3+7.73)= 1448 KN / ml

q.. :1,35G+%:1,35(2.625+8.95)+M:43.22 KN /ml
53.37kn/ml 14.48 kn/ml 43.22kn/ml
FVVVVVVYVN V**V***** VVV*VVVVVVVV
A 1.23m L 150 ! 1.83 T

Schéma statique(ELU)

4-2) Calcul des efforts internes :

%+ Réactions d’appuis :

YF/y=0
Ra+Rp =1.23x53.37+1.50x14.48 +1.83x43.22 =166.45KN /ml .
2. M/A=0

Rp x4.56 =53.37x1.23x1.23+2+14.48x1.50(1.23 +0.75)+43.22 x1.83(1.23 +1.50 +1.83/2)

Rp-=81.50KN.
RA=166.45—81.50 =84.94KN

RA=84.94 KN
< calcul des efforts tranchants et moments fléchissant :

ier

53.37

o 1" troncon:0<x<1.23. v
T(x) = Ra - quax. R, ‘[| | 1]
X

T(x =0)= T, =84.94KN
T(x=1.23)= 84.94 - 53.37x1.23=19.29KN.

95 -
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2
M(x) =Rax - quA7—84 94x—53 37 x*.

M(x=0) =0 KN.m 53.37 _ 14.48

M(x=1.23) = 64.10 KN.m
o 2*™trongon :1.23< x<2.73 R §

T(x) = Ra— qua (1.23) — qus (x-1.23) R, hL2Zm x-123) .
T(x=1.23) = 19.29KN A Y
T(x=2.73) =— 2.42KN.

o Calcul de la valeur de x pour laquelle T, = 0 et M7 =max

T()=0 =Ra—duax 123 - (x-123) gup = 0
T0=0 =x= R,—q,x123+1.23xq,, 9 56m

tu
x=2.56 m ;o x o [1.23,2.73].

_ 2
M(x)= Ra X — qua x1.23x (x—0.615)—qu3(%J .

M(x=1.23) = 64.10 KN.m
M(x = 2.73) = 76.75KN.m

M, r 43.22
o 3™ troncon : 0< x<1.83. —
T(X) = RB = QueX. @ Y | l JL&*
T(x=0)= T, =81.5KN ) X Rp
1 T(x=1.83)=2.42 KN Ty h
2
M(X):RBX_quc7=815 —% 2 ~
M(x=0) = 0 KN.m
M(x=1.83) =76.75 KN.m
o Calcul du moment max :
Ona pour:x=256m:Ty=0KN.
2.56-1.23)
M™™ (x=2.56) =84.94(2.56) - 53.37x1.23(2.56 — 0.615) — 14.48(MJ
M™(2.56) =76.96 KN.m
T(KTY)
81.5
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84.94

Diagramme de Ueffort tranchanta L’ELU

, X(m)

W \

Y/

Y
'’

\ 4

64.1 — o 76.75
Mz(KN.m) 76.96

Diagramme de moment fléchissant a ’ELU.

Remarque :

Afin de tenir compte des semi encastrements aux extrémités, on porte une correction
pour le moment My, au niveau des appuis et en travée.
Aux appuis : M,*=-0.3 M™ =-0.3(76.96) =-23.09 KN.m
En travées : M,=0.85M™ =0.85(76.96) = 65.42 KN.m

23.09 KN.m " A]] 23.09 KN.m
dl -

Diagramme des moments fléchissant(ELU)
En tenant compte de ’encastrement partiel,

4-3) Ferraillage a L’ELU :

< Calcul des armatures principales :

o En travée:
3
p=— M 03A42xI0° 455 L9300 = SSA
bxd®x f,, 30x327x14.2
1£=0.150 = £=0.918

M, 65.42x10° )
= = =6.40cm
Lfxdxo, 0918 x32x348

Soit :  une section de 6HA12= 7.78cm?.

> Ta |4
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O Aux appuis :
M 23.09%10°

a

=0.052<0.392 = §54

A oxd® . 30x322x142

£=0.052=> =0.973

3
A4, = Mo __2309x10 =2.13cm’
Pxdxo, 0.973x32x348

Soit : une section de 3HA12 = 3.39 ¢cm?

4-4) Vérifications a PELU :

< Condition de non fragilité :

On doit avoir :
A > Anin=023xbxdx f,,/ f,
Anin=0.23x30%x35%2,1/400 =1.26 cm?

A>ALin, = condition vérifiée.
+» Influence de Peffort tranchant sur les appuis :

Ona:Vu=7039 KN

ZzOAxQxaxbo ; Avec a=0,9xd
)

V= 04x 12_2 %0.9% 320 x 300 = 576kN

V, <<V, = Condition vérifiée.
«+ Contrainte de cisaillement :

La contrainte admissible de cisaillement est :
Z =min{0.13f,,,;5MPa} = 3.25 MPa (fissuration peu nuisible)
o 81.5x10°
“ bxd 300x320

= 0.849MPa < 7, = Condition vérifiée.

+» Diameétre des armatures transversales :
Il est donné par la formule suivante :

®, = min i;d),;i = min {1;1.2;3}=10 mm
35 10

On pend : ®,=8 mm
rx®?  3.14x0.82

4
Les armatures transversales A;=4HA8 =2.01cm?

4, < =0.502cm?

98 -
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+» Espacement des armatures transversales (St) :

o Dans la zone nodale :

St < min {%;12@;3001%}

St <min{8.75;30;9.6}

Soit:  S=8cm
o En dehors de la zone nodale :

st< L
2
St=2217.5
2

Soit: S;=15cm

% Vérification des armatures transversales :

o Dans la zone nodale :

Atyin=0.003x8x30=0.72cm? < 2.35cm> — condition vérifiée

o En dehors de la zone nodale :

Atpin=0.003x15x30 =1.35cm* < 5.74cm*> —, condition vérifiée
+» Vérification de I’adhérence :

Il faut avoir : 7, <7 =, X f =1.5x2.1=3.15MPa
4

u

T, =
¥ 09xdx Y U,
ZUi =X (¢>< Zdesbarres)=3.l4 X (6x12) =226.08 mm
.. 81.5x10°
D’ou: 7, =
©0.9%x320x226.08

r,, <1, = Condition vérifiée

; ZU . =Somme des périmetres utiles

=1.25MPa

4-5) Vérifications a ’ELS :

Gs, = G+% = (2.625+ 6.50)+(316—'2232) =38.57KN /ml

g.,=G=(3+7.73)=10.73 KN / ml

(36.22)

q.c =G+%=(2.625+8.95)+ = 31.37KN /ml

99 -
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38.57kn/ml 10.73 kn/ml 31.37kn/ml
FVVVVVYVYVYN V**V***** VVV*VVVVVVVV
A 1.23m b 150 ! 1.83 T

Ra

< Calcul des efforts internes : Schéma statique(ELS

o Réactions d’appuis :

YF/y=0
Ra+Rp = 1.23%38.57+1.50%x10.73+1.83x31.37 =121.10KN /ml .
> M/A=0
Rp x4.56=38.57x1.23x1.23+2+10.73x1.50(1.23+0.75)+31.37x1.83(1.23 +1.50+1.83/2)
Rp_=59.27KN.
Ra=121.1-59.27 =61.83KN
Ra=45.81 KN
<+ calcul des efforts tranchants et moments fléchissant : 38.57

M
ler

o 17 trongon: 0<x<1.23. [
T(x) = Ra - quax. R, VJJ AN H_LL S
X

T(x=0)= T, =61.83KN

<

A\ 4

T(x=1.23)= 61.83 - 38.57x1.23 =14.39KN. Ty
\J
M(x) =Rax — quA7=61 83y -7 2
M

M(x=0) = 0 KN.m 38.57 1073 z
M(x=1.23) = 46.87 KN.m

o 2*™trongon :1.23< x<2.73 ] 113313 §§
T(x) = Ra— qua (1.23) — qus (x-1.23) R R IBm 123 .
T(x=1.23)= 14.39KN S X Y
T(x=2.73) =—1.7KN.

o Calcul de la valeur de x pour laquelle T, = 0 et M7 =max

T(x)=0 =Ra—quax1.23 - (x-1.23) qu =0
R,—q,*x1.23+1.23xq,

Te)=0 =x= =2.57m
tu
x=257m ; x [1.23,2.73].
2
M(x)=Ra X — qua x1.23x (x— 0.615)—%3(%) .

M(x=1.23) = 46.87 KN.m
M(x = 2.73) = 56.38KN.m
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f
M, 31.37

o 3™ trongon : 0< x <1.83. —
T()= R - quex. é vyl vl iyve
X

T(x=0)= T, =59.27KN Rp
{ T(x=1.83)=1.86 KN Ty A
_ x* 31.37 , ~
M(x) =Rpx — quc7 =59.27x — Tx
M(x=0) = 0 KN.m
M(x=1.83) =56.38KN.m
o Calcul du moment max :
Ona pour:x=257m:Ty=0KN.
2
M™ (x=2.57) =61.83x(2.57) - 38.57x1.23(2.57 - 0.615) - 10.73[@}
M™*(2.57) = 56.52 KN.m
T(KY)
59.27
(U e i >
X(m)
- 14.39
61.83
Diagramme de Ueffort tranchant a L’ELS :
. X(m)
Y 46.87 56.38
Mz(KN.m) 56.52
Diagramme de moment fléchissant a I’ELS.
Remarque :

Afin de tenir compte des semi encastrements aux extrémités, on porte une correction

pour le moment Mgyax au niveau des appuis et en travée.
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Aux appuis : Mg'=-0.3 M™ =-0.3(56.52) =- 16.96KN.m
En travées : Mg'=0.85M™ =0.85 (56.52) = 48.04KN.m

_|{ 16.96 KN.m
48.04KN.m
Diagramme des moments fléchissant(ELS)
En tenant compte de ’encastrement partiel,
4-6) Vérification des contraintes:
+» Etat limite de compression dans le béton :
6,, <G, =0.6f . =15MPa
o Aux appuis :
1
100A . k,=425=K=—=0.0235
P, = Ot?da :1(;(;"3?59:0.302: ! Kl
8 B, =0.913
> La contrainte dans ’acier :
M . 3 f .. .
Og = B = 1696x10 =171.24MPa < 6, = — =348MPa — condition vérifiée.
B, xdxA, 0913x32x3.39 Ys

> La contrainte dans le béton :
o, =kx0s=0.0235x171.24=4.02<5,, =0.6f ,; =15MPa—— Condition vérifiée.

o En travée :
_100A, 100x7.78

bd 35x32

B=0.879

p1 =0.694 = {k1 =26.22 = x=0.0381

> La contrainte dans ’acier :

M : ’ f iy :
Oy = __4804x10° 219.52MPa < 6, = —=348MPa — condition vérifié.
B, xdxA, 0.879x32x5.74 Ys
> La contrainte dans le béton :
o, =kx0s=0.0381x219.52=8.36 <5, =0.6f ,, =15MPa—— Condition vérifiée.

4-7) Vérification de la fléche :
Le calcul de la fleche n’est pas nécessaire si les conditions suivantes sont vérifiées :

st

p Rt 35 0767 L —0.0625 — Condition vérifide.
L-16 456 16

g by Mse 035 76754804 _ (0749 — Condition vérifice.
L10M, 456 10(36.52)
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A < 4.2 7.78

S— =
bd fe 35%32
Les trois conditions sont vérifiées, donc il n’y a pas lieu de vérifier la fleche.
Nota :

Etant donné que toutes les conditions sont vérifiées, il n’y a pas lieu de calculer la
fleche.

Conclusion :

3/

4.2 .. )
=0.0069 < 4—00 =0.0105= Condition vérifiée.

Apres toute vérification, nous avons adopté le ferraillage suivant :
> Appuis :3HAI2=339cm’.
> Travée :3HA 12+3HAI2=7.78 cm’.

> Armature transversales : 4 HAS =2.01cm? avec

o St=8cm zone nodale.

o St=15cm zone courante.

NB : pour le schéma de ferraillage voir I’annexe.
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111-8) Calcul de la salle machine :

111-8-1) Caractéristiques de I’ascenseur :

Le batiment comporte une seule cage d’ascenseur, donc, on étudie cette cage avec une vitesse
d’entrainement (V = 1m /s) :

o La surface de cabinet est : S =2.10x2.20=4.62m"

o La charge totale transmise par le systéme de levage et par le cabinet est :
P =90 KN.
Lx =2.10m. ; Ly =2.20m ; S=4.62m’

I11-8-2) Calcul de la dalle pleine

Hypothése :
- La dalle est coulée sur place liée par des amorces.
- La machine est centrée au milieu.

-La dalle repose sur 4 appuis. Elle est soumise a une charge localisée, son calcul se fait
a ’aide des abaques de PIGEAUD qui permet d’évaluer les moments dans les deux sens en
plagant la charge concentrée au milieu du panneau.

«+ Pré dimensionnement : La dalle est continue.

Hauteur de la dalle « h »

h> i = &25.250m
40 40

Nous avons la limite du RPA : h >12cm.
On optera pour une hauteur : h = 15¢

«» Calcul de la dalle pleine sous charge localisée :

» CalculdeUetV:
U=Up+2Key+ hy
{V=V0+2Keo+ho
Avec: K=1 pour le béton (le revétement est en béton).
eo=5cm ¢étant I’épaisseur de revétement.
ho =15cm épaisseur de la dalle.
Uy =V, = 80cm Cotes de rectangle sur lequel la charge P s’applique.
= {U= 80 + 2x5 + 15 =105cm
V=280+2x5+15 =105cm

z 121-i Z
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Uy
A
P
: : E ‘ l .
i : S 12| 5 5 '
: : ”,e ° II’ \\\
: | ~ S——— A SRR h/2
. : = / ( \
v ’ h/2
Vv U
d» < >
 L=220 |

Répartition des efforts

P 5
<« »

Pour le calcul de la dalle, on commence par supposer que le panneau de la dalle simplement
appuyée sur le contour, cnsuite on tient compte de la continuité et des encastrements sur les
appuis de rive.
L, 210

X

L 220

=0.954

&~

0,4 <— =0.954< 1 = Le panneau travail dans les 02 sens.
y

> Evaluation des moments M,; et M, :
Les moments au milieu de la dalle pour une bande de 1m de largeur dans le sens de la
petite portée et de la grande portée sont respectivement :

Mox =P(M; + v My)
Mgy =P(M; + v M)
Avec :
v : Coefficient de poisson : v =0 — béton fissure
v =0,2 — béton non fissure

M; et M,: sont des coefficients a déterminer a partir des abaques de Pigeaud
suivant le rapport :

U V

P et [

L L

L V10548
L, 210 L, 22

Pour déterminer M; et M, on doit faire une interpolation entre deux valeurs (abaque de
PIGEAUD)

Apres interpolation on aura :

z 122 - | z
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LE =0.5 = M, = 0.095

Y —oas M, = 0.0872
Ly

Calcul des moments M,; et M :

o APELU:v =0/

P=1.35p=1.35x90 = 121.5KN
Donc: My =P.M;=121.5x0.095 = 11.542KN.m
My = P.M,; = 121.5x0.0872= 10.595KN.m

«» Calcul de la dalle sollicité par une charge uniformément répartie :

» Evaluation du moment My, et My, dus au poids propre de la dalle :

X

p= 7 = 0.954 > 0,4 = La dalle travaille dans les deux sens

y

Apres interpolation linéaire (p=0.95 ,0.96)en a trouvé :

= 0.0406. M, = L
p:0.954:>{”x —>{ w2 = H

u, =0.897. M, =p,xM,

-Poids propre de la dalle :

G= ’beh()
G, = 25%0.15 =3,75 KN / m*

-Poids propre de la chape (revétement) :

Gchapezzzxo.()s:l . 1 0
Gio=3.75+1.10=4.85KN/m>

-Combinaison de charges :

q, = 1.35xG +1.5x0 = (1.35x4.85) + (1.5x1) =8.05 KN / mL
Ce qui donne :
M, = u, xqxI>=0.0406x8.05x (2.1 = 1.441KN.m

M,, =, xM,, = 0.897x1.441=1.292 KN.m

z 123-i:§
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+» superposition des moments :

M,=My; + Mo =11.542 + 1.441=12.983KN.m
M,=My1 + My, =10.595 +1.292=11.834KN.m

Remarque:

Afin de tenir compte des encastrements de la dalle ; les moments calculés seront munis

en leur effectuant un coefficient de 0,75 en travée et de -0,5 aux appuis.

o Sensl;:
Aux appuis : M*; =-0.5x12.983=-6.491KN.m

En travées : M, =0.75x12.983=9.737KN.m

o Sensly:
Aux appuis : M*; =-0.5x11.834=-5.917KN.m
En travées : M'y =0.75x11.834=8.875KN.m

+ Ferraillage a PELU :

Le calcul se fait pour une bande de 1m :

o Sensl;:
- Aux appuis :
M 6.491x10°
= x =0.027<u,=0,392 —— 5 SSA = B =0.986
A d? £, 100x(13) 514, H P
a 3
4 - M!  6491x10 145em?

‘" pdo,  0986x13x348

Soit :4HA8 =2.01 cm? Avec : St=25cm

- En travées :

3
_ T 040< 4, 0,392 = S.S.A = B =0.980
100x13% x14,2
3
0TI
0,980 x 13 x 348

Soit : SHA8 =2.51 cm? Avec : St=20cm

o) Sens 1, :
- Aux appuis :

M7 5917x10°
bd’f,, 100x(13)*x14,2

=0.024 <y, =0,392 SSA = B =0.988

’4 124 t
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M7 5917x10°

= - =1.32cm’
Pdo,  0,988x13x348

A

Soit : 4HA8 =2.01 cm? Avec : St=25cm

- En travées :
3
u = 8'8@10 =0.036<y, =0,392 = S.S.A = B =0.982
100x13% x14,2
3
- 8.875x10 — 5 00em?
0,982 x13x348

Soit : SHA8=2.51cm?> Avec:St=20cm

SETEE

Appuis Ix 6.491 0.027 0.986 4HA8=2.01 |25
ly 5.917 0.024 0.988 1.32 4HA8=2.01 |25
Travée Ix 9.737 0.040 0.980 2.20 SHA8=2.51 |20
ly 8.875 0.036 0.982 2.00 SHA8=2.51 |20

«» Vérification a L’ELU :

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

A = po xbxh, x (3-0)
2
Avec : po: Taux d’armatures dans chaque direction (po= 0,0008 pour les HA)

a= j— =0.954

(3-0.954)

A =0,0008x100x15x =1.22¢cm’

o Sensly:
Aux appuis : A,=2. 0lcm>> Anin=1 22cm? OK

En travées : A=2.51 cm?® > Anin=1.22 cm? OK
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o Sensly:
Aux appuis : A;=2.01cm®> Api=1.22cm’ OK

En travées : A=2.51 cm® > A, =1.22 cm? OK

> Diamétre minimal des barres:

e

On doit vérifierque : ¢ < f_O

Poox =8 mm < % =15 mm = Condition vérifiée

> Ecartement des barres :

L’¢écartement des armatures d’'une méme nappe ne peut excéder la plus faible des deux
valeurs suivantes en région centrale.

-Direction la plus sollicite : Si< min(2h, 25)
-Direction perpendiculaire : S< min(3h, 33)

o Sensl:
Aux appuis : S=25 cm <25 cm (condition vérifiée)

En travées: S=20cm<25cm (condition vérifiée)

o Sensly:
Aux appuis : S=25 cm < 25 cm (condition vérifiée)

En travées : S=20 cm<25cm (condition vérifiée)
> Vérification de non poinconnement :

f , ) )
P< 0,045 1. hp—<28 (aucune armature transversale n'est nécessaire si cette formule est
Yo
vérifiée).

Avec p, : périmetre de contour de l'air sur laquelle agit la charge dans le plan de feuillet

moyen.

4, =2 (u+v)=2(1.05+1.05)=4.2 m.

3
25107 _ 472.5 kn = condition vérifiée.

p=90<0,045 x4.2 x 0,15 x

3

Aucune armature transversale n'est nécessaire.

z 126 - |Z
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> Contrainte tangentielle :

Les efforts sont max au voisinage de la charge.

Aumilieude u ona:vy-— ?
2u, + v,

Aumilieude vona:v,= L

3u,

Avec p =po+ qu Ik ly =90+ 8.05 x2.10x2.20 = 127.19KN.m

S 1A U,
2x0.8+0.8
3
Ve = 3106 407mMpa.

T = =
Y bd 1000x130

Tu = min{0,13 Jery ,4Mpa} =3,25[Mpal.

Vb
7, < 7. La condition est vérifiée

o AL’ELS:v=0,2:

+» Moments engendrés par le systéme de levage :

M' = qu(M1 +U.M2)
M,'=qx(M,+oM,) v=02
M,'=90 x (0.095+0.2x0.0872)= 10.12KN.m

My'=90 x (0.0872+0.2x0.095) =9.56KN.m

«» Moments engendrés par le poids propre de la dalle :

g5 =G+0=485+1=585KN/mL

11, = 0.0406

~0.954 =
o { 4, =0.897

Ce qui donne :

M, =y xqxI>=0.0406x5.85% (2.1 =1.047 KN.m
M, =pu xM, =0.897x1.047=0.939 KN.m

,‘ 127 t
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+» superposition des moments :

M=M,, + My, =10.12+1.047=11.167KN.m
M,=M,; + M, =9.56+0.939=10.50KN.m

Remarque:

Afin de tenir compte de semi encastrement de la dalle au niveau des voiles, les
moments calculés seront affectés du coefficient 0,75 en travée et du coefficient -0,5 aux
appuis.

o Sensl:
Aux appuis : M =-0.5x11.167=-5.583KN.m

En travées : M%=0.75x11.167=8.375KN.m

o Sensl:
Aux appuis : M*; =-0.5x10.50=-5.25KN.m
En travées : M', =0.75x10.50=7.875 KN.m
++ Vérification des contraintes dans le béton :

Aucune vérification n’est nécessaire, si la condition suivante est satisfaite :

v=1, fos

o< —+ ; Avec: Yy =—
2 100 s
o Sensl:
- Aux appuis :
M, 591 _ 1163
M, 5583

N

1, =0.027 = o = 0.0341

y=1, fo 1163-1 25

2 100 2 100

=0.331> a = 0,0341 = Condition vérifiée

- En travée :
M, = m =1.162
M. 8375

s

4, =0.040 > & = 0.051

y=1, fo_1162-1 25

=0.331> a = 0.051 = Condition vérifiée
2 100 2 100
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o Sensly:

- Aux appuis
M, 5917 _1127
M, 525

N

i, =0.024 - a =0.0304

y=1, foe L1271 25

=0.313> a = 0,0304 = Condition vérifiée
2 100 2 100

- En travée :
M, _ 8.875 _1126
M. 7.875

s

u, =0.036 > a =0.0459

y=1 fos _1.126-1 25
2 100 2 100

=0.313> o = 0.0459 = Condition vérifiée

Conclusion : le calcul de la contrainte dans le béton n’est pas nécessaire

«+ Etat limite de fissuration(BAEL99 Artc4-5-32) :

La fissuration est peu préjudiciable. Aucune vérification n'est nécessaire.

+» Vérification de la fléche :

Dans le cas d’une dalle rectangulaire appuyée sur ces cotés, on peut se disposer de calcul de
la fléche si les conditions suivantes seront vérifiées :

a) iz M
L 20M,

X

u

A
o2

bd ~ fe

h : Hauteur de la dalle

M, : Moment en travée dans le sens x-x

M : Moment isostatique de référence dans la direction x-x pour une bande de 1m
Ax : Section d’armature /ml

b : Largeur de la bande ; égale a Im

d : Hauteur utile de la bande.
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ay - =15 — 0071
L. 210

9.737

- =0.0375
20M,  20x12.982

i =0.071> M, =0.0375 condition vérifiée
L 20M
b) i =0.005
fe
A _ 251 0.0019 < 3 =0.005 condition vérifiée
bd 100x13 fe

Conclusion :

Apres toute vérification, nous avons adopté le ferraillage suivant :

Sens x-x @
> Appuis :4HA8=2.01 cm’ /ml avec un espacement de 25 cm.
> Travée :5HA 8=2.01 cm’/mlavec un espacement de 20 cm.

Sens y-y :

> Appuis :4HA8=2.01 cm’ /ml avec un espacement de 25 cm.
> Travée :5HA 8=2.01cm’/mlavec un espacement de 20 cm.
NB : pour le schéma de ferraillage voir I’annexe.

I11-8-3) Calcul des murs de la cage d’ascenseur :
I1s sont réalisés en béton armé ‘avec un ferraillage minimum.
On admet que la section est entierement comprimée.
» Armatures verticales minimales :
Anmin > 4cm*/ml (Art A.8.1, 21BAEL91).

0,2%<AnL/B<0,5%  (Art A.8.1,21BAEL91).
< Exemple de calcul :
Soit a calculer le ferraillage du mur dont les caractéristiques géométriques sont :
L=2.20m , e=0.15m ,  B=0.33m’
» Armatures verticales :
Amin> dem’/ml
Soit A=4cm®
0,2%< 4x107/0,33= 10,0012 < 0,5% =Condition vérifiée.
Soit SHA10 = 6,28 cm”, St=25cm
» Armatures horizontales :
D’apres le BAEL 91 :
A= Ay/4=1,57 cm’
D’aprés le RPA révise 2003 : Ay>0,15% xB =4,95 cm®
Soit 8HA10 = 6,28 cm”
» Armatures transversales :
(04) épingles au metre carré soit HAS.
NB : pour le schéma de ferraillage voir I’annexe.
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I1V-1) Introduction :

A I’heure actuelle, on dispose de nombreux programmes bases sur la méthode des
¢léments finis (MEF), permettant le calcul automatique de diverses structures. Il est donc
indispensable que tout ingénieur connaisse les bases de la MEF, et comprenne également le
processus de la phase de solution .cette compétence ne peut tre acquise que par 1’étude
analytique du concept de la MEF et la connaissance des technique en rapport avec 1’utilisation
de ces outils de calcul.

Cette étude se fixe comme objectif la présentation des notions fondamentales de calcul
automatique d’un point de vue essentiellement physique tout on considérant le code de calcul
dans son efficacité opératoire, c’est-a-dire en tant qu’outil destiné a I’utilisateur professionnel.
Ce dernier pourra alors en tenant compte des considérations précédentes, formuler son
probléme de calcul des structures et contrdler presque sans efforts les résultats fournis par
’ordinateur.

IV-2) Concept de base de la MEF :

La méthode des éléments finis est une méthode d’approximation des solutions
d’équation aux dérivées partielles qui est construite a partir d’une formulation équivalente du
probléme a résoudre ; cette derniére est appelée formulation vibrationnelle du probléme. La
méthode des ¢léments finit est donc basée sur la forme intégrale des équations aux dérivée
partielle (forme faible) du phénoméne analysé plutdt que sur la forme différentielle (forme
forte que représente 1’équation aux dérivées partielle et les conditions aux limites.

Pour discrétiser les modéles complexes de phénomene physiques, 1’ingénieur dispose a
I’heure actuelle de méthodes d’approximations permettant de résoudre la plupart des
problémes pour lesquels il n’existe pas de solution formelle. Toutes les méthodes
d’approximation ont un méme objectif, remplacer un probleme mathématique définit sur un
milieu continu (équations différentielles ou intégrales) par un probléme mathématique discret
(équation matricielle), probléme de dimension finie que 1’on sait résoudre numériquement.
IV-3) Description de ETABS :

L’ETABS (Extended Three Dimention Analyses Building Systémes ) est un logiciel
de calcul et de conception des structures d’ingénieries, particulierement adaptée au batiment,
et ouvrage de génie civil. Il permet en méme environnement la saisie graphique des ouvrages
avec une bibliothéque d’¢lément autorisant 1’approche du comportement de ces structures.

L ’ETABS offre de nombreuses possibilités d’analyse des effets statique et dynamique avec
des compléments de conception et de vérification des structures en béton armé et charpente
métallique. Le poste processeur graphique facilite I’interprétation des résultats, en offrant
notamment la possibilité de visualiser la déformée du systéme, les diagrammes des efforts et
courbes enveloppes, les champs de contraintes, les modes propre de vibration etc.

Terminologie :

Grid line : ligne de grille. Joints : noeuds.

Frame : portique (cadre). Shell : voile.

Element : ¢lément. Restraints : degrés de liberté (DDL).

Loads : charge. Uniformed loads : point d’application de la charge.
Define : définir. Material : matériaux.

Concrete : béton. Steel : acier.

Frame section : coffrage. Column : poteau.

Beam : poutre. Response specrum :spectre de réponse.
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IV-4)Manuel d’utilisation de ’ETABS :
Dans notre travail on a utilisé la version ETABS V.9.0.0

Pour choisir I’application ETABS on clique sur I’icone de ’ETABS E .

Etapes de modélisation :

+* Premicére étape :

La premiére étape consiste a spécifier la géométrie de la structure a modéliser.
» Choix des unités :

On doit choisir un systéeme d’unités pour la saisie de données dans L’ETABS. Au bas de
I’écran, on sélectionne KN-m comme unités de base pour les forces et déplacements

|KN-m vl

> Géométrie de base :

Dans le menu déroulant en haut de I’écran on sélectionne file — New model ou bien (ctrl+n).

Do you want to initialize your nev model with definitions and
preferences from an existing .edb file? [Fress F1 Key for help.)

Defauledd | No |

Cette option permet de créer rapidement un modele régulier, en utilisant des exemples de
structures prédéfinis dans la base de données.
En cliquant sur la case Default .edb, la fenétre de dialogue s’apparaitra :

Grid Dimensions [Plan) Story Dimensions
& Uniform Grid Spacing & Simple Story Data
Number Lines inX Direction |4 Number of Stories [«
Number Lines in ¥ Dwection |4 Typical Story Height EN
Spacing in X Direction 6.~ Bottom Story Height B

Spacing in v’ Direction 6. " CustomStoryData  EdiSion Daa |

" Custom Grid Spacing Units

Add Structural Objects

:._.--—T -ﬁ—n—ﬁ- T O . (R
T S
iy i 1 E O = sskl=s R B
z—u——z|ll fH—n—n £ gl E HiF B
Steel Deck Staggered Flat Slab Flat Slab with ‘Walfle Slab  Two 'Way or Grid Only
Truss Penmeter Beams Ribbed Slab
ok | Cancel

Pour une construction en Auto-Stable on choisit la premiére icone, dans la boite de
dialogue qui apparait on aura a spécifier :
o Le nombre des lignes dans la direction X ===(Number lines in X direction)
Le nombre des lignes dans la direction Y —=«{Number lines in Y direction)
Nombre de travées dans le sens de Y — (Number of bays along Y)
Hauteur d’étage —(story High)
Langueur de travée dans le sens de X = (Spacing in X direction) (Entre axes)
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o Langueur de travée dans le sens de Y ——(Spacing in Y direction) (Entre axes)
o Lenombre d’étage — (Number of stories)

o la hauteur d’étage courant = (typical story High)

o La hauteur d’étage en bas (RDC) — (bottom story hight)

> Modification de la géométrie de base :

L’ETABS place automatiquement le repere a I’origine de la structure mais nous pouvons
le déplacer au centre de la structure et ce a partir du menu
(View-change axes location) une boite de dialogue apparait :

Axes Location

Change Location To

#-Ordinate Eﬁ—
Y-Ordinate o

Z-Ordinate 0.

ok | Cancel |

Dans cette derniere on peut déplacer notre repere dans n’importe quelle position on injectant
des valeurs des coordonnes x, y et z.

Pour modifier les hauteurs et les longueurs il faut que pour chaque élément correspond une
ligne de grille, pour cela nous tragons une nouvelle grille ; en double cliquant sur n’importe
quelle grille ; on aura une boite de dialogue :

My, Define Grid Data A Al ?._ o
Edit  Format
4 Gaid Data
| GadlD | Owinaie | Line Type | Visibily | BubbleLoc | Grid Cakr ]

i A 0 Primary Show Top
2 E [3 Primary Show Top
3 C 12 Primaty Show Tep
4 o 18 Praty Show Tep
B E 24, Prmay Show Tep
6 F 0. Prmaty Show Top
7 G *® Prmary Show Top
8 H a2 Primaiy Show Top
g
10 R | Uz

T fEm -

| GedlD | Ownate | Line Type | Vislly | Bubble Loc | Gid Cake = Dspley Giids s
1 1 [ Prmaty Show Lelt ] & Ordrabes O 5
2 H E Frimaty Show et sy
3 3 12, Frmary Show Let .
4 4 18, Prmary Show Lt LBk it iiae
i 5 24 Primany Show Lot ™ Glue to Giid Lines
] 3 30, Frimany Show Leht 2
ttie 1
7 7 I, Primaty Show [ = B Sie 125
i Resat 1o Defauk Color
0 ot Reorder Ordinales
0% Cancal

o en coche la case Spacing
o introduire les longueurs de chaque travée dans les deux directions
o on valide avec OK.

¢ Deuxiéme étape :

La deuxiéme étape consiste a spécifier les propriétés des membrures pour la structure a
modéliser

> Choix des sections :

I1 existe une multitude de sections prédéfinies dans ETABS. 1l est possible .par exemple,
de choisir parmi une longue liste de profilés en acier qui contient toutes les informations pour
une section donnée. Pour les constructions en béton armé. Comme les sections ne sont pas
"standard", Il faut d’abord définit des nouvelles propriétés de section pour les poutres et
poteaux. Il faut ensuite les assigner aux éléments correspondants.
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Propeities Chck tac
Type in property to find [impot rwide Flarge =]
Impait | Avfide Flange  «
[aComgBmn e e
|Add Rectangular Lj
Modify/Show Property.,
Delete Property

o]
Cancel

> Définition des sections :

Dans le menu déroulant choisir : Define — Frame sections
Comme nos sections sont rectangulaires, on choisit dans la liste d’ajout de section :
Add rectangular (dans la deuxieéme liste a droite de la boite)
La boite de dialogue suivante permet de définir la géométrie de la section :

o Nom de la section = Section Name
o Choisir dans la liste des matériaux — Concrete
o Hauteur —Depth
o Largeur —width
Section Name e —
Fiopesties Propeity Modifiers Matenal
Seclion Propeies. . | Set Modifiers.. | e
Dimensions.
Depth [t3) [oas 3
T ae— - 3 .
width (2] 1045
B
- . .
Concrete 1 [ l
M Disphay Colos l_
ok, | Cancel |

Nous validons avec OK, et on refait la méme opération jusqu’a définir toutes les sections.

> Affectation des sections aux éléments des portiques :

Pour affecter les sections précédentes aux différents éléments :

-Sélectionner les ¢léments de méme section en cliquant dessus avec la sourie ou en utilisant
I’outil de sélection rapide dans la barre d’outil flottante }'ﬁﬁ qui permet de sélectionner
plusieurs éléments a la fois en tragant une droite avec la sourie.

-Dans la barre d’outil nous cliquons sur I = ou Assign-Frame-sections

-On aura une boite de dialogue qui est ccllc dc Define Frame sections et dans la liste titré par
Frame section —Name : on choisit la section approprie aux €léments sélectionnes et on valide
avec OK. On refait le méme travail jusqu'a dimensionner tous les éléments de 1’ossature.

On peut ajouter un ou plusieurs éléments pour la structure en les tragant.
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- Cliquer sur N ensuite sur une ligne de grille et un nouveau élément sera trace entre deux
croisements de lignes successifs horizontalement ou verticalement ¢a dépend de la ligne visée
(un seul clique suffira pour le tracer). N

-Pour tracer librement 1’¢1ément on choisit ct on clique sur le point de départ ensuite sur
le point final il faut seulement que ces points soient des croisements de lignes.

NB : pour se déplacer d’un niveau a un autre ou d’un portique a un autre on utilise les fleches
qui se trouve dans la barre d’outils. 4 3

3 .
Voiles:
Section Mame fOILE]
Material [eETON ~1
Thickness
| Membrans [oz
Bending [o=

Type
= Shell 7 Membrane " Plate
I Thick Plate
Load Distribution
I Use Special One‘wWay Load Distribution

_Set Modifiers... | Display Color [l

[ oe_1 Cancel |

Define —Wall/slab/deck section ¥

Clique sur Add New wall, une nouvelle fenétre va apparaitre ; 1a ou il faut introduire un nom
pour la section du voile et son épaisseur.

Pour rajouter des voiles :

~cliquer sur [£] et cliquer entre les lignes de la grille et le voile aura comme limite deux
lignes successive verticales et deux horizontales dans la fenétre de travail.

-Pour tracer le voile librement on choisit

-Pour affecter Shell sections au voile : séiectionner le VoileD et cliquer sur 2| ¢t choisit
la section correspondante dans la liste de Define Shell Sections.

+ Remarque :

Quand la structure n’est pas régulieére en plan et qu’elle dispose de beaucoup de
décrochement il vaut mieux créer un modele a un seul plancher et lui faire les modifications
nécessaire ensuite le copier pour cela ETABS nous offre des outils de travail trés performent
tel que : linear,radial, mirroir et story, copier ...
Apres sélection : Edit-Replicate(Ctrl+R).
Comme indiqué sur la figure suivante, dans le cas Miror | Stoy
ou on veux faire des copies linéaires, on a qu’a
introduire les distances entre les éléments
sélectionnés et ceux a créer (dx,dy, number) et le ' Options... |
nombre de copies a faire,pour une structure al4 :
niveaux : 0K
-Apres avoir créé et modifier le premier niveau ,
on sélectionne tout Edit-Replicate(Ctrl+R)
-Pour x et y c’est zéro et pour z c’est la hauteur
d’étage et mettre 6 pour Number —» OK

oK |
_Cancel |

[ Delete Original

I
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% Troisiéme étape :
La troisiéme étape consiste a spécifier les conditions limites (appuis,ect..) pour la structure a
modéliser.
> Appuis : (restraints)
-Sélectionner les nceuds de la base dans la fenétre X-Y, en dessinant une fenétre a 1’aide de la
souris.
-On attribue des appuis (restraints) avec le menu Assign/point, puis Restraints (support),ou
en cliquant ¢ 3%
-cliquer sur I’icone qui représente un encastrement dans la fenétre qui apparait (encastrement
a
La base des portiques pour les structures en B.A)
-ce menu peut étre utilisé pour attribuer n'importe quelle combinaison de degrés liberté a un
nceud quelconque
- pour les autres nceuds :
Translation dans le sens de X (libérer translation 1)
Translation dans le sens de Y (libérer translation 2)
Rotation autour de Z (libérer rotation about 3 )
Pas de translation dans le sens de Z ; pas de rotation autour Y et X
(Bloquer translation 3.rotation about 1 et rotation about 2)

> Masse-Source(masse revenan a chaque plancher) B

Mazz Defindion

La masse des planchers est supposée en leurs centre de " Fiom el and Speciied Mass
. ;- , . & F
masse qui sont désignés par la notion de Masse Source MR e
- pour créer ces masses on passe par difinir masse Define Mass Mubiperfo Losds
A A Load Multipher
source une fenétre apparait. T —
- on donne la valeur 1 pour la charge permanente. 2 C A
Modiy
Remarque : Delete

Le modele va prendre les charges permanentes et
d’exploitation comme des charges réparties on cochant el e

la case from load. ¥ Lump Lateral Mass at Story Levels
[Cok Cancel

> diaphragmes (constraints) :

Comme les planchers sont supposés infiniment
Rigide ; on doit relier tous les nceuds d’un méme i
N . ew Diaphragm
Plancher a son nceud maitre de sorte qu’ils forment s _
. D12 = Modify/Show Diaphsagm
un Diaphragme, pour cela : 013 _
, . . D14 Delete Diaphragm
- sélectionner le premier plancher dans 02
la fenétre X-Y. dans le menu dérolant : 04 ~ ok
Assigne/pointnt — rigide diaphragm Cancel
I~ Disconnect from All Diaphragms
- onchoisit Add diaphragm ——m8»

- onvaappeler D1: ETAGE 1
- on refait I’opération pour le deuxiéme plancher qu’on va appeler D2 et ainsi de suite

pour tous les autres plancher
> Tu] <
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I1 est possible d’afficher différente information (numéros de nceuds d’éléments. etc) sur le
mod¢le se¢lectionner la fenétre 3D du modéle on clique sur I’icone Set elements 7

Object Present in View Object View Options Visible in View Special Frame ltems
V' Floort [Auea) [ AseaLabels [V Story Labels [~ EndReleases
v wall [frea) ™ Line Labels [~ Dimension Lines [~ Partial Fixity
" Materials ¥ Ramp (Area) [ Point Labels [V Reference Lines [~ Mom. Connections
" Groups  Select [V Dpenings (Area) [~ Area Sections [V Reference Planes [~ Property Modifiers
" Design Type [V Al Null Areas [™ Line Sections [V Grid Lines [~ Nonlinear Hinges
" Typical Members V¥ Column [Line) [ Link Sections ¥ Secondary Grids [ Panel Zones
" B &W Printer ¥ Beam [Line) [T Area Local Axes [V Global Axes [~ End Offsets
" Color Printer V¥ Brace [Ling) [ Line Local Axes ¥ Supports ™ Joint Offsets
Special Effects I Links (Line) Piers and Spandrels I~ Springs [~ Output Stations
[ Obiect Shiink g ’:"0::1"::::5 [~ Pier Labels Other Special ltems
l [~ Object Fill B bvidis [~ Spandrel Labels [~ Diaphragm Extent |
¥ Object Edge 2 2 [~ Pier Axes [~ Auto Area Mesh
[~ Extrusion [ Links o) [T Spandrel Axes [~ Additional Masses
iApaptoAniodone Defauls | ok | Cancel |

Nous pouvons choisir les options d’affichages suivantes :
- nom de poutres et poteaux et les numéros des nceuds (labels)
- restraints: dd 1
- contraints : diaphragme...etc.
- Masses
- Axes locaux
- Section des éléments
- Hide pour faire cacher 1’élément
% Quatriéme étape

La quatriéme étape consiste a définir les charges appliquées sur la structure a modéliser.
> charge statique

o définition de charge statique :

Choisir dans le menu déroulant : Define — Static load cases

- pour les charges permanentes : entrer
G comme nom (Load) et DEAD comme
type et | comme multiplication interne
(Self weigth multiplier) et cliquer sur

add new Load. _
- Pour les surcharges : Q comme nom =

Loads Click To:

et live pour type et 0 comme coefficient s .

. e Add Mew Load
interne  ( Add new load) g | Laedlon —
i

OK 0] — lw:_we ~| [ ~]
= G DEAD 1 T ; ]
Delete Load
—
_Cencel |
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Define — Materials

- pour I’ajout d’'un nouveau matériau :

cliquer sur Add new material

»

Click to:
Add New Material. |

Modify/Show Mateiial.. |

pour modifier les caractéristiques du béton :
Sélectionner CONC et cliquer sur Modify/ Show Material

Material Name BETON]

i~ Type of Material

& |sotropic " Orthotropic

Analysis Property Data

Mass per unit Volume W
Weight per unit Volume [
Modulus of Elasticity [32164195
Poisson's Ratio |U27
Coeff of Thermal Expansion o
Shear Modulus [134017.479
[ox |

Display Color
Color I
~ Type of Design
Design I':or'ucrele- - |

Design Property Data [AC] 318-99)
Specified Conc Comp Stength, f'e  [25000.
Bending Reinf. Yield Stress, fy [s00000.
Shear Reinf. Yield Stress, fys W

¥ Lightweight Concrete

Shear Strength Reduc. Factor ]1-

Cancel |

» chargement :

Apres la sélection de 1’élément a charge, on clique sur €I qui se trouve dans la barre d’outile

Dans la boite de dialogue qui apparait
On aura a spécifier :

Le nom de la charge

son type (force ou moment)

sa direction —

La valeur et le point d’application
pour les charges concentrées

La valeur de la charge uniformément répartie.
L’opération a faire (ajouter, remplacer ou

supprimer) .en fin on valide avec OK
(pour annuler on appuie sur cancel).

Pour charger un voile on clique sur 4%

Units

Load Case Name G _:_! | KMN-m LI

Load Type and Direction Options

e o
@ Foces M = Add to Existing Loads

* Replace Exsting Loads
Direction | Gravity -

" Delete Existing Loads

Trapezoidal Loads
1 2 3 4
Distance [0 jo2s [o.7s 1.
Load ] o o o
@ Relative Distance from End- " Absolute Distance from End-
Uniform Load
Load  [2789 Cancel

a

> [ LS
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> charge sismique
L Response Spectra Choose Function Type to Add
o Spectre de réponse :
. . (RPa | [UBCe7 Spectum <]
DefineRéponse spectrum functions :
Click to:
. Add New F 1on...
Cliquer sur Add spectrum from file ——» mbrcin: |
On introduit le nom de la fonction Modiy/Show Spectnm.._|
Delete Spectum |
Remarque :
On peut introduire le spectre sous fourme de fichig [Csras]
c'est-a-dire avec une extension .txt :
e Cliquer sur Add spectrum from file : = e
e Cliquer sur browns et chercher le fichier texte qui — = |

E\'ﬂ EFICOM ieshicg MO0 CE LA,
i ey

contient le spectre qu’ont préparé bien avant avec les
programmes appropriés comme celui congu par le CGS,
donnant le spectre de réponse du RPA99 , ce fichier e
doit seulement comporter les valeurs de T et de I’accélération
(deux colonnes) et il doit étre dépourvu de textes.

Cocher period and values, OK.

ETABS a des spectres de réponse prédéfinis qui sont ceux |
caractérisant le sol américaine (UBC94S1, UBC94S2, UBC94S3, UNIT)
% cinquiéme étape :
La cinquieme étape consiste a spécifier les combinaisons de charges
Define — Load combination Load Combination Data

Define Load Combinations

Load Combination Name ICOME

Combinations Click to:
ELS Add New Comba... I Add new Combo Load Combination Type ADD i
ELU >
EEE Define Combination
GEQ Caze Name Scale Factor
|GStalicLoad |08
(G Static Load 3

E Spectra -1

Cancel

4

Dans la boite de dialogue qui apprait apres avoir [

Cliquer sur Add new Combo, on aura a introduire :
Le nom de la combinaison et les charges avec leur coefficients par exemple
I'ELU (1.35G + 1.5Q).
- choisir G dans Case Name et introduire 1.35 dans Scale Factor et cliquer sur Add
- choisir Q dans Case Name et introduire 1.5 dans Scale Factor et cliquer sur Add
Valider avec OK et on revient vers la fenétre de Define — Load combination.
Pour définir le ceefficient une autre combinaison on refait le méme travail
Pour modifier le coefficient d’un charge on procédé avec le modify
Pour modifier une combinaison : sélectionner la combinaison et clique sur Modify

’4 140 ‘




Chapitre IV : Modélisation de la structure '

%+ sixiéme étape :

La sixiéme étape consiste a démarrer I’exécution du programme mais avant I’exécution il y a
lieu de spécifier de modes propre en conciliation et la création d’un fichier et I’indication de
son contenu.

Modes de vibration :

Analyze —Set analysis Options " Dynamic Analysis Parameters ]
i Analysis Options ] Number of Modes [Ei
| Bulding Active Degiees of Freedom Type of Analysis
Full 30 ¥Z Plane YZPlane  NoZ Rotation + Eigenvectos " Rtz Vectors
= | Eigerivalue Parameters
I [ H ISP Cocher Frequency Shitt (Center] [o.
MU U WU FRX WRY WRZ Dynamie AnalySis Pl frecyercy: Elocuy 2

Et Cllquel‘ sur Relative Tolerance [1.000€.07

¥ Dynamic Analysiz  Set Dynamic Parameters... | W Inchsde ResiduatMass Modes

e W e Set Dynamie parameters p————
¥ Save Access DB File File Name. List of Loads Ritz Load Yectors
[C 05ers\GENICOM \Desklop\MOD DE LA \9
[1]3 Cancel [ s> |
L Remave |

oK | Cancel |

4

On spécifir le nombre de modes a prendre en considération 1a ou s’est écrit Numbre of
modes et on valide avec OK. Valider une autre fois dans la fenétre de Analysis option.
» Exécution :
Analyze —Run (F5), ou cliquer sur » Le ETABS va demander un nom pour le fichier c'est-
a-dire qu’il va lancer la procédure d’enregistrement chose qui peut étre faite bien avant avec :
File — Save as.

% Septiéme étape
La septiéme étape consiste a visualiser les résultats de I’analyse.

> Résultat sur fichier :

S’il n’y a pas eu d’erreur lors de I’exécution du probléme les résultats choisis avec Set
Options dans le menu analyze se retrouve dans un fichier .Out, généré par 1’analyse. Ce
fichier peut étre édité et imprimé et qu’on peut ouvrir dans un environnement texte tel que
Win Word. Word pad ou le bloc not de Windows ; pour le faire :

- fermer I’ETABS sans arréter I’analyse.
- chercher le fichier .Out avec recherche de Windows.
> visualisation des résultats a I’écran :
L’interface graphique de L’ETABS permet de visualiser les résultats sous différentes

formes.

o Déplacements :
Avec le menu Display il est possible de choisir Show Deformed shape
Pour visualiser les déplacements. Le menu Show Deformed conduit a la fenétre suivante :

Il faut spécifier le cas de chargement, G

Dans cet exemple. L option LOAD permet de spécifier un facteur de multiplication pour le
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r 3

Deformed Shape

Déplacement ou laisser ETABS en choisir un
(Auto) L’option Cubic Curve permet
d’illustrer la déformée avec un interpolation Load @ Static Load =
cubique tenant compte non seulement des
translations mais également des rotations et

. . . Scali

donc représentation de la flexion dans les e

mcmbrures . |
(" Scale Factor

II est possible d’animer les déplacements en W Cubic Curve

cliquant sur Start animation au bas et a droite de ok | Cancel |

I’écran pour voir la structure oscillé.
De plus ; il est méme Possible de créer un fichier VldeO avec menu View et Creat OpenVlew
on peut également imprimer la structure déformée avec le menu File et Print Graphics

Start Animation | << | >> l]

> Réaction :
Le menu Display permet d’afficher les réactions avec Show Member Forces/ Stresses
Diagram-Support/Spring reaction. On aura la boite de dialogue suivante :
- sélectionner le cas de chargement
- Cocher Reactions " Point Reaction Forces
- Valider pour voir les réactions affichées sur les appuis.

Type
+ Reactions (" Spring Forces

0K | Cancel
> Les efforts internes : -

Le menu Display permet d’afficher les efforts internes avec Show Member
Forces/Stresses Diagram/ support/spring reaction. Et On aura la fenétre suivante :
- Sélectionner le cas de chargement

- L’option Axial force permet d’afficher le diagramme d’efforts normaux (DEN)

- L’option Shear 2-2 permet d’afficher le diagramme d’efforts tranchants (DET)

- L’option Shear 3-3 afficher I’efforts tranchants hors plan.

- L’option Moment 3-3 afficher le diagramme de
moments fléchissant et effort tranchant (DMF).

Member ch:e Diagram for Frames

- L’option Torsion et Moment 2-2 affichent les Liond =

moments autour d’axes

- L’option Scal factor permet d’ajuster la taille des Component

diagrammes. T

- Por voir les valeurs dans les diagrammes on € Shear33 < Moment33

décocher Fill Diagram et on coche £ inclers St £ et Moo

Show Values on Diagram. oo

Remarque  Scale Factor i
2-2, 3-3 et 1-1 sont les axes locaux des sections. Options —

Ils sont comme indiqués sur la figure suivante avec Al

1-1 sortant : Include

1-1 est sortant (z dans la rotations habituelles) &7 Cmmat 17 Fhem N pacts

2-2 (y dans les notations habituelles) _ Lok 1 Cancel

3-3 (x dans les notations habituelles)
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Tous les graphes peuvent étre imprimés : Fill-print Graphics(c’est la fenétre active
qui va étre imprimé et pour activer une fenétre d’affichage on a qu’a cliquer dessus)
Lorsque I’analyse est effectuée. ETABS « verrouille » le mode¢le .ainsi. pendant toute
I’étape de visualisation des résultats. Il est impossible de modifié¢ la(géométrie.
Connectivité, matériaux, appuis, charges, etc.) L’icone de verrouillage. Dans la barre
d’outils. En haut de L’écran, est enfoncé : ....., pour faire des modifications il faut
d’abord déverrouiller le fichier en cliquant sur I’icone de verrouillage alors elle de
viendras modifiable.

Lors de I’exécution, ETABS cré une multitude de fichiers avec différentes extensions
Une fois qu’on a fermé le fichier, pour I’ouvrir une autre fois on passe par : File puis
Import ensuite on va chercher le fichier qui a I’extension EDB

On peut méme ferrailler avec ETABS, mais suivant les réglements Américains,
Anglais, Australiens ou 'UEROCOD et non pas suivantle BA E L.
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«» Les efforts internes dans les éléments porteurs :

» Tableau : les efforts internes des poutres principales [M (kn.m),V (kn)] :

NIVEAUX | EFFORTS ELU ELS G+Q=E 0,8G=E
Mint(Msmax) 59.87 42.534 55.203 59.99
1 Miup(Mamin) | -115.499 -81.873 _113.418 -70.532
Vinax (Vamax) | 143.16 101.49 115.56 94.34
Mint(Msmax) | 42.357 30.686 77.06 81.116
2 Miup(Mamin) | -81.701 -59.19 -108.62 -90.381
Vimax (V2max) 101.5 73.54 138.26 124.89
Mint(Msmax) | 42.577 30.844 86.171 88.468
3 Miup(Mamin) | -82.185 -59.542 _117.974 -96.636
Vinax (Vamax) | 102.12 74 137.41 126.33
Mint(Msmax) | 42.884 31.068 80.099 84.281
4 Miup(Mamin) | -82.528 -59.792 _127.016 -110.775
Vimax (V2max) 102.7 74.42 138.12 124.61
Mint(Msmax) | 43.084 31.214 79.517 84.419
5 Miup(Mamin) | -82.978 -60.121 -138.339 -120.745
Vinax (Vama) | 103.28 74.84 142.48 128.98
Mint(Msmax) | 43.177 31.282 77.009 81.552
6 Miup(Mamin) | -83.401 -60.429 -143.831 -125.149
Vinax (Vamas) | 103.28 75.17 131.08 117.76
Mint (Msmax) | 43.465 31.492 75.06 73.423
7 Miup(Mamin) | -83.752 -60.685 _151.78 -130.894
Vinax (Vama) | 104.59 75.78 132.38 109.5
8 Mint(Msmax) | 45.175 32.696 79.214 76.669
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Msup(M3min) | -84.933 -61.56 -155.892 -133.836
Vmax (V2max) 108.31 78.48 135.73 111.39
Minf (M3max) 45.324 32.805 75.77 72.503
9 Msu(M3min) -88.359 -64.047 -155.1 -132.182
Vmax (V2max) 110.88 80.35 134.71 105.79
Minf(M3max) 44.849 32.464 72.803 68.52
10 Msup(M3min) -96.04 -69.625 -156.914 -132.079
Vmax (V2max) 114.76 83.17 133.49 103.63
Minf(M3max) 48.541 35.146 73.22 68.298
11 Misup(M3min) -99.269 -71.978 -155.99 -130.404
Vmax (V2max) 117.35 85.05 133.62 -103.15
Minf(M3max) 51.808 37.528 72.897 67.658
12 Msup(M3min) | _101.139 -73.341 -154.28 -128.255
Vmax (V2max) 118.97 86.24 133.2 102.34
Minf(M3max) 50.886 37.053 65.53 58.854
13 Msup(M3min) | _100.298 -72.967 -147.739 -123.586
Vmax (V2max) 117.27 85.41 127.42 99.86
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o Diagramme des moments dans les poutres principales : comb (0.8G+E) :
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> Tableau : les efforts internes des poutres secondaires [M (kn.m),V (kn)] :

NIVEAUX | EFFORTS ELU ELS G+Q=E 0,8G+E
Mint(M3max) 10.152 7.236 11.31 10.89
1 Maup(Msmin) | -17.447 _12.484 27.709 2212
Vimax (V2max) 24.11 17.21 23.53 15.79
Mint(M3max) 12.874 9.217 18.145 20.193
2 Maup(Msmin) | -19.579 14.192 -32.625 -30.577
Vimax (V2max) 21.01 15.25 22.96 19.4
Mint(M3max) 13.648 9.777 21.044 19.196
3 Maup(Msmin) | -23.646 ~17.143 -34.625 28.515
Vimax (V2max) 24.23 17.47 25.88 20.08
Mint(M3max) 13.761 9.854 26.617 21.929
4 Maup(Msmin) | -28.114 20381 -39.778 -32.508
Vimax (V2max) 25.26 18.34 28.13 21.78
Mint(M3max) 14.134 10.122 29.01 25.357
5 Misup(M3min) 32 23.197 44367 -36.08
Vimax (V2max) 27.25 19.78 30.49 23.62
Mint(M3max) 15.3 11.075 30.053 25.883
6 Maup(Msmin) | -34.686 25.144 46.505 -37.52
Vimax (V2max) 28.49 20.68 31.33 24.14
Mint(Mamax) | 17.188 12.425 30.57 25.875
7 Maup(Msmin) | -38.543 27.943 49.1 -39.33
Vimax (V2max) 30.05 21.81 32.02 24.44
Mint(Msmax) | 20.282 14.668 33.149 27.654
8 Misup(M3min) ~41.88 -30.362 -51.81 ~40.985
Vimax (V2max) 31.72 23.02 33.4 25.38
Mint (Mamax) | 20.854 15.085 31.597 25.875
9 Maup(Msmin) | -43.565 -31.586 -51.802 -40.554
Vimax (V2max) 32.31 23.45 32.99 24.83
Mint(Msmax) | 21.174 15.321 29.51 23.83
10 Maup(Msmin) | -46.176 -33.483 -52.231 -40.342
Vimax (V2max) 33.05 23.99 32.43 24.1
Mint (Mamax) | 22.996 16.645 30.268 24.137
11 Maup(Msmin) | -48.325 -35.045 -53.123 ~40.708
Vmax (V2max) 34.07 24.73 32.85 24.27
12 Mint (Mamax) | 24.603 17.81 31.111 24.564
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Maup(Msmin) | -50.058 -36.303 -53.98 41118
Vimax (V2max) 34.92 25.35 33.29 24.49
Mint(Mamax) | 19.508 14.112 23.05 17.785

13 Maup(Msmin) | -47.061 -34.194 48134 -36.5
Vimax (V2max) 32.62 23.76 29.61 21.99

o Diagramme des moments dans les poutres secondaires comb (0.8G+E) :
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> Tableau : les efforts internes des poteaux sens longitudinal [M3 (kn.m),P (kn)] :
Zone Effort COMBINAISONS
ELU ELS G+Q=E 0.8G=E

Zonel Nmin- Meor | -2032.87 0.073| -1476.99 0.065| -1750.01 15.395( -1577.4| 14.719
(1,2,3) Nmax- Meor -58.75| 27.851 -42.93| 20.305( 711.66 8.901| 855.07 5.931

Mmax- Neor 49.185| -1470.57 35.785| -90.19| 80.798| -1036.32| 78.511| -777.65
Zonell Nmin- Meor | -1536.82 2.685| -1117.44 1.991| -1247.89| 29.455| -873.57| 29.836
(4,5,6) Nmax- Meor -298 5.932( -217.01 4.301 294.83 11.807| 381.58 6.41

Mimax- Neor 31.576| -864.89 22.89| -628.19| 74.995| -434.63| 73.399| -266.63

Nmin- Meor | -1044.87 3.595| -759.77 2.664| -847.43| 25969 -593.14| 30.774
%7?;‘;1)11 Now Mo | -146.46]  4709| -106.61| 3.416] 9543 10.673| 14423| 5.901

Mmax- Neor 34.141| -551.87| 24.727| -401.49| 65417 -293.62| 56.674| -170.22
ZonelV(10 | Nmin- Mcor -588.7 3.197| -428.16 2.373| -472.82| 22.014| -330.17 17.71
11,12€t13) | Nmax- Meor -10.75 2.444 -7.89 1.775 27.2 1.185 40.63 0.514

Mimax- Neor 32.955| -108.41 23.878| -79.94| 49.636 -62.08| 41.702| -41.64
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o Diagramme des moments dans les poteaux sens longitudinal comb (0.8G+E) :

> Tableau : les efforts internes des poteaux sens transversal [M; (kn.m),P (kn)] :
COMBINAISONS
Zone Effort ELU ELS G+Q=E 0.8G=E
Zonel | Num- Meor | -2032.87] 10.921] -1476.99| 7.737] -1750.01| 11.867| -1577.4] 11.697
(1,23)  |Nom-Mer | 5875 16243| -42.93| 11.821| 711.66] 2.829| 855.07| 3.015
Moo= Neor 3.68| 27.451| 19.534] -674.92| 34218 -112436| 30.114| -714.11
Zonell | Num- Meor | -1536.82| 8359| -1117.44| 6.068| -1247.89|  7.115| -873.57| 9221
(4,56) | Nmax- Moor 298| 1.015] 217.01 0739 29483 1.983| 381.58| 2226
Moo Neor | 16.168| -681.93| 13.964| -507.13| 39.346| -750.52| 33.705| -515.85
Noi- Mer | -1044.87| 13.858| -759.77| 10.042| -847.43| 2907| -593.14| 6.522
%7?;‘;1)11 Noo Mer | -146.46]  0.685| -106.61| 0499 9543| 0.737| 14423| 0.902
Mua- Ner | 20.901| 73924 15.149| -537.6| 39.436| -43439| 32.593| -329.50
ZonelV(10 | No- Mer | -588.7| 15.674| -428.16| 11.363| -472.82| 1302| -330.17| 2.754
11,12¢t13) [Noma- Meor | -10.75| 0.115] 789 0.112 272|  5.441| 40.63| 5.733
Mo Neor | 21.38| -144.08| 15.431| -104.92| 33.013| -83.36] 28.691| -102.95
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o Diagramme des moments dans les poteaux sens transversal comb (0.8G+E) :

> Les efforts internes dans les voiles longitudinaux :

o Tableau : Voiles (VL1, VL2, VL3, VL4, VL5 et VL6) :

COMBINAISONS
Zone Effort
ELU ELS GHQ:E 0.8GE
Poo- Meor | -3535.33 | 41.284 | -2567.59 |29.296 | -2678.65 |-1101.84 |-1796.69 |-1086.73
(Zl";‘gl) Puin- Meor | -2876.02 |39.164 | -2092.89 |28.395 |-1939.78 |87.673 |-1256.19|93.291
Moo Peor | 72248 |-3182 | 51572 |-2317.25 |-1101.84 |-2678.65 | -1086.73 | -1796.69
Pra- Meor | -2846.16 | 58338 | -2069.75 |42.547 |-221621 |-439.469 | -1548.56 | -435.68
Z(:‘;eg Poin- Meor |-2244 | 32.888 |-1632.91 |23.88  |-1549.04 |171.208 |-1010.15 | 164.34
Moo Peor | 58338 | -2846.16 | 42.547 | -2069.75 | -462.84 |-21212 |-449.528 |-1429.91
Po- Meor | -2153.64  |5.538 | -1568.55 |41.427 |-165624 |-284.013 |-1149.98 | -282.952
(Z7‘:§‘,e91)11 Puin- Meor | -1483.16 | 28.998 |-1079.42 |20.988 |-1053.33 |213.354 |-693.89 |211.542
M- Peor | 56,764 |-2153.29 |41.427 | -1566.09 | 309.889 | -1544.82 | 297.135 |-1023.25
Pro- Meor | -132479 | 5.698 | -96533 |4.091 | -1003.12 |-149.181 |-694.92 |150.933
%{)1113371(31)0 Puin- Meor |-261.65  19.699  |-190.74 |6.463  |-185.09 |106.163 |-124.84 |99.68
Moo Peor | 53773 |-275.19 3932 |-20023 |-250.905 |-964.87 |-243.873 |-664.32
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o Tableau : Voiles (VL7et VLS) :
COMBINAISONS
Zone EFFORT
ELU ELS G+QE 0.8G+E
Lo Ma | 278937 | 54177 203433 | 38662 | 317582 S60e a0 | 253954 | 258785
(12.3) | Pri- Moo | 216848 | 242.672 |-1583.15 | 175.558 | -821.45 | 394.294 | -199.46 | 581.684
M- Peor | 192,766 | -1736.79 | 192.766 | -1736.79 | -2606.21 | -3175.82 | -2587.9 | -2539.54
Pro- Meor | -2190.62 | 245.629 | -1599.85 | 177.67 | -2066.46 | -1392.66 | -1071.44 | -853.158
%:‘S‘e;)l Puin- Meor | -1660.49 | 329.406 | -1211.79 | 238.622 | -954.98 | 179.214 | -293.58 | 634.656
M- Peor | 329.406 | -1660.49 | 238.622 | -1211.79 | -1392.66 | -2066.46 | 853.158 | -1071.44
Pras- Meor | -1627.22 | 331.913 | -1188.21 | 240.439 | -1432.49 | -940.287 | -1071.44 | -853.158
Z(‘;‘;egl Prin- Meor | -1080.99 | 400.749 | -788.66 | -290.48 | -538.22 | 738.63 | 634.656 | -293.58
Muac- Peor | -400.749 | 1080.99 | 290.479 | -788.66 | -940.287 | -1432.49 | -853.158 | -1071.44
Pro- Meor | 989.44 | 402.593 | -722.65 | 291.816 | -990.6 | -671.285 | -772.12 | -566.84
,Z1(;nf21:]t(113(; Puin- Meor | 223.01 | 677.342 | -162.87 | 492.139 | -80.16 | 592.851 | -30.84 | 425331
M- Peor | 677.342 | 223.01 | 496.139 | -162.87 | -787.426 | -937.05 |-678.129 | -729.28
> Les efforts internes dans les voiles transversaux :
o Tableau : voiles (VT1,VT2) :
7one | EFFORT COMBINAISONS
ELU ELS G+Q=E 0.8G+E
o [P M | 636046 |-118747 | 46449 |-88034 |-T041.07 |-18094.05 |-563321 |-179233
(1,2,3) | Poi- Mo |-5207.9 |-1213.51 |-3801.6 |-896.77 |-2073.37 | 11677.422|-700.6 | 11837.18
M- Peor | -1413.50 | -5887.15 |-1040.9 | 4300.7 |-18094.1 |-7041.07 |-17923.3 |-5633.21
Pro- Meor |-5140.28 |-1354.43 | -3753.9 |-998.15 |-5150.51 |-11432.1 |-4013.04 |-11195.5
%:‘;"'61)1 Puin- Meor | -4015.69 | -946.623 | 2930.6 |-699.64 |-2039.67 |4372.368 |-1114.57 |-7070.23
Mo Peor | -1354.43 | -5140.28 |-998.15 |-3753.91 |-11432.1 | -5150.51 |-11195.5 | -4013.04
Pro- Meor | -3824.96 |-1069.4 |-2793.1 |-787.40 |-3502.48 |-7022.618 |-2654.55 | -6830.94
Z(g‘;gl)l Puin- Meor | -2585.45 | -584.419 | -1886.3 | -432.98 |-1512.33 | 1758201 |-927.07 |1844.213
P M- Peor |-1069.4 | -3824.96 | -787.40 | 2793.13 |-7022.62 |-3502.48 |-6830.94 | -2654.55
Pro- Meor | -2281.91 | -668.057 | -1666.6 |-491.83 |-1931.86 |-3293.232 |-1427.75 |-3173.06
Zﬁ“gi%‘; Poi- Mewr | 3277 10792 |-23802 15332  |-1941 |110.59  |-112.51 |90.356
Muos- Peor | -668.057 |-2281.91 | -491.83 | -1666.58 |-3293.23 |-1931.86 |-3173.06 |-1427.75
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Introduction :

Le séisme peut étre défini comme des mouvements transitoires et passagers qui
provoquent une libération brutale d’énergies accumulées dans la région ou il se manifeste.
Ces mouvements s’effectuent généralement le long d’une faille préexistante affectant des
roches de 1’écorce terrestre et en fonction de leur intensité, peuvent provoquer des dommages
importants et méme la ruine des constructions, d’ou la nécessité de protéger les vies humaines
et leurs biens matériels en tenant compte de ce phénomene naturel dans la conception des
constructions.

Pour cela, le réglement parasismique Algérien prévoit des mesures nécessaires a la
conception et a la réalisation de la construction de maniére a assurer un degré de protection
acceptable.

+* Choix de la méthode de calcul :

En fonction de la forme, des dimensions et du type de la construction, le RPA99/
version 2003 prévoit d’utiliser soit :
» La méthode statique équivalente.
» La méthode d’analyse modale spectrale.

» La méthode d’analyse dynamique par accélérogrammes.

< Méthode statique équivalente :

o Principe de la méthode :

Le principe de cette méthode est de remplacer les forces réelles dynamiques qui se
développent dans la construction par un systeme de forces statiques fictives dont les effets
sont considérés équivalents a ceux de 1’action sismique.

% Conditions d’application de la MSE :
La méthode statique équivalente peut étre utilisée dans les conditions suivantes :
a) Le batiment ou le bloc étudié, satisfaisait aux conditions de régularit¢ en plan et en
¢lévation, avec :
H <65men zones I, 11, , 1T,
H <30m en zone III.
b) Le batiment ou le bloc étudié présente une configuration irréguliére, tout en respectant les
conditions complémentaires exigées par le RPA (Art 4.1.2) en plus de la hauteur énoncée
en a).
Les batiments concernés ne doivent pas dépasser (04) niveaux ou quatorze (14) metres en

zone (I1a).
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<« Méthode dynamique modale spectrale :

o Principe de la méthode dynamique modale :
I1 est recherché pour chaque mode de vibration, le maximum des effets engendrés dans
la structure par les forces sismiques représentées par un spectre de réponse de calcul.
Ces effets sont par la suite combinés pour obtenir la réponse de la structure.
% Les hypotheéses :
» Les masses sont supposées concentrées au niveau des nceuds principaux (nceuds
maitres) ;
» Seuls les déplacements horizontaux des nceuds sont pris en compte ;
» Les planchers et les fondations doivent étre rigides dans leurs plans ;
» le nombre de modes a prendre en compte est tel que la somme des taux de

participation des masses modales atteint au moins 90% de la masse totale.

+ Meéthode d’analyse dynamique par accélérogrammes :

Cette méthode peut Etre utilisée au cas par cas par un personnel qualifi¢, ayant justifié
auparavant le choix des séismes de calcul et des lois de comportement utilisées ainsi que la
méthode d’interprétation des résultats et les critéres de sécurité a satisfaire

«» Vérification des conditions de la MSE :

a) Condition sur la hauteur :
» Tizi ouzou , zone Ila

> H;=41.82>ml14 m. Condition non vérifiée
+ Conclusion :

» Dans notre cas les conditions d’application de la méthode statique ne sont pas toutes
satisfaites car la condition sur la hauteur du batiment n’est pas vérifier donc on va opter
pour la méthode dynamique.

V) Vérification des résultats de ’ETABS, selon le RPA (2003) :
% Type de contreventement :

Les efforts horizontaux repris par le systéme de contreventement sont donnés

par ’ETABS (combinaison E specta):

Pour déterminer la nature de systéme de contreventement, on suit les étapes suivantes :
Dans le menu ETABS on choisit :
Display = show deformed shape et on selections la combination E = OK
View = set 3D view = on selectionne le plan xz ® OK
Draw = draw section cut et on trace une ligne de coupe sur la vue en 3D
L’effort total repris par les voiles et les portiques dans le niveau sélectionné :
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L’effort total repris par les voiles seuls dans le niveau sélectionné :

L’effort total repris par les portiques seuls dans le niveau sélectionné :

% Vvoile= (VvoileXIOO/V tot)
% Vportiques: (\/portiquesX 100/V tot)
% Nvoile: (NvoileX 100/N tot)
% Nportiques= (I\IportiquesX 100/N tot)
> Sensx—x:
Effort repris par les portiques = 10.61 %

Effort repris par les voiles =89.39 %




> Sensy-—y:
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Effort repris par les portique=10.56 %
Effort repris par les voiles

89.44%
Les voiles reprennent plus de80%

Les efforts verticaux repris par le systeme de contreventement sont donnés
par ’ETABS (combinaison ELU):

> Sensx—x:

Effort repris par les portiques = 52.65 %
Effort repris par les voiles =47.35 %
> Sensy—y:

Effort repris par les portique =55.85%

Effort repris par les voiles =44.15%

Les voiles reprennent plus de20%
= Conclusion:
par voiles.

2

0‘0

Modes de vibration :

que :

D’apres les résultats ci-dessus, selon le RPA99 verifié 2003 la structure est contreventée
Le nombre de mode a considérer :

Vérification des conditions de la Méthode modale spectrale :

Pour les structures représentés par des modes plan dans deux directions orthogonales, le
moins de la masse totale de la structure.

nombre de mode de vibration a retenir dans chacune des directions d’excitations doit étre tel
structure.

Nota :

» Lasomme des masses totales effectives pour les modes retenus soit €gale a 90 % au

» Ou que tous les modes ayant une masse modale effective supérieure a 5% de la masse
totale de la structure soient retenus pour la détermination de la réponse totale de la

K=3VN=12

» Le minimum de mode a retenir est de 03 dans chaque direction considérés.
(Article 4.3.4 ) pour la vérification de la condition de la participation massique :

TKS 02s

On passe a la vérification de la deuxiéme condition suivant le RPA 99 version 2003
Le nombre minimal de modes (K) a retenir doit étre tel que :

et
On prend K= 12modes ; avec Tx =T»,=0.0512s

> Dans notre cas on doit considérer 12 modes de vibration.
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+ Estimation de la période fondamentale de la structure :

Selon le RPA 99 (artzcle 4 -2 -4), la période empirique peut étre calculée comme suit :

» T =Cr (hN)

Dans le cas ou le contreventement est assuré partiellement ou totalement par des voiles, on
peut également utiliser la formule suivante :

> T= 009

Avec :

T=0.05x (41.82)’*=0.822s

hy : hauteur mesuré en metre a partir de la base de la structure jusqu’au dernier

hll

niveau ; hy =41.82 m

Cr : coefficient, fonction du systéme de contreventement, du type de remplissage ;

Cr=0.05 (tableau 4.6 du RPA)

T, =0.09 x (41.82/v16.75)=0.92 s
T, =0.09 x (34.56 /26 )= 0.83 s

Les valeurs de T, calculées a partir des méthodes numériques ne doit pas dépasser celles

m1n

=0.822s

estimées a partir des formules empiriques appropriées de plus de30 %.

D’ou :

R

0‘0

T=13x0.822=1.069s > Tetaps =
T1=1.069s > T eaps =
Le tableau ci-dessus donné par etabs nous donne les modes et les péeriodes de chaque étage :

1.052s

1.052s

Mode | Period UX Uy uz SumUX | SumUY | SumUZ
1 1.052126 70.1575 0 0|70.1575 0 0
2 0.977577 0| 66.5472 0]70.1575 | 66.5472 0
3/0.719608 0.0002 0 0|70.1578 | 66.5472 0
410.287518 | 16.4058 0 0| 86.5636 | 66.5472 0
510.214427 0 20.6329 0|86.5636 | 87.1802 0
6/0.155497 | 0.0003 0 0]86.5639 | 87.1802 0
710.131402 | 5.9833 0 0192.5472 87.1802 0
810.092866 0| 6.8376 0]92.5472194.0178 0
9 0.077361 2.8341 0 0 95.3814  94.0178 0
10| 0.06749| 0.0043 0 0]95.3857|94.0178 0
11 0.056197 0| 2.8614 0 95.3857  96.8791 0
12/0.051853 | 1.6452 0 0]97.0309  96.8791 0
Conclusion :

La condition est vérifiée.
Vérifications de I’effort tranchant a la base :

Avant de passer au ferraillage de la structure, le RPA nous exige de vérifier que la
résultante des forces sismiques a la base « V¢» obtenue par combinaison des valeurs modales
ne doit pas étre inférieure a 80 % de la résultante des forces sismiques déterminées par la
méthode statique équivalente V guiique pour une valeur de la période fondamentale donnée par

la formule empirique appropriée.
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> Calcul de Peffort tranchant avec la méthode statique équivalente :

_AxDxQ

\4 \W4

o A=0.15
o R =4 (structure contreventé par voiles)
o W =48021.42KN (poids total de la structure)

o Q: facteur de qualité ; il est fonction de :

+ Redondance et de la géométrie des éléments qui la constituent ;
+ La régularité en plan et en élévation ;
= La qualité du contrdle de la construction.

Sa valeur est donnée par la formule : Q =1 + X Py (formule 4 — 4 RPA page 29)
Pq : est la pénalité a retenir selon les criteéres de qualité « satisfait ou non ». Sa valeur est
donnée par le tableau (4 — 4 RPA 99) tel que

Sens Sens
Transversal (Y) Longitudinal (X)
Critére « q » Observé ou Pq Observé ou | Pq
non non
1. Condition minimale sur les

files de contreventement non 0.05 non 0.05

2. Redondance en plan non 0.05 non 0.05

3. Régularité en plan non 0.05 non 0.05

4. Régularité en ¢lévation Non 0.05 Non 0.05

5. Controle de la qualité des oui 0.00 oui 0.00
matériaux

6. Controle de la qualité oui 0.00 oui 0.00
I’exécution

Somme 1.20 1.20

W= W, et W;,=WGi+ BWQi

WGi : poids di aux charges permanentes et a celles des équipements fixes éventuels,
solidaires de la structure.

Wi : Charges d’exploitations.

P : Coefficient de pondération avec : 8 =0.2 donné par le tableau (4. 5) du RPA
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D : facteur d’amplification dynamique moyen, fonction de la catégorie de site, facteur de
correction d’amortissement 1 et de la période fondamentale de la structure (T)

7

=0,763 ...(¢ =10%
747 (¢ =10%)

77:

Nous aurons donc :

T
Dy=2,5 x f7><(T—2)= 0.906 s

X

T
Dy=2,5 % 7% (T_z) =0.906 s

y

T,=0.5(site meuble).
T =Ty=Tetabs=1.052

W est donné par le logitiel etabs :

» Wt=4895.15x9.81=48021.42KN
Application numérique :
V¢ =1566.26 KN
Vy =1566.26 KN
Pour extraire I’effort tranchant dynamique V 4y, dans I’etabs :
Display wansss Show table ======+  support reaction
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En exporte la table dans une feuille Excel et en tire la somme de Fx et Fy :
Vxdyn=2570.32 > 80 % Vx= 1253 KN condition veérifiée.
Vy ayn=2728.04 > 80 % Vy= 1253 KN ——— CONditiOn Vvérifiée

Conclusion :

La résultante des forces sismiques a la base Vt obtenue par combinaison des valeurs
modales est supérieure a 80 % de la résultante des forces sismiques déterminées par la
méthode statique équivalente V.

% Vérification des déplacements :

Le déplacement horizontal a chaque niveau « k » de la structure est calculé comme suit :
0k =R x dek (article 4.4.3 RPA)
Le déplacement relatif du niveau « k » par rapport au « k-1 » est donnée par :
Ay = 6k — 6k-1
Avec : Ay < 1% he (RPA 99 article 5.10).
Les déplacements maximaux sont donnés par le logiciel ETABS en suivant le chemin ci-

dessous :display=  show  table=  displacements =  displacements data

=table:Diaphragm CM Displacement

Les résultats de calcul sont résumés dans le tableau suivant :

o
Niv (cm) (em) R (em) (cm) hel(fm) Dep max(cm)
13 | 243 2.46 5 12.15 | 12.3 3.06

12 | 225 2.26 5 1125] 113 | 09 1 3.06

11 | 2.06 1.99 5 10.3 | 9.95 | 0.95 1.35 3.06

10 | 1.86 1.75 5 93 | 875 | 1 1.2 3.06

9 | 1.65 1.51 5 8.25 | 7.55 | 1.05 1.2 3.06

8 | 1.44 1.28 5 72 | 64 | 1.05 1.15 3.06

7 | 122 1.06 5 6.1 | 53 | 1.1 1.1 3.06 1.35

6 1 0.85 5 5 | 425 | 1.1 1.05 3.06

5 | 079 0.65 5 3.95 | 325 | 1.05 1 3.06

4 | 059 0.47 5 295 | 235 | 1 0.9 3.06

3 | 041 0.31 5 2.05 | 1.55 | 09 0.8 3.06

2 | 024 0.18 5 1.2 | 09 | 0.85 0.65 4.08

1 | 0.08 0.06 5 04 | 03 | 0.8 0.6 4.08

Tableau: calcul des déplacements
< Conclusion :
Les déplacements de la structure sont admissibles.
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% Vérification du déplacement maximale :

d max < f =Hy/500 H;=41.82m
L’etabs nous a donné le déplacement maximale au niveau du dernier étage égale a :
condition vérifiée

(0.02 1) e

_____

£=0.083m=0.02m

Le déplacement maximal est donné par ETABS en suivant ce chemin :
display= show story response plots .

% Pourcentage de participation de la masse modale :
Pour les structures représentées par des modeles plans dans deux directions

orthogonales, le nombre de modes de vibration a retenir dans chacune des deux directions
d’excitation doit étre tel que la somme des masses modales effectives pour les modes retenus
soit égale a 90% au moins de la masse totale de la structure .(article 4.3.4 RPA99 ver 2003).

Pour extraire le taux de participation massique a partir du logiciel ETABS on suit les étapes
suivantes :

display= show table= modal information = building modal information=> table:

modal Participating Mass Ratios et le tableau suivant s’affiche:

Mode Period UX uy uz SumUX | SumUY | SumUz
1 1.052126 70.1575 0 0 70.1575 0 0
210.977577 0| 66.5472 0| 70.1575| 66.5472 0
3/0.719608  0.0002 0 0 70.1578 66.5472 0
4/0.287518 | 16.4058 0 0| 86.5636| 66.5472 0
510.214427 0 20.6329 0 86.5636 87.1802 0
6|0.155497 | 0.0003 0 0| 86.5639| 87.1802 0
710.131402 4 5.9833 0 0 92.5472 87.1802 0
810.092866 0| 6.8376 0| 92.5472| 94.0178 0
9/0.077361 | 2.8341 0 0 95.3814| 94.0178 0
10| 0.06749| 0.0043 0 0| 95.3857| 94.0178 0
11 /0.056197 0| 2.8614 0 95.3857 96.8791 0
12 /0.051853 1.6452 0 0| 97.0309| 96.8791 0

Tableau : Participation massique
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Le mode fondamental est un mode de translation suivant X avec une mobilisation de
masse de 70.16% et translation suivant Y avec une mobilisation de masse de 66.54%.
La somme des masses modales dépasse 90% de la masse totale du batiment, d’ou la
condition du RPA est vérifiée.

% Vérification de ’excentricité :

D’ apres le RPA99/version 2003 (article 4.3.7), dans le cas ou il est procédé a une analyse
tridimensionnelle, en plus de 1’excentricité théorique calculée, une excentricité accidentelle
(additionnelle) égale + 0.05 L, (L étant la dimension du plancher perpendiculaire a la
direction de I’action sismique) doit étre appliquée au niveau du plancher considéré et
suivant chaque direction.

Soit :

CM : centre de masse

CR : centre de rigidité

Suivant le sens x-X :

On doit vérifier :

| Xem-Xer| <5%L,

Suivant Y-Y :
On doit vérifier :

Xem-Xer  <5%L,
| Yeu-Y < 5%L,

Pour extraire le centre de masse et le centre de rigidité pour les différents étages on suit les
étapes suivantes :

Display =show table =building output = center Mass Rigidity:

Story Diaphragm | XCM |YCM [XCR |[YCR |XCM-XCR|YCM-YCR|5%LX |5%LY | CONDITION
STORY1 [D1 13.2|19.226| 13.2(8.028 0 1.198 0.8| 1.32| vérifiée
STORY2 | D2 13.2|8.867| 13.2| 7.68 0 1.187 0.8| 1.32| vérifiée
STORY3 | D3 13.2|18.196 13.2|7.675 0 0.521 0.8| 1.32| vérifiée
STORY4 | D4 13.2|8.184| 13.2|7.722 0 0.462 0.8| 1.32] vérifiée
STORY5 | D5 13.2|8.184| 13.2|7.782 0 0.402 0.8| 1.32| vérifiée
STORY6 | D6 13.2|8.172| 13.2|7.843 0 0.329 0.8| 1.32| vérifiée
STORY7 | D7 13.2|8.161 13.2|7.896 0 0.265 0.8| 1.32| vérifiée
STORY8 | D8 13.2|8.161| 13.2|7.943 0 0.218 0.8| 1.32| vérifiée
STORY9 | D9 13.2| 8.15 13.2|7.983 0 0.167 0.8| 1.32| vérifiée
STORY10| D10 13.2|8.141 13.2|8.015 0 0.126 0.8| 1.32| vérifiée
STORY11 | D11 13.2|8.141 13.2| 8.04 0 0.101 0.8| 1.32| vérifiée
STORY12 | D12 13.2|8.141| 13.2(8.058 0 0.083 0.8| 1.32| vérifiée
STORY13 | D13 13.2|18.177 13.2|8.068 0 0.109 0.8| 1.32| vérifiée

Tableau : Excentricité suivant x-x et y-y
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«» Justification vis-a-vis de Peffet P-D (Art 5.9/RPA99) :

Les effets du 2° ordre (ou effet P- D) peuvent étre négligés dans le cas des
batiments si la condition suivante est satisfaite a tous les niveaux :

Pl
9=_k_£30,1
Vihy

Py : Poids total de la structure et des charges d’exploitation associés au-dessus du niveau «k».

V, : Effort tranchant d’étage au niveau « k ».
Ax: Déplacement relatif du niveau « k » par rapport au niveau « k-1 ».

h, : Hauteur de I’étage « k ».

Story Pk (KN) A(x) Vk(x) x hk ox A(y) Vk(y) x hk Oy
STORY1 @ 48021.43 0.008 10418.688 0.03687 0.006 10737.54 | 0.02683376
STORY2 | 43576.77 0.0085 10196.4504 0.03633 0.0065 10444.6776 | 0.02711898
STORY3 | 39269.48 0.009 7330.9338 0.04821 0.008 7458.1992 | 0.04212221
STORY4 | 35550.41 0.01 7011.6228 0.05070 0.009 7107.5844 | 0.04501581
STORY5 | 31882.15 0.0105 6628.2354 0.05051 0.01 6724.4724 | 0.04741212
STORY6 | 28213.89 0.011 6195.429 0.05009 0.0105 6292.3392 | 0.0470804
STORY7 | 24597.29 0.011 5735.2356 0.04718 0.011 5831.5032 | 0.04639802
STORY8 21024.2 0.0105 5233.5792 0.04218 0.0115 5346.2178 | 0.04522418
STORY9 17451.11 0.0105 4680.4536 0.03915 0.012 4807.0458 | 0.04356383
STORY10 | 13922.78 0.01 4058.7534 0.03430 0.012 4200.0948 | 0.03977847
STORY11 | 10431.05 0.0095 3329.7696 0.02976 0.0135 3507.525 | 0.04014773
STORY12 @ 6939.32 0.009 2466.0846 0.02533 0.01 2646.1044 | 0.02622466
STORY13 @ 3447.59 / 1373.4504 / / 1473.5736 /

Tableau : Vérification de Deffet P-D .

% Conclusion: Les effets du second ordre peuvent étre négligés.

+ Conclusion générale :

Toutes les conditions du (RPA 99 vérifi¢ 2003) sont vérifiées. Donc en peut procéder au
ferraillage des éléments porteurs (poutres, poteaux et voiles).
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Introduction :

Les poutres seront ferraillées en flexion simple sous les sollicitations les plus défavorables
en tenant compte des combinaisons suivantes :
> 135G+15Q
> G+ Q
» G+Q £=E
> 0,8G*E

+* Recommandation du RPA99 version 2003 :

o Armatures longitudinales : (art 7.5.2.RPA page 65)
o Le pourcentage total minimum des aciers longitudinaux sur toute la longueur de la
poutre est de : 0.5 % en toute section.
> Poutres principales : Amin = 0.005 x 40 x 30 = 6 cm’
> Poutres secondaires : Amin = 0.005 x 35 x 30 = 5.25 cm?
o Le pourcentage maximum des aciers longitudinaux est
» En zone courante : 4 %
» En zone de recouvrement : 6 %
e En zone courante :
Poutres principales : Apax = 0.04x40x30=48 cm’
Poutre secondaire : A = 0.04x35x30=42 cm’

e En zone de recouvrement :
Poutre principale :  Apax = 0.06x40x30=72 cm’
Poutre secondaire : Apax = 0.06x35%x30=63 cm?

o Lalongueur de recouvrement est de : 40D (zone II a)

o L’ancrage des armatures longitudinales supérieures et inférieures dans les poteaux
de rive et d’angle doit étre effectué¢ avec des crochets a 90°.

o Espacement maximum de 10 cm entre deux cadres et un minimum de trois cadres par

nceud.
o Les cadres de nceuds disposées comme armatures transversales des poteaux, sont

constitués de deux U superposes formant un carrée ou un rectangle, les directions de

recouvrement de ces U doivent étre alterné.

Néanmoins, il faudra veiller a ce qu’au moins un coté fermé des U d’un cadre soit
disposé de sorte a s’opposer a la poussée au vide des crochets droit des armatures
longitudinales des poutres.

o Armatures transversales :

» La quantité d’armatures transversales minimales est données par :
A, = 0.003-S, ‘b
» L’espacement maximal entre les armatures transversales est donné comme suit :

S, = min [g , 12 (Dlj — en zone nodale

t

S < g — En dehors de la zone nodale.
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» La valeur du diamétre @, des armatures longitudinales a prendre est le plus petit

diamétre utilisé, et dans le cas d’une section en travée avec armatures comprimées,
c’est le diametre le plus petit des aciers comprimés.
» Les premiéres armatures transversales doivent étre disposées a 5 cm de nu de
I’appui ou de I’encastrement.
o [Etapes de calcul des armatures longitudinales :
Dans le cas d’une flexion simple, on a les étapes de calcul suivant :
e Situation courante :

) 0,85f

Soit =4 fo, =228 9=1, y, =15— f, =14,2MPa.
Hy b'd2'fbu bu -y ) Vb Sou
Pour les FeE400 : o, = N , Vs =115—> o, =348MPa.
Ys
e Situation accidentelle :
M
Soit g, =——7"— fbu 2% ,0=0.85, 7, =115—> f, =21.74MPa.
b-d”-f,, 7, %0

f
Pour les FeE400: o, = <= , y, =1— 0, =400MPa.

S

o S8i u, <y = Sectionsimplement armée

o St u, >y, = Section doublement armée

v Section sans armatures comprimées (A’s =0) :
Siop, < 4,=0,392 = A, =L
p-d-o,
v Section avec armatures comprimées (A’S #0):
u, > p, =0.392 —> Section doublement armée.

On redimensionne la section ou on introduit des armatures comprimées.

C M1
M, I —— AM _—
= +

b

A : La section inférieure tendue ou la moins comprimée selon le cas
A’ : La section supérieur la plus comprimée.

Mr = “‘rbdszc
AM=M, -M,

On calcul :

Avec :
M; : moment ultime pour une section simplement armée.
M, : moment maximum a ’ELU dans les poutres.

» Armatures tendues : A, = M, + AM
B.do, (d—c')o,

> Armatures comprimées : A = aM
T d-c o,
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Remarque :
v Poutre principales :

v" Poutres secondaires :

On ferraille le portique (D-D) et on adoptera le méme ferraillage.

On ferraille le portique (2-2) et on adoptera le méme ferraillage pour les autres
portiques dans le sens principal.

Le calcul des sections et le choix des armatures sont résumés dans le tableaux suivants :

> Ferraillage en travée des poutres principales :

NIV | Mu(KN.m) | situation| p B | Obc | As (sz) Amin (sz) Ferraillage |A adop(cm”
1 60 SA 0.065 | 0.967 | SSA 4.14 6/2=3 3HA14+3HA12 8.01
2 81.12 SA 0.088 | 0.954 | SSA 5.67 3 3HA14+3HA12 8.01
3 88.47 SA 0.096 | 0.949 | SSA 6.21 3 3HA14+3HA12 8.01
4 84.28 SA 0.092{0.952 | SSA 5.90 3 3HA14+3HA12 8.01
5 84.42 SA 0.092 | 0.952 | SSA 5.91 3 3HA14+3HA12 8.01
6 81.55 SA 0.089|0.954 | SSA 5.70 3 3HA14+3HA12 8.01
7 75.06 SA 0.082 | 0.957 | SSA 5.23 3 3HA14+3HA12 8.01
8 79.21 SA 0.086 [ 0.955 | SSA 5.53 3 3HA14+3HA12 8.01
9 75.77 SA 0.083 1 0.957 | SSA 5.28 3 3HA14+3HA12 8.01
10 72.8 SA 0.07910.959 | SSA 5.06 3 3HA14+3HA12 8.01
11 73.22 SA 0.080 | 0.958 | SSA 5.10 3 3HA14+3HA12 8.01
12 72.9 SA 0.07910.959 | SSA 5.07 3 3HA14+3HA12 8.01
13 65.53 SA 0.071 | 0.964 | SSA 4.53 3 3HA14+3HA12 8.01

» Ferraillage en appuis des poutres principales :

NIV |Mu(KN.m) | Situation | p B | Obe |As (Cm2) Amin (Cm2) Ferraillage | A adop (cm”
1 115.5 SA 0.1260.932 | SSA 8.26 6/2=3 6HA16 12.06
2 108.62 SA 0.118(0.937| SSA 7.73 3 6HA16 12.06
3 117.97 SA 0.129(0.931| SSA 8.45 3 6HA16 12.06
4 127.02 SA 0.138/0.925| SSA 9.15 3 6HA16 12.06
5 138.34 SA 0.151(0.918 | SSA 10.05 3 6HA16 12.06
6 143.83 SA 0.15710.915| SSA 10.48 3 6HA16 12.06
7 151.8 SA 0.166 | 0.909 | SSA 11.13 3 6HA16 12.06
8 155.89 SA 0.170|0.906 | SSA 11.47 3 6HA16 12.06
9 155.1 SA 0.169|0.907 | SSA 11.40 3 6HA16 12.06
10 156.91 SA 0.171{0.906 | SSA 11.55 3 6HA16 12.06
11 155.99 SA 0.170{0.906 | SSA 11.48 3 6HA16 12.06
12 154.28 SA 0.168(0.907 | SSA 11.34 3 6HA16 12.06
13 147.74 SA 0.161|0.912| SSA 10.80 3 6HA16 12.06
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> Ferraillage en travée des poutres secondaires :

NIV |Mu(KN.m) | Situation| p B Obc | As (sz) Amin(cmz) Ferraillage | A adop(cm®
1 11.31 SA 0.016 | 0.922 | SSA 0.94 5.25/2=2.63 3HA14 4.62
2 20.19 SA 0.029 | 0.986 | SSA 1.58 2.63 3HA14 4.62
3 21.04 SA 0.031 | 0.985| SSA 1.64 2.63 3HA14 4.62
4 26.62 SA 0.039 | 0.981 | SSA 2.09 2.63 3HA14 4.62
5 29.01 SA 0.042 | 0979 | SSA 2.28 2.63 3HA14 4.62
6 30.05 SA 0.044 | 0.978 | SSA 2.36 2.63 3HA14 4.62
7 30.57 SA 0.044 | 0.978 | SSA 2.40 2.63 3HA14 4.62
8 33.15 SA 0.048 | 0.975| SSA 2.62 2.63 3HA14 4.62
9 31.6 SA 0.046 | 0.976 | SSA 2.49 2.63 3HA14 4.62
10 29.51 SA 0.043 | 0.979 | SSA 2.32 2.63 3HA14 4.62
11 30.27 SA 0.044 | 0978 | SSA 2.38 2.63 3HA14 4.62
12 31.11 SA 0.045 | 0.978 | SSA 2.45 2.63 3HA14 4.62
13 23.05 SA 0.033 | 0.984 | SSA 1.80 2.63 3HA14 4.62

» Ferraillage en appuis _des poutres secondaires :

NIV | Mu(KN.m) | Situation | p B | Obe |As (CmZ) Amin(cmZ) Ferraillage | A adop(cm?”
1 27.71 SA 0.040| 0.98 | SSA 2.18 5.25/2=2.63 3HA14 4.62
2 32.62 SA 0.047| 0.976 | SSA 2.57 2.63 3HA14 4.62
3 34.62 SA 0.050| 0.974 | SSA 2.73 2.63 3HA14 4.62
4 39.78 SA 0.058| 0.97 | SSA 3.15 2.63 3HA14 4.62
5 44 .37 SA 0.064 | 0.967 | SSA 3.53 2.63 3HA14 4.62
6 46.5 SA 0.068 | 0.965 | SSA 3.71 2.63 3HA14 4.62
7 49.1 SA 0.071| 0.964 | SSA 3.92 2.63 3HA14 4.62
8 51.81 SA 0.075] 0.962 | SSA 4.14 2.63 3HA14 4.62
9 51.8 SA 0.075| 0.962 | SSA 4.14 2.63 3HA14 4.62
10 52.23 SA 0.076 | 0.96 | SSA 4.19 2.63 3HA14 4.62
11 53.12 SA 0.077| 0.96 | SSA 4.26 2.63 3HA14 4.62
12 53.98 SA 0.078 | 0.959 | SSA 4.33 2.63 3HA14 4.62
13 48.13 SA 0.070 | 0.964 | SSA 3.84 2.63 3HA14 4.62

«» Vérifications a PELU:

> Condition de non fragilité:

o Poutres secondaires :
A Anin= 0,23 b d fiog/ f.=0,23%30%32.5%2.1/400 = 1,17cm?

[Art A.4.1,1/BAEL91 modifiées 99] :

o Poutres principales :

Ae> Apmin=0,23 b d fo3/ .= 0,23%30%37.5%2,1/400 = 1,35cm?

= condition vérifiée.

= condition vérifiée
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> Justification de I’Ame sous DPeffort tranchant :[ArtA.5.1.1/BAEL91 modifiées 99]:

Les justifications de ’ame d’une poutre sont conduites a partir de la contrainte tangente 7,
prise conventionnellement égale :
.= Tu™ /bd

o Poutres principales: t,=143.16x% 10'3/0,30><0,375=1.272 MPa
o Poutres secondaires: Tu=34.92><10'3/0,30X0,325=0.358 MPa

> Etat limite ultime du béton de ’ame : [Art A.5.1.21/BAEL91 modifiées 99]:
o Contrainte tangente conventionnelle:

Ty = T max / bd < min (0,2 o5/ v, SMPa) = 3,33 MPa pour des fissurations peu
préjudiciables.

o Poutre principales:t, =1.272 MPa<3,33 MPa= condition vérifiée.
o Poutre secondaires :1,=0.358 MPa<3,33 MPa= condition vérifiée .

> Vérification de I’adhérence: [Art A.6.1 .3/ BAEL 91 modifié 99]:

T max

u

T =" <T, =W X =3.15 MPa
se OgdZUl se l//s f;‘28

Z . Sommes des périmétres utiles des barres.
o poutres principales : Ty o= 143.16 KN

DU =3x3.14x(2x1.6)= 30.144cm
T, = 143.16x10 =1.407 MPa = Condition vérifiée, donc il n y a pas de risque
0.9x37,5x30.144
d’entrainement des barres.
o poutres secondaires : T, max =34.92 KN
DU =3x3.14x(1,4)= 13.188cm
T, = 34.92x10 =0.905 MPa = Condition vérifiée, donc il n’ya pas de risque
0,9x32,5x13.188
d’entrainement des barres.

> Influence de Peffort tranchant sur le béton aux appuis:
[Art A.5.1.32/BAEL91modifiées 99]
+ Influence sur le béton :

T, <T, =o.4-a-b-@
Vb ,a=09d
o poutre principale :

T,=143.16KN <0,4x0.9x375x300x25x 107 /5 =675 KN = Condition vérifiée.
o poutre secondaire :

T,=34.92< 0.4x0.9x325x300x25x107 /5 = 585KN = Condition vérifi¢e
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< Influence de ’effort tranchant sur les armatures longitudinales: [Art A.5.1./BAEL
91 modifié 91]

Lorsque au droit d’un appui :

T - M, =0
09-d
On doit prolonger au-dela de ’appareil de I’appui une section d’armature pour équilibrer un
moment égale a :

= M, =0
09-d
A > 1.15 (T, - M, )
fe 09-d
o Poutre principale :
T, - M, = 143.16—ﬂ =-321.75<0
09-d 0,9x0,375
o Poutre secondaire :
T, - M, =34.92 —ﬂ =-149.627 <0
09-d 0,9x0,325

Remarque :
Les armatures supplémentaires ne sont pas nécessaires.

+ Longueur de scellement droite des barres : [Art A.6.1.23/BAEL91 modifiées99] :

I =f'lave% =0.6)" /5 =06.152,1=2.835MPa
T

su

14 —> =4938 cm
16 —> L_56.44 em

P12 —>lh-433em
Pour I’encrage des barres rectilignes terminées par un crochet normal, La longueur de la partie
ancrée mesurée hors crochet est au moins égale a 0,4L pour les barres a haute adhérence.

[

914 —> 1=19.75 cm
16 —> [ =22.58 cm

?12 —> 1=16.93 cm
+ Vérification a PELS :

> Etat limite d’ouvertures des fissures :
La fissuration étant peu nuisible, alors aucune vérification n’est nécessaire
> Etat limite de compression du béton :
La contrainte de compression du béton ne doit pas dépasser la contrainte admissible :

0, < o, =0.6- fc28 =15MPa

On calcul
p1_ 1004
 bd

Puis on déduit les valeurs de B; et k.
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Les contraintes valent alors :

0, =KO,

o

s

et

M

_ ser

B, .d.A

o Vérification de I’état limite de compression du béton en travées et aux appuis des

poutres principales :

v' Appuis :

Ms,a(kn)  As(cm’)|  p; Bs K | o,(Mpa) oy (Mpa) o ,(Mpa) Obg
81.87 12.06 1.072 0945  0.0131  191.56 2.51 15 vérifié
v" Travée :

MSmax(kn) | As(cm?®) | p; B, K os (Mpa) Ghe (Mpa) 6 b (Mpa) Obg
42.53 8.01 0.712 0.955 0.0105 148.26 1.55 15 vérifié

o Vérification de I’état limite de compression du béton en travées et aux appuis des

poutres secondaires :

v' Appuis :

MSpax(kn) As(cmz) P1 B1 K os (Mpa) | opc (Mpa) | 6 ,c(Mpa) Obg
36.3 4.62 0.410 0.965 | 0.0078 250.52 1.95 15 veérifié

v Travée :

MSmax(kn) | As(cm?®) | p; B K os (Mpa) oy (Mpa) | 6 pe (Mpa) Obsg
17.81 4.62 0.410 0.965 | 0.0078 122.92 0.96 15 vérifié

> Etat limite de déformation du béton :

o Etat limite de déformation :

v" Poutres principales :

La fleche développée au niveau des poutres principales doit rester suffisamment
petite par rapport a la fleche admissible pour ne pas nuire a 1’aspect et I’utilisation de la

construction.

Les régles de BAEL (art B.6.5.2) précisent qu’on peut admettre qu’il n’est pas nécessaire de
Procéder a la vérification de la fleche si les conditions suivantes seront vérifiées :

- 2e L
L 16

- ﬁz Mf
L 10M,

3- AS Sﬁ
b,d F,

avee |




Chapitre VII : Ferraillage des poutres

h : hauteur totale de la section.

L : portée libre maximale.

M; : moment maximum de flexion.
by : largeur de nervure

1- E =ﬂ =0.085 > L =0.062 = Condition vérifiée.
L 470 16
gy Mse 40 hogs s 4253 085 = Condition vérifiée
L~ 10M, 470 10(50.03)
3/ ﬁ < ﬂ = & =0.0071 < ﬂ =(0.0105= Condition vérifiée
bd fe 30x37.5 400

Conclusion : la fléche est vérifiée.

v" Poutres secondaires:

Lmax
S =500 = 435 _ 91 em
500
1- E =3—5 =0.082 > L =0.062 = Condition vérifiée.
L 425 16

g by Mse 35 hogsa s 1781 085 = Condition vérifice
L 10M, 425 10(20.95)

gy AA2 462 047 < 42 0.0105= Condition vérifiée
b.d fe 30x32.5 400

Conclusion : la fleche est vérifiée.

< Disposition constructive :

Conformément au CBA 93 annexe Ej3, concernant la détermination de la longueur des
chapeaux et des barres inférieures de second lit, il y’a lieu d’observer les recommandations
suivantes qui stipulent que :

v’ La longueur des chapeaux a partir des murs d’appuis est au moins égale :
1

o A 3delaplus grande portée des deux travées encadrant I’appui considéré
s’il s’agit d’un appui n’appartenant pas a une travée de rive.
1

o A 4 delaplus grande portée des deux travées encadrant 1’appui considéré
s’il s’agit d’un appui intermédiaire voisin d’un appui de rive.
o La moitié au moins de la section des armatures inférieures nécessaire en
travée est prolongée jusqu’ aux appuis et les armatures de second lit sont
1

arrétées a une distance des appuis au plus égale a 10 de 1a portée.
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«» Calcul des armatures transversales :

> Diamétre des aciers transversaux :
¢ <min (h/35; ¢p; b/10)=(11.43; 12; 30)
On prend ¢=8 mm
On choisira 1 cadre et 1 étrier donc A; =4 ¢ 8 =2,01 cm?

» Espacement maximal:
Vérification des exigences du RPA :
» Zone nodale ——» S;<min (h/4; 12¢.,30cm) = S;<10cm
v" Poutres principales (30 X 40) : S;=10cm Soit S;=10cm
v Poutres secondaires (30 X 35): S;=8,75cm Soit S;=10cm

» Zone courante —————»S;<h/2=20cm
v" Poutres principales de (30 X 40):S;=15cm  Soit S;=15cm.
v Poutres secondaires de (30 X 35): S;=17,5cm Soit S;=15cm.

NB : pour le schéma de ferraillage voir I’annexe.
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Chapitre VIII : Ferraillage des poteaux

Introduction :

Les poteaux seront calculés en flexion composée dans les deux sens (transversal et
longitudinal), en tenant compte des combinaisons considérées suivantes :
» 1.35G+1.5QUIELU
> G+Q I’ELS

» G+Q £E RPA 2003
» 0,8G=E RPA 2003
En procédant a des vérifications a ’ELS.
Les calculs se font en tenant compte de trois types de sollicitations :
o effort normal maximal et le moment correspondant.
o effort normal minimal et le moment correspondant.
o moment fléchissant maximal et I’effort normal correspondant.

En flexion composée, I’effort normal est un effort de compression ou de traction et le moment
qu’il engendre est un moment de flexion, ce qui nous conduit a étudier deux cas :

% Section partiellement comprimée (SPC).

¢+ Section entiérement comprimée (SEC).

¢ Section entiérement tendue (SET).

«* Recommandation du RPA 2003 :

> Les armatures longitudinales :

Les armatures longitudinales doivent étre a haute adhérence, droites et sans crochets.

o Le pourcentage minimale sera de : 0.80 % x section du poteau (Zone 1la) :
Poteau (45x45) A_. =0.008x45x45=16.2cm’

Poteau (40x40) A_. =0.008x40x40 =12.8cm’
Poteau (35x35) 4, =0.008x35%35=9.8cm’
Poteau (30x30) 4, =0.008x30x30=7.2cm’

o Le pourcentage maximal en zone courante sera de : 4 %(zone 1la) :
Poteau (45x45) A =0.04x45x45=8lcm’

Poteau (40x40) A =0.04x40x 40 = 64cm’
Poteau (35x35) A, =0.04x35x35=49cm’
Poteau (30x30) A, =0.04x30x30=36cm’

o Le pourcentage maximal en zone de recouvrement sera de : 6 %(zone 1la) :
Poteau (45x45)  A_ =0.06x45x45=121.5¢cm’

max

Poteau (40x40) A =0.06x 40 x 40 = 96¢m’

Poteau (35x35) 4, =0.06x35%x35=73.5cm’
Poteau (30 x30) A4, =0.06x30x30 = 54cm’
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o Le diametre minimal des aciers est de ®12
o Lalongueur de recouvrement minimal L, =400 (zone Ila)

o La distance entre les barres longitudinales dans une face du poteau ne doit pas
dépasser : L =25 cm (zone Ila).

o Les jonctions par recouvrements doivent étre faite si possible, a I’extérieure des zones
nodales (zones critique).

> Armatures transversales :

Les armatures transversales sont disposées dans le plan perpendiculaire a I’axe
longitudinal de la piece et entourant les armatures longitudinales en formant une ceinture de
manicre a empécher le mouvement de celles-ci vers la paroi.

Par conséquent, Si dans une section carrée, ou rectangulaire, il existe des armatures
longitudinales en dehors des angles, il est nécessaire de les relier par des épingles ou des
étriers, pour empécher tout mouvement de ces armatures.

o Le diametre ®@: des armatures transversales doit étre égal au moins a :
1
D, = gq)anaX~
Avec : @ : le plus grand diametre des armatures longitudinales.

o L’espacement des armatures transversales doit étre au plus égal a :
S, < min{l 57" 40cm, (a+10)em}  (BAEL 91 Art 8.1.3)

Avec :
a : est la petite dimension transversale des poteaux.
D’apres le RPA 99revisee 2003 :

S, Smin{l 0™ 1 SCm} en zone nodale.

S, < @™ en zone de recouvrement.

<+ Role des armatures transversales :
o Empécher les déformations transversales du béton et le flambement des armatures
longitudinales.
o Reprendre les efforts tranchants et les sollicitations des poteaux au cisaillement.
o Positionner les armatures longitudinales
v Elles sont calculées a I’aide de la formule suivante :

y .
= P XV (RPA99 révisée 2003/Art7.4.2.2)

t htxfe

Avec :
V. : effort tranchant de calcul.
h; . hauteur totale de la section.
f. : contrainte limite élastique de I’acier des armatures transversales.
. Coefficient correcteur qui tient compte du mode fragile de rupture par effort tranchant.
A:: armatures transversales.
S : espacement des armatures transversales. I
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o Calcul d’élancement :(élancement géométrique)

L
g a’ b

Avec :

e aetb : dimension de la section droite du poteau dans la direction de la
déformation considérée.

e L;:longueur de flambement.

o Section d’armatures transversales minimale : (RPA99 révisée 2003/Art7.4.22)

t

en %est donné comme suite :
t

Sik, 25=0,3%.

Si A, <£3=0,8%.

Si 3(4,(5 interpoler entre les valeurs précédentes.
= Exposé de la méthode de calcul :

Pour la Détermination des armatures longitudinales 2cas peuvent étre représent¢ :

«» Calcul des armatures a PELU :

> Section partiellement comprimée (SPC) :

. M
o Calcul du centre de pression e=—*

La section est partiellement comprimée Si Le centre de pression
C se situe a I’extérieur du noyau central.

M
e= ”Z[ﬁ—CJ
N 2

u

Si le centre de pression C se trouve a I’intérieur du noyau central la section est entierement comprimée.
M,  h
~( —=C .
N, 2
Dans ce cas il faut vérifier en plus I’inégalité suivante

e =

N, (d=c')-M, < (0,337 - O,Slc—jbhszc.
h

Avec :
e My : moment par rapport au centre de gravité des armatures intérieures.

M=N,6xg=N, (g—chej =M, + NU(g—cj

Fbc — 0’85f(’28
0y,

7, =L5 et @ =1Pour fissuration durable
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v, =115 et @ =0,85 Pour fissuration accidentelle
e N, . effort de compression.

o En flexion composée la section d’armatures sera donnée par les relations suivantes :
M
_ f
l"" =

bd’*f,,
0=1, 7, =15> f,, =14.2MPa. (situation courante)
0=0.85, y, =1L15—> f, =21.74MPa.

(situation accidentelle)
Si u < p, =0,392 = la section est simplement armée (SSA).

M F
4, =—,  avec: o =-¢

pdo, Co7

\ . . N
D’ou la section réelle est 4g = 4, ——*
Vs

, O,23bh&} .
F

e

si I’effort est négatif.

Si Agest négative 4, > {max bh

Si pu2p, =0,392 = la section est doublement armée (SDA).
On calcul:

Ml':/'ll’bdzf;)u

AM =M, - M,

Avec :

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

M, AM
= —+ -
pdo, (d-c)o,
AM

A = , avec: o, = & =348MPa(SC),o, = 400MPa(SA)
id —-c iO‘S Y,

Al
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L , ! N
e Lasectionréelle d’armatureest A, =4 , A =4 ——.
o

s

3-1-b) Section entiérement comprimée (SEC) :

La section est entiérement comprimeée si :

v =37
ec = < | ——c|.
N 2

u

e N(a-c)-Mm, ) (0,337—0,81%)1)%12]‘,,6.

Deux cas peuvent se présenter :

o Siles deux parties nécessitent des armatures comprimées c a d :

N(d_cv)_Mf 2(095_%jbh2fbc:As>Oet A;> O -

Les sections d’armatures sont :

_ M, (d-05h)bhf,
’ (d —-c )O'S
N - bhfb ,
As=—Y  9C _A'o
(o)
S
o Si la partie moins comprimée ne nécessite pas d’armature inférieure comprimées cad :

[0,337—0,81%})}12 (N,(d-c) [o,s-%jbhzf,,c S AN 0 et A =0

Les sections d’armatures sont :
N, =¥xbxhxf,

A,
O-S
A=0.
Nld-c)-M
0,351+ ( bhz) !
Avec: W= ],p’”
0,8571-<
h
Remarque :

Les résultats numériques de calcul sont regroupés dans les tableaux suivants :
" 2 .
Les unités de calcul sont en cm” pour les sections d’armature.
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+ Ferraillage des poteaux sens longitudinale :

Choix des
9 . -
NIV N (KN) M (KN.m) bxh Obs Ag Ag Amin | Aadopté armatures
s‘;zf Npue = 855.07 | M., =0.857 SET | 1024 | 10.13 | 162
RDC | Nyin=-2032.87 | M., =0.073 45x45 SEC 0 0 16.2 20.6 4HA16+4HA20
1 Neor=-1036.32 | M..x =80.798 SPC 0 0 16.2
2 Niax = 381.58 M., =6.41 SET 5.23 4.31 12.8
3 Nuin=-1536.82 [ M, =2.685 40x40 SEC 0 0 12.8 14.2 4HA16+4HA14
4 Neor=-434.63 M,..= 74.995 SPC 0 0.68 12.8
5 Niax = 144.23 M., =5.901 SET 2.29 1.31 9.8
6 Nupin=-1044.87 [ M. = 3.595 35x35 SEC 0 0 9.8 12.3 SHA14
7 Neor=-293.62 M,..= 65.417 SPC 0 2.25 9.8
8 Niax = 40.63 M., =0.514 SET 0.56 0.46 7.2
9 Niin = -588.7 M., = 3.197 30x30 SEC 0 0 7.2 10.68 | 4HA14+4HA12
10-11 | Ngor = -62.08 M.« = 49.636 SPC 0 4.26 7.2
«» Ferraillage des poteaux sens transversal :
Choix des
NIV N (KN) M (KN.m) bxh | Obs | Ay’ As | Amin | Aadopté armatures
sous-
sol Niax = 855.07 M., =3.015 SET | 10.38 | 10.05 | 16.2
RDC ([Nuin=-2032.87 | M., =-10.921 45x45 | SEC 0 0 16.2 20.6 4HA16+4HA20
1 Neor=-714.11 M,..x =30.114 SEC 0 0 16.2
2 Niax = 381.58 M., =2.226 SET | 4.93 4.61 12.8
3 Nuin= -1536.82 | M., = 8.359 40x40 | SEC 0 0 12.8 14.2 4HA16+4HA14
4 Neor=-515.85 M,..= 33.705 SEC 0 12.8
5 Niax = 144.23 M.or = 0.902 SET | 1.88 1.73 9.8
6 Nuin=-1044.87 | M., = 13.858 35X35 | SEC 0 0 9.8 12.3 SHA14
7 Neor=-329.50 M= 32.593 SEC 0 9.8
8 Ninax = 40.63 M. = 5.733 SPC 0 1.08 7.2
9 Niin= -588.70 M., = 15.674 30x30 | SEC 0 7.2 10.68 4HA14+4HA12
10etl1 | N.,=-102.95 M.« = 28.691 SPC 0 1.5 7.2




Chapitre VIII : Ferraillage des poteaux

«» Vérifications a PELS :

Dans le cas de poteaux, il y a licu de vérifier :
» état limite d’ouverture des fissures :

Aucune vérification n’est nécessaire car la fissuration est peu nuisible.
> état limite de compression du béton :

6y, <Obe =0,6f.,, =15MPa..
Deux cas peuvent se présenter :

.M, h . - -
e Sie = N <€ = section enticrement comprimee.

S

S

: h ) . o
e Sie = )E => section partiellement comprimée.

S

o Section partiellement comprimée :

Position de centre de pression.
e Y.:estladistance de I’axe neutre au centre de pression C, comportée positivement
avec effort normal N, de compression.
e (: distance de centre de pression (c) a la fibre la plus comprimée
C=d-eA
Avec : ey de méme signe que N

Si Nyer (0 = quel que soitla position du centre de pression (a I'intérieur ou a
I’extérieur de la section).

SiNLY0 c(0 sie,)d (C,al'exterieurdela section voir fig cidessus).
1 Nser =
) ¢)0 sie,(d (C,al'intérieurde lasection voir fig ci dessus).

On pose : yser= y.-C, 0<y_ <d
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M h
tq: ea=—=+|d——|.
q A N ( 2)

En écrivant le bilan des efforts appliquées a la section on montre que y. est solution de :

ser

Y. +py. +q=0

Avec :
90A,(C,-C) 90A
=-3C° - > P + *(d-C
p S b ( o)
90A,(C,-C) 90A
=-2C ——2 +—=(d-C,)’
q " 5 d-C)
La solution de I’équation est donnée par la méthode suivante :
3
Oncalcul : A=q” + n i

27

e Si A(O:oncalculalors:Coscp=3—q i puis a= M
2p\Jp) 3

Apres on choisit une solution qui convient parmi les trois suivantes :

1)y, =acos (p(gj.
3
2)y. = acos(gjL 120) .

3)y.=a cos(% + 240}

Si A) 0 = alors il faut calculer

t=0,5(\/Z—a)
1
Z:t3 :>YC =Z— P .
3xz

» Calcul des contraintes :
o Hypothéses caractéristique a ’ELS :
H; : les sections planes restent planes aprés déformation, pas de glissement relatif
entre I’acier et le béton
H, : le béton tendu est négligé dans les calcul.
Hj; : les matériaux restant dans leur domaine élastique a I’ELS.

o-bc = Ebgb o O-st = Esgs

Oe : Contrainte dans le béton
E : module de Young. & : deformation

% Contrainte dans I’acier
D’apres le BAEL, il nous permet d’appliquer au béton armé les formules de la résistance des
matériaux établis pour des corps homogénéisé.
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o Le moment d’inertie de la section est donné par rapport a ’axe neutre :

I=§y; +15[As(d—yser)2 + ALy —C')z]

La section rendue homogene c ad la section obtenue en négligeant le béton tendu et en
amplifiant quinze fois la section des armatures.

N . . .
Nous avons alors : K=%y“ =tga (représente la pente K des diagrammes des contraintes).

Les contraintes valent 6,, =Ky ,0, = nK(d - yser) avec n=15.

11 faut vérifier 6, (Cue
La section est effectivement partiellement comprimée si 6, >0 sinon on recommence le
calcul avec la section entiérement comprimée.

o Section entierement comprimée :
e La section total homogene est : S=bh +n (As+ A; ).

e Le moment d’inerties de la section totale homogéne :

I =§(Vﬁ +V23)+15[AS(V2 —cf -4 —c')z]

On doit vérifier alors :

M —
(o8 :(NS +—SV1ch5bc =15MPa.
S I

N, M -
Gy :( SS + IS sz < obe =0,6f ., =15MPa.
Puisque 6, 2 5,, donc il suffit de vérifier G, < Gte.

Ns : effort de compression a’ L’ELS.
M;. Moment fléchissant a’ L’ ELS
Aucune vérification n’est nécessaire pour I’acier (fissuration peu nuisible).
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Les résultats numériques de calcul sont regroupés dans les tableaux suivants :

+ Remarque :

«» Veérification des contraintes a PELS., sens longitudinal :

NIV [ NKN) [ oM | bxh | Obs Aadopt(cm?) | Obs
(KN.m) (MPa) | (MPa) | (MPa) |(MPa)
sous-sol | -42.93 20.3 SET | 20.8 1.6 OK
RDC |-1476.99 | 0.065 |45x45|SEC| 97.5 6.5 15 348 20.6 OK
1 -90.19 | 35.78 SPC | 37.4 2.9 OK
2 21701 | 43 SET| 22.7 1.6 OK
3 [-111744| 199 |40x40|SEC| 96.8 6.5 15 348 14.2 OK
4 628.19 22.89 SPC | 76.1 5.3 OK
5 -106.61 | 3.42 SET| 16.7 1.2 OK
6 -759.77 | 2.66 |35x35|SEC| 87.4 5.9 15 348 12.32 OK
7 -401.49 24.73 SPC| 79.8 5.7 OK
8 -7.89 1.77 SET| 5.9 0.5 OK
9 428.16 | 237 |30x30|SEC| 67.7 4.6 15 348 10.68 OK
10etl1 | -79.14 | 23.88 SPC| 1452 | 6.5 OK




Chapitre VIII : Ferraillage des poteaux

« Vérification des contraintes 2 ’ELS, sens transversal :

M

2
NIV | N(KN) | | bxh | Obs ey | o) | oupe) | e Aadopt(em?) | Obs
sous-sol | -42.93 | 11.82 SET| 15.7 1 OK
RDC |-1476.99 | 7.74 |45x45|SEC| 102.7 | 6.9 15 348 20.6 OK
1 674.92 | 19.53 SEC| 57.8 4 OK
2 | 21701 | 0.739 SET| 19.2 1.3 OK
3 |-111744| 607 |40x40|SEC| 1009 | 6.8 15 348 14.2 OK
4 | -507.13 | 13.96 SEC | 56.9 3.9 OK
5 106,61 | 0.5 SET| 124 | 08 OK
6 | -759.77 | 10.04 |35x35|SEC| 98 6.7 15 348 12.32 OK
7 5376 | 15.15 SEC| 81 5.6 OK
8 789 | 0.112 SPC | 46.1 0.1 OK
9 | 42816 | 1136 |30x30 |SEC| 87 6.1 15 348 10.68 OK
10etll | -1109 | 17.36 SPC| 61 4.9 OK

Leur pourcentage maximal est {

< Recommandations et exigences du RPA99 :

Y 4% en zone courante (ZC)
Y 6%

en zone de recouvrement(ZR)




Chapitre VIII : Ferraillage des poteaux

< Armatures transversales :
(Exemple de calcul pour le RDC)

> Diameétre des aciers :

Le diametre des armatures transversales doit étre au moins égale a’ :

D, >0 /35, 2?:6.66mm.

Ils seront a haute adhérence, diamétre @, =8mm.

Les armatures longitudinales des poteaux seront encadrées par deux cadres en @8 et en
épingle
(A=2,01cm’=4HAS)

> Espacement des diamétres : [BAEL91/Art8.13]

St< min(l 5CI)Elin ,40cm,a +10cm) = min(15x1,4.40cm,45 +10cm).

Si<2lcm.
Avec a :le plus petit des cotés pour les poteaux.

» Recommandations du ’RPA 99 révisé 2003 /[Art7.4.22] :
e en zone nodale :
St< (100" 15¢m) = min(10x1,2, 15¢m) = 12cm.
e en zone courante :
Si< min(15® 7" )=18cm.
L’¢écartement (S;) des armatures transversales sera égal a :
e Enzone nodale: S=10cm.
e En zone courante : Si=15cm.
+ Remarque :
La zone nodale est trés sensible aux séismes pour cela on annexe des armatures en U

superposées (avec alternances d’orientation) a fin de la consolider et ainsi, la rendre moins
vulnérable.

> Vérification de la quantité d’armatures transversales RPA99/[Art7.4.22] :

4

L
A, = 7/’ —L,=0,7L,=0,7x4,08=2.856m.

(tel que b est le plus petit coté des poteaux, paralléle au plan de flambement)
Ly : longueur de flambement.

A, = % =6.346)5= A4 . =0,003x10x45= 1,35¢m>.

A =2,01cm*),35cm* = condition vérifiée

» Vérification de Peffort tranchant [RPA99/Art7.4.32] :

z, =Vulbxd <1, = p,f.rs = 0,075x25=1875MPa Avec : fp5=25MPa
A, 25> p, = 0,075
A (5 — p,0,04
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> Armatures transversales et vérification au cisaillement [RPA99/Art7.4.22] :

A_pVy
S, h.f,
Va b d
niv observation
(kn) (cm) (cm) (MPa)  [(MP)
Sous-sol | 1s.60 6.35| 45 425 | 0.075 | 0.082 1.875 | Vérifiée
RDC | 3127 | 6.34 45 425 | 0,075 | 0.164 | 1,875 | Vérifiée
1 52.3 476 45 42.5 0.04 0.273 1 Vérifiée
2 4113 | 5.35 40 375 | 0,075 | 0274 | 1,875 | Vérifiée
3 4634 | 5.35 40 375 | 0,075 | 0309 | 1,875 | Vérifiée
4 4996 | 5.35 40 37.5 | 0.075 | 0.333 1.875 | Vérifiée
5 3621 | 6.12 35 32,5 | 0.075 | 0.318 1.875 | Vérifiée
6 4043 | 6.12 35 325 | 0.075 | 0355 | 1.875 | Vérifiée
7 44.12 | 6.12 35 325 | 0.075 | 0.388 1.875 | Vérifiée
8 28.55 | 7.14 30 275 | 0.075 | 0346 | 1.875 | Vérifiée
9 30.86 | 7.14 30 275 | 0.075 | 0374 | 1875 | Vérifiée
10 3038 | 7.14 30 275 | 0.075 | 0368 | 1.875 | Vérifiée
11 33.88 | 7.14 30 275 | 0.075 | 0411 1.875 | Vérifiée

> Longueur de recouvrement [BAEL91/Art6.122] :

La longueur du recouvrement des poteaux selon le BAEL est : Lg=40® (FeE400)
—L; =40x1,6 =64cm

—L; =40x1,4=56cm
— L, =40x1,2 =48cm.
— L, =40x2 =80cm.

NB : pour le schéma de ferraillage voir I’annexe.
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Introduction :

Les voiles sont des ¢léments structuraux de contreventement dont la raideur en plan
est négligeable. Ils assurent le transfert des charges verticales (fonction porteuse) et d’autre
part la stabilité sous ’action sismique (fonction de contreventement). Le ferraillage des voiles
consiste a déterminer les armatures en flexion composée sous I’action des sollicitations
verticales dues aux charges permanentes (G) et aux surcharges d’exploitation (Q), ainsi sous
I’action des sollicitations horizontales dues aux séismes.

+ Combinaison d’action
Les combinaisons d’actions sismiques et d’actions dues aux charges verticales a prendre
sont données ci-dessous :

] 135G +1.5Q
Selon le BAEL 91 modifiées 99
G+Q
Selon le RPA version 2003 G+Q £E
0,8GtE

+ Ferraillage des trumeaux:
Le calcul se fera en procédant par la méthode des trongons de la RDM qui se fait pour
une bande de largeur (d).
Pour faire face a ces sollicitations, on prévoir trois types d’armatures :
» Armatures verticales,
> Armatures horizontales ;
» Armatures transversales ;
Pour faciliter la réalisation et d’alléger le calcul, on a divisé la structure en quatre zones
de calcul.
e ZoneI: Sous-sol, RDC, 1 étage
o Zone II: 2°7¢, 357 4" étage
e Zone III : 557, 6™, 7°™° étage
e Zone IV : 8%, 9 10" et 11°" étage.
On classe nos voiles par groupes en fonction de leurs caractéristiques géométriques, et on
adoptera le ferraillage du voile le plus défavorable pour chaque groupe.
e Groupel :VLI
e Groupe Il : VL2
e Groupe lIT: VT1

> Exposé de la méthode :

La méthode consiste a déterminer le diagramme des contraintes a partir des

sollicitations les plus défavorables (N, M) en utilisant les formules suivantes :

_N MV

. Gmax_B I
N M-V
6 . =———

. Mmin B I

Avec :
o B : section du béton.
o [I: moment d’inertie du trumeau ou du voile.

, L .
o VetV :brasdelevier; V=V :_Vglle
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Le découpage de diagramme des contraintes en bandes de largeur (d) donnée par :

d< min(ﬂ ;z L"j
23

Avec :
o he : hauteur entre nus du plancher du voile considéré
o L. :lalongueur de la zone comprimée

I O-max L ’L —&L

+o .
max min

Oubien L;:longueurtendue=L - L,
+ Remarque :

Il est nécessaire d’adopter un ferraillage symétrique afin d’assurer la sécurité en cas
d’inversion de 1’action sismique.
Les efforts normaux dans les différentes sections sont donnés en fonction des
Diagrammes des contraintes obtenues.
» Armatures verticales :
1) Section entiérement comprimée:

GmaX+ G]
N. = d-e
° 2
_ O to, e
i+1
. 2 ®

Avec :
o e: ¢paisseur du voile.

«» Détermination des armatures :

_Ni _B'fczs
v o

S

e A

Avec :
o B : section du voile

o 0, : Contrainte de I’acier =348 MPa

2) Section partiellement comprimée :

G _. +o0,
N, =_mn 4.
° 1 2
N. =ﬁ.d-e
2

i+l
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: Ferraillage des voiles

< Détermination des armatures :

Avec : O, : Contrainte de I’acier = 348 MPa

3) Section entiérement tendue :

S

6, +0,
w=——pf —d-e
2

«» Détermination des armatures :

N.
A =1

A\
° O

Avec: Os ¢ Contrainte de 1’acier =348 MPa
» Armatures minimales :

< Section entié¢rement comprimée :

o A .
min

>4 cm® Par métre de longueur de la paroi mesurée perpendiculairement a la
direction de ces armatures.
[ ]

0.2 %< —™ <0.5% —> [Art A.8.1,21 /BAEL 91 modifiées 99]
Avec :

o B :section du béton comprimée.
<+ Section partiellement comprimée :

2 Section entiérement tendue :

Avec: B=d.e

Le pourcentage minimum des armatures verticales de la zone tendue doit rester au moins
¢gale a 0.2 % de la section horizontale du béton tendu (RPA 99 V2003).

> Armatures horizontales :

Les armatures horizontales doivent étre munies de crochets a 135° ayant une longueur de 10®
et disposée de maniere a ce qu’elles servent de cadres aux armatures verticales.
La section de ces armatures est :
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- D’apres le RPA 99 .
e A,2015%B Globalement dans la section du voile.

e A,20l10% B Enzone courante.

- D’aprés le BAEL :
A
A, = -
° 4
Avec :

o Agy: section d’armatures verticales.
o B : section du béton.

Les barres horizontales doivent étre disposées vers I’extérieur.

v Exigences de R PA 99 révisé 2003 :
Le pourcentage minimum d’armatures verticales et horizontales des trumeaux est donné
Comme suit :

& (Globalement dans la section du voile 0,15 %.
# En zone courantes 0,10 %.

» Armatures transversales : [article 7.7.4.3 du RPA99 révise 2003]
Les armatures transversales sont perpendiculaires aux faces des refends.
Elles retiennent les deux nappes d’armatures verticales, ce sont généralement des épingles
dont le role est d’empécher le flambement des aciers verticaux sous I’action de la
compression.
Les deux nappes d’armatures verticales doivent étre reliées au moins par (04) épingles
au metre carre.
» Armatures de coutures :

Le long des joints de reprise de coulage, I’effort tranchant doit tre repris par les aciers

de coutures dont la section est donnée par la formule :

A .:1.1l
V] f
e

Avec: T=14V
u

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.

> Espacement : [art 7.7.4.3 du RPA révisé 2003] :

L’espacement des barres horizontales et verticales doit étre inférieur a la plus petite des
deux valeurs suivantes :
S ¢ <l.5xe

Avec : e = ¢paisseur du voile
S ¢ <30 cm
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e : A g s 1
A chaque extrémité du voile I’espacement des barres doit étre réduit de moitié sur m de

la longueur du voile, cet espacement d’extrémité doit étre au plus égale a 15 cm.
» Longueur de recouvrement :

Elles doivent étre égales a :

v 40@ pour les barres situées dans les zones ou le renversement du signe des efforts est

possible.
v 200 pour les barres situées dans les zones comprimées sous I’action de toutes les

combinaisons possibles de charges.

> Diameétre minimal :

Le diametre des barres verticales et horizontales des voiles ne devrait pas dépasser Ede

I’épaisseur du voile.

— —

P o
e~
Ao o
[ I |
[\
+“—>

v

> Les potelets :

Il est possible de concentrer des armatures de traction a I’extrémité du voile pour former un

potelet.
e La section totale d’armatures verticales de la zone tendue doit étre au moins égale a
0,2 % de la section horizontale du béton tendu qui est I’équivalent a au moins 4 HA 10
(RPA 99).
e Les barres verticales doivent étre ligaturées avec des cadres horizontaux, dont
I’espacement ne doit pas dépasser 1’épaisseur du voile.

4) Vérification a I’ELS :
Ona:Nu=G+Q

Avec :
o0 Nq: Effort normal service
o B :Section du béton
o A :Section d’armatures adoptée
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«» Vérification de la contrainte de cisaillement :
-D’aprés le RPA99 révisé 2003 :

=0.2-f
C

IbS %b

28
. A%
b p,.d
vV=14-V
u,calcul
Avec :

o by Epaisseur du linteau ou du voile
o d: Hauteur utile (d=0.9 h)
o h : Hauteur totale de la section brute

-D’aprés le BAEL 91 :

11 faut vérifier que :

T <7
u- u
Vv
T =—4%
u bpd
Avec :

o T, : Contrainte de cisaillement.

T, =min| 0.15 ﬂ,4MPa ; Pour la fissuration préjudiciable.
"y
5) Exemple de calcul (VL1, VL2 .VL.3, VL4,VL5etVL6) Zone I :

-Caractéristiques géométriques :
ZoneI:e=0.2m
L=25m; [=0260 m*

B=0.5m> V=Lyy/2=125m ¢

-les contraintes dans la section:

A

O, = +59.98KN / m?
O in = +10654.61kN / m?

la section est entiérement comprimée.
o
L =——L=25m
Gmax + O-min

- Calcul de la longueur (d) :

Avec d <min (%,%Lcj: 0.83m

h=(4.08-0.4)/2=1.84m
On prend d;-d3;-0.83m
o bandel : : d;=0.83m

v




Chapitre IX : Ferraillage des voiles

d
lo.. =59.98KN/m? o=o0. (o o )T1 — 3577.39KN / m?
lo, =3577.39KN /1 m?}
N, =Gma"T+ledxe = 301.90KN
N -B _0. 6
4 N Bl 301900-0166x25x10° _ oo
o, 34800
Ay=0cm’
o bande 2: d=0.83m
d
{o,=5927.03KN / m? o,= o,-(0,-0,, )T2 = +5927.03KN / m?

lo, =3577.39KN /1 m?}

N, = %x d x e = 788.867KN

N, —Bf.,, 788867—0.166x25x10°

A, = —96.58cm?
o, 34800

Ayx=0cm’

o bande 3: d=0.83m

{o,=5927.03KN / m?

o, =10654.61KN /m* |

N, =%xdxe=1376.2761m

N,-B 1376276 — 0.166x25x10°

4, oo _ 1376276 -0.166x25x10° _ o
o, 34800

AV3=Ocm2

- Les armatures de couture :T=1.4V,=1.4%x229.63=321.482KN.
A4, =11 xl = 8.84cm’

e

- Armatures minimales : (BAEL 91).
A . >4cm’/ml=4x2.5=10cm’

min A, >10cm’
Arnin >0.002xB = 0.002x5000 = 10cm”*

- Ferraillage adopté :

A=A, +A,j/3 =10/3+(8.84/3) = 6.28cm” /bande
Ar = A +A,j/3 =10/3+(8.84/3) = 6.28cm’ /bande
Az =ApitA,/3 = 10/3+(8.84/3) = 6.28cm” /bande

On adopte :
A+Ay+A; =18.84 cm? 16HA 10/nappe = 12.56cm® Avec St= 15 cm.

- Armatures horizontales :
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A, :is 2513 6.28cm’
4 4

A, =1.18cm’ | nappel ml de hauteur

Soit 4HA 8 =2.0lcm’® / m(de— hauteur);avec S,, = 25cm

- Armatures transversales : (art-7-7-4-3, RPA 99)
Les deux nappes d’armatures doivent étre reliée avec aux moins quatre (4) épingles par metre

carre.
On adopte : 5 épingles de HA8 par métre carré.

- Vérification des espacements :
L’espacement des barres horizontales et verticales doit satisfaire :

S, < min{l,Se,30cm } =30 cm >25cm condition vérifiée.

> Vérifications :

% Vérification a ’ELS :
1 faut vérifier que :
Ns
o, =————
B+15-4
c,=0.6-f,,=15MPa
Avec :
o N s: Effort normal applique
o B :Section du béton
o A : Section d’armatures adoptée

<5,

N 1 A 3
- GbC=B+15'AV S0, = 3535.33x10 ——6.60MPa
2500x200 +15x18.84x10

v’ 0,,=6.69 MPa < 6, =15MPa La condition est vérifiée.

> Vérification de la contrainte de cisaillement dans le béton:
-Selon le RPA 99 (art : 7-7-2. RPA 99) :
T, <7, =02-f 5

. \Y%
Y=
. b,-d
Avec : V=14V, qeu

o by Epaisseur du linteau ou du voile
o d: Hauteur utile (d = 0.9 h)
o h : Hauteur totale de la section brute :

LV  1.4x229.63x10°
* b-d 200x0,9%2500

=0.714MPa

&
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v 1,=0.714MPa < t,=5MPa

-Selon le BAEL 91 : Il faut vérifier que :
1,57,

Avec :
o r,:contrainte de cisaillement

f.
T, =min(0. 15 i,4MPaj ; Pour la fissuration préjudiciable.

Vo
r = 22963x1000_ 51001pa < 7 = min| 0.1572 4ppa | =34 MPa
200%0,9% 2500 Y

7,< 7, = 3.4 Mpa = La condition est vérifice.
Les résultats de calcul se résument dans les tableaux suivants :

» Voile: (VL;, VLy, VL3,VL, .VLs et VL) :

I II 111 v
L [m] 25 25 25 25
ep [m] 0.20 0.20 0.20 0.20
Nature de la section SEC SEC SEC SPC
omax (KN/m?) 10654.61 5972.79 4333.90 72891
omin (KN/m?) 60.00 5411.85 4280.65 -229.55
d [m] 125 125 1.25 0.6
N; [KN] 2001.48 1458.14 1080.14 28.69
Bande 1
Ay [em?] 0 0 0 0.83
N, [KN] 677.16 1388.02 1073.49 /
Bande 2
Ay, [em?] 0 0 0 /
Apnin/ bandes [cm?] 5 5 5 6.30
A;/ nappe [cm?]- Av,/2 2.5 2.5 2.5 3.15
A,/ nappe [cm?|- Av,/2 2.5 2.5 25 /
Ayi=1.1xT/fe[em?] 8.84 7.50 5.76 461
Choix par A [em?] 6HA12=6.78 6HA12=6.78 6HA12=6.78 3HA12=3.39
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nappe St=20cm St=20cm St=20cm St=20cm
A, [em?] 6HA12=6.78 6HA12=6.78 6HA12=6.78 /
§ St=20cm St=20cm St=20cm
Atoteacuiee=(A1TA)X2+A,; 18.84 17.50 15.76 17.21
A totale adopté pour tout 26HA12=29.38 26HA12=29.38 26HA12=29.38 26HA12=29.38
le voile [cm?] > Atot aicutce St=20cm St=20cm St=20cm St=20cm
Apin Voile [cm?] 10 10 10 10
Armatures horzlzontale 235 204 210 230
/mappe [cm?]/ml
Choix par nappe/ml 5HA10(e=20cm)=3.93[cm?]
Armatures transversales 5 Epingles HA8 /m?
Effort tranchant V (KN) 229.63 169.34 149.78 119.86
V(KN)=1.4Vy 321.48 273.08 209.69 167.80
Contraintes TS 0.643 0474 0.719 0.335
de [MPa]
cisaillement 1[:1"\;13;1 0.459 0.338 0.299 0.239
. Ns [KN] 2567.59 2069.75 1568.55 965.33
Contraintes
ELS o-bc<15
[MPal 4.89 3.95 2.99 181

«» Conclusion :

Toutes les conditions sont vérifiées, et pour raison de sécurité les voiles longitudinal
VL, VL,, VL3, VL4, VL5 et VL seront ferraillés par une nappe comme suit :
Zone 1, Zone 11, Zone 111 et Zone IV : 13HA12 avec un écartement constant St=20cm.

> Voile: (VL7et VLg) :

I

I 11 v

L [m] 35 35 35 35

ep [m] 0.20 0.20 0.20 0.20

Nature de la section SPC SPC SPC SPC
omax (KN/m?) 10924.65 2227.86 1974.93 1086.53
omin (KN/m?) -1850.88 -566.17 -1136.13 -998.42

d [m] 051 0.71 0.64 0.84
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N; [KN] 94.39 40.19 109.07 125.80
Bande 1
A, [cm?] 2.71 1.15 3.13 3.60
N, [KN] / / 35.79 41.93
Bande 2
Ay, [em?] / / 1.03 1.20
Anin/ bandes [cm?] 5.355 7.455 6.72 8.82
A;/ nappe [cm?]- Av,/2 2.68 3.73 3.36 4.41
A,/ nappe [cm?]- Av,/2 / / 3.36 41
Ayi=1.1xT/f[em?] 26.82 21.94 19.05 16.30
A [em?] 4HA12=4.52 5HA12=5.65 5HA12=5.65 6HA12=6.78
Choix par ! St=15cm St=15cm St=15cm St=15cm
nappe S, 5HA12=5.65 6HA12=6.78
Az [em] / / St=15cm St=15cm
Atotearcuee=(A1+A)X4+Ay; 37.54 36.86 45,93 51.58

Agotale adopté pour tout le
voile [cm?|>Atot aicuée

48HA12=54.24

48HA12=54.24

48HA12=54.24

48HA12=54.24

Apin Voile [em?] 14 14 14 14
Armatures horizontale 307 301 375 382
/nappe [cm?]/ml
Choix par nappe/ml 5HA10(e=20cm)=3.93[cm?]
Armatures transversales 5 Epingles HA8 /m?
Effort tranchant V (KN) 696.84 570.06 494.78 423.42
V(KN)=1.4Vy 975.57 798.08 692.70 592.80
Contraintes | 0o 155 127 1.10 0.94
de [MPa]
cisaillement f;;lf:]‘ 111 0.90 0.785 0672
) Ns [KN] 2034.33 1599.85 1188.21 722.65
Contraintes
ELS One<15
[MPa] 2.65 2.08 155 0.94

% Conclusion :
Toutes les conditions sont vérifiées, et pour raison de sécurité les voiles longitudinal
VL7 et VLg seront ferraillés par une nappe comme suit :

v' Zone I, Zone I1, Zone I1I et Zone IV : 24HA12 avec écartement constant : St=15cm.
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> Voile:(VT; et VT,):

I 1I 11T v
L [m] 8.6 8.6 8.6 8.6
ep [m] 0.20 0.20 0.20 0.20
Nature de la section SPC SPC SPC SPC
omax (KN/m?) 5209.19 3516.12 4884.85 2458.98
omin (KN/m?) -4394.55 -2220.11 -812.20 -212.63
d [m] 1.970 1.665 0.610 0.340
N; [KN] 1298.59 554.47 74.32 10.84
Bande 1
A, [cm?] 37.32 15.93 2.13 0.31
N, [KN] 432.86 184.82 2476 3.61
Bande 2
A,; [em?] 12.43 5.31 0.71 0.10
Anin/ bandes [ecm?] 20.68 17.48 6.18 3.07
A,/ nappe [cm?]- Av,/2 18.66 8.74 3.09 1.53
A,/ nappe [cm?|- Av,/2 10.34 8.7 3.09 1.53
Avj=1.1XT/fe[cm2] 47.68 39.10 30.56 21.51
, 14HA14=21.56 4HA10=3.14 2HA10=1.57
2 -—
Choix par | At [6m] St=15cm | [1HA12=1243 St=15cm St=15cm
nabbe St=15cm
PP A [om?] | 14HAL4=2156 | 11HAL2=12.43 | 4HAL0=3.14 2HA10=1.57
2 St=15cm St=15cm St=15cm St=15cm
Atotearcuse=(A1tA)X4+A 163.68 109.02 55.28 33.75
Atotale. adop:e pour tout 116HA14=1786 | 116HA12=131.0 116HA10=9106 | 116HA10=91.06
Le voile[cm?]> Atotcaiculce 4 8
A i Voile [em?] 344 344 344 344
Armatures horizontale 948 571 201 201

/mappe [cm?]

10HA12(e=10

10HA10(e=10

. — - 2
Choix par nappe/ml cm)=1131[cm?] | cm)=7.85[cm’] 4HA10(e=25 cm)=3.14[cm?]
Armatures transversales 5 Epingles HA8 /m?
Effort tranchant V,(KN) 1238.65 1015.71 793.71 558.85
V(KN)=1.4Vy 1734.11 1421.99 1111.19 782.39
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Contraintes [;;;i] 112 0918 0.718 0505
de
cisaillement FRIS;; 0.80 0656 0512 0.361
. Ns [KN] 4644.94 3753.91 2793.13 1666.58
Contraintes
ELS ‘[’1{*4;5 237 2.00 150 0.90

+»+ Conclusion :
Toutes les conditions sont vérifiées, et pour raison de sécurité les voiles transversal
VT, et VT, seront ferraillés par une nappe comme suit :

v’ Zone I : S8HA14 avec un écartement constant : St=15cm.
v' Zone II : S8HA12 avec un écartement constant : St=15cm.
v' Zone III et Zone IV : S8HA10 avec un écartement constant : St=15cm.

Nb : pour les schémas de ferraillage des voiles voir I’annexe.
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% Introduction :

Les fondations d’une construction sont les parties de 1’ouvrage qui sont en contact avec
le sol, auquel elles transmettent les charges de la super structure. Un choix judicieux du
systeme de fondations doit toujours satisfaire les exigences concernant la sécurité (capacité
portante) et I’aptitude au service. De plus, des considérations d’ordre économique, esthétique
et d’impact sur I’environnement sont a respecter.

L’ingénieur est généralement confronté a plusieurs solutions possibles et doit opérer des
choix concernant le :

o Taux de travail sur le sol
o Genre de structure (souple, rigide)
o Type de fondations

+* Choix et type de fondations :

Le choix de la fondation doit satisfaire les critéres suivants :
o stabilité de I’ouvrage (rigide).
o facilite d’exécution (coffrage).
o économie.

+» Etude de sol :

L’¢étude géologique du site de notre ouvrage, a donné une contrainte de 2 bars.

+ Remarque:
Les semelles reposent toujours sur une couche de béton de propreté de 5 a 10cm

d’épaisseur dosé a 150Kg/m’ de ciment.

«» Semelles isolés sous poteaux :

Pour le pré-dimensionnement, il faut considérer uniquement I’effort normal Nsy,ax
qui est obtenu a la base de tous les poteaux du sous-sol.

N
o AxB>—%
e}

sol

> Homothétie des dimensions :

a_A 45 y N,
L=L_K="==1=A=B > f_se
b= B :>45 = D’ou B 5.,

A
v

A
v
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> Exemple de calcul :

N, =1476.99 KN
6., =0.20 MPa.

11476.99
> —— = =
B> 200 27Im=A=B=2.7lm

= Conclusion :

L’importance des dimensions des semelles entraine un chevauchement des fondations,
alors Il y’a lieu donc d’opter pour des semelles filantes.

+» Semelles filantes :

> Semelles sous poteaux :

o hypothéses de calcul :

La semelle infiniment rigide engendre une répartition linéaire des contraintes sur le sol.
Les réactions du sol sont distribuées suivant un chargement trapézoidale ou triangulaire tel
que le centre de gravité coincide avec le point d’application de la résultante des charges
agissantes sur la semelle.
> Etape du calcul :

o détermination de la résultante des charges : R=) N;.
o détermination des coordonnées de la structure R :

. 2N, +2M,
B R
o détermination de la distribution par (ml) de semelle :

e< % = Répartition trapézoidale.

_R( ., 6e (B):K( 3_e)
 nax L(1+L)etq4 L 1+L

R 6e
=NR[ 1_0C
qmln L( L)

o détermination de largeur B de la semelle :
B>—~
o

sol

> Exemple de calcul :

o Dimensionnement des semelles filantes sous poteaux : (portique C-C) :

Poteaux N (G+Q) | N totale | Moments & (m) Nie;
(KN) (KN) | (KN.m) (KN.m)
1 1476.99 -7.737 -7.1 -10486.629
2 1043.1 0.685 -3.1 -3233.61
3 1103.02 | 5632.71 -1.659 1.1 1213.322
4 1108.17 0.518 5.65 6261.1605
5 901.43 6.958 9.65 8698.7995
2453.043
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e Résultante :

R =N, =5632.71KN

_ZNie, + XM, 2453.043-1.235 _
€= R =TS0 o m
Donc ’excentricité e = 0.43 m

e Distribution par (ml) de la semelle :

e=043< 16% = 2.79 = Répartition trapézoidale

A = 223271 (1 + 8 043) = 388.08KN/ml

16.75 16.75
5632.71(; 6x0.43
- 1- — 284.48 KN/ml
Qi =675 ( 16.75 J m
9 )=£x(1+3'e :5632'71x(1+3X0'43j:362.18KN/ml
5) L L 16.75 16.75

e (Calcul de la largeur B :

4 362.18
B> = =1.81
o 200 m
Soit B=1.9m

Nous aurons donc, $=1.9x16.75=31.82m?
e La surface totale des semelles sous poteaux :

St =31.82x8= 254.56m”

> semelles filantes sous voiles :

Elles sont dimensionnées a 1 ELS sous I’effort N, données par la condition la plus
défavorable.

N, =G+Q
La largeur (B) de la semelle est déterminée par la formule suivante :
N
<o, = GrO o, =B > G+o
S : O-sol ) L

Avec :
e B :Lalargeur de la semelle.
L : Longueur de la semelle sous voile
G : Charge permanente revenant au voile considéreé.
Osol . Contrainte admissible du sol.
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Voiles |(G+Q)KN| L(m) | B(m) |S=B.L (m%| S=3S;(m
VLI, VL2,
VL3,VL4, | 2567.59 = 2.5 5.13 12.83 76.98
VL5etVL6
VL7,VL8 | 2034.33 3.5 2.90 10.15 20.3
VT1etVT2| 4644.94 8.6 2.70 23.22 46.44

Somme 143.72

La somme des surfaces des semelles sous voiles est :

— $,=143.72 m’

La surface totale occupée par les semelles filantes est :

— S1=S,+S,

La surface totale des semelles filantes : S¢ = 143.72 + 254.56 =398.28 m>

La surface totale du batiment : S, =16.75x26.4 =442.2m*

S ¢=90.06% > 50 % S pat
Vu que les semelles occupent plus de 50 % de la surface du sol d’assise, on adopte pour un
radier général comme fondation a ce batiment.

bat

++ Radier général :

le radier général est défini comme étant une fondation superficielle, travaillent comme
un plancher renverser dont les appuis sont constitués par les poteaux de I’ossature et qui est
soumis a la réaction du sol et a son poids propre.
o Les caractéristiques du radier sont :
e Rigide en son plan horizontal.
e Permet une meilleure répartition de la charge sur le sol de fondation (répartition
linéaire).
e Facilité de coffrage.
e Rapidité d’exécution.
e Semble mieux convenir face aux désordres ultérieurs qui peuvent provenir des
tassements éventuels.
» Pré dimensionnement du radier :

o la condition d’épaisseur minimale :

La hauteur du radier doit avoir au minimum 25cm( h, >25 cm).

m

o les conditions forfaitaires:

Dalle : la dalle du radier doit satisfaire la condition suivante :

hZLmaX=ﬂ=25 cm = soit h=30cm

20 20
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Poutre ou nervure : La nervure du radier doit avoir une hauteur h; égale a :

= L max =ﬂ =50cm = soit h&=90 cm.

10 10
o Condition de la longueur élastique (L) :

Le:4 4.E.IZE'Lmax
V Kb =

Le calcul est effectué en supposant une répartition uniforme des contraintes sur le sol.

Le radier est rigide s’il vérifie :

3-K

L .= S
E

T
max E

4
. : 2

-L, = Ce qui conduit a hzg\/(_.meJ
n

Avec :

L. : Longueur élastique.

K : Module de raideur du sol, rapporté a I’unité de surface K= 40 MPa pour un sol
moyen.

e [ :L’inertie de la section du radier (bande de 1m).

E : Module de déformation longitudinale déférée E =37003/ f,,; =10818.865 MPa

Luax : Distance maximale entre deux nervures successives.

4
Doi: h > 3 2x455] x>  _092 m
1 10818.865

4+ Conclusion :
D’apres les calculs précédents on adopte le dimensionnement suivant :

e h;=120cm ............... Hauteur de la nervure.
e Hy=30cm .............. Hauteur de la dalle.
e b =55cm ............... Largeur de la nervure.

> Détermination de la surface nécessaire du radier :

Ona: Gt=53908.18KN. (Tiré a partir du logiciel Etabs)
Qt=10594.84 KN.  (Tir¢ a partir du logiciel Etabs)

o Combinaison d’actions :
N, =135-G+L5-0=8866830KN

N, =G+0=64503.02 KN

N .
AVELU:S,, >—u _ 8806830 o354, .
1330, 1.33x200

s N, _ 64503.02 2
. > = = = .
APELS: S .. S 200 32251 m

sol

Spac= 442.20 m?
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Skat > max (Sl, S2)

Donc on ajoute au radier un débord minimal de largeur L. (d’aprées les regles BAEL).
hner
Ld 2 max 730 =60 cm

On ajoute au radier un débord de 80 ¢cm dans les quatre sens.
Sradier =Sbat T Sdebord = 442.2 + (18.35 +26.4)x 2 x 0.8 =513.80 m?

> détermination des efforts :

o charge permanente :

poids du batiments : 54454.35KN

P..q = Poids du tablier + poids des nervures + poids du remblai + poids de la dalle
flottante.

Volume du radier = 0.30x513.80 + ((1.2 — 0.30) x0.55x286.8m) =296.10m’
Volume du remblai =[442.2-((8x0.55x16.75)+(5x0.55x26.4)]x0.75=221.92m’
Volume de la dalle flottante libre = (295.9m?%0,15) = 44.38m’ (ep=15cm).

Poids du radier =296.10m’x 25KN/m’ = 7402.5KN.
Poids du remblai =221.92m’x 17 KN/m’ = 3772.64 KN.
Poids de la dalle flottante =44.38 m® x25 KN/m® = 1109.5KN.
Poids totale du radier=12284.64KN.
Poids du mur plaque=(0.2x4.08x(26.4+16.75)x2)x25=1760.52KN
Gt = poids de la structure + poids du radier +poids du mur plaque :
Gt =53908.18+12284.64+ 1760.52= 67953.34KN.

o charge d’exploitation

Qbat =10594.84 KN
Qradier: 4 X Sradier:4 X 442.2:1 768.8 KN

e Les efforts :
A L’ELU : Nu=1,35x67953.34+1.5x1768.8= 94390.21 KN
AL’ELS : Ns=67953.34+1768.8 = 69722.14 KN.

« Vérifications :

> Vérification de contrainte de cisaillement :

Nous devons vérifier que T, < Tu

max

b‘d 7/1)
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b=100cm; d=0.9.h;, =0.9x30=27cm
T g Lo _Nub Lyg _9439021x1 500 _ oo
2 s, 2 513.80 2
4592710’

== =170 MPa
1000 %270

T, < Tu= Condition vérifi¢e

> Veérification de la stabilité du radier :

o Calcul du centre de gravité du radier :

X, =%=14m .Y, 25N g 95

S

< Moment d’inertie du radier :

I =14417.33 m*

I,y =33568.26 m*

La stabilité du radier consiste a la vérification des contraintes du sol sous le radier qui
est sollicité par les efforts suivants :
-Effort normal (N) di aux charges verticales.
-Moment de renversement (M) di au séisme dans le sens considéré.
M =M,+T,xh

Avec :

e Mj: Moment sismique a la base du batiment.

e T, : Effort tranchant a la base du batiment.

e h: Profondeur de I’infrastructure (dalle + nervure)

Le diagramme trapézoidal des contraintes nous donne :
_ 3-0,+0,
4
Ainsi ; nous devons vérifier que :

(¢

m

AVELU: o, = 3"’3% <1330y,

APELS: o =29 7%

<Oy avec: oy, :1iM-V
Srad I
< Sens longitudinal :
> A PELU: Mx=71237.094+2570.32x1.2=74321.51KN.m
M ) .
o, = N, (M, 9439021 TARLST 21470 KN I m
S Iyy 513.80 33568.26

oo N M., 0439021 TARSL Lo ey
S 1, 513.80 33568.26
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D’ou:
o - 3x214.72+152.71 199 20KN / m>

1.330,, =1.33x200 =266 KN /m’

= o,< 1330, (Condition vérifice)

> A PELS: My=74321.51KN.m
_ N, M, 6972214 7432151

o, = + x14 =166.69KN /m’
Swi 1, 513.80  33568.26
N, M : :
o, = Ne _ oy 0972214 TARLSL 0 ou o0 o
Swi 1, 513.80  33568.26
D’ou:
- - 3><166.63+104.70 _1SLI9KN /m?

= o0,<0,, (Condition vérifiée)
o, =200 KN /m®

= Sens transversal :

> APELU: M,=70324.37+2728.04x 1.2=73598.02 KN.m
_ N, M, 9439021 73598.02

o, = = x9.175=230.54 KN / m*
S.. I, 513.80  14417.33
M
o, = N, 2y 9439021 TIOBO2 o 195 136.87KN /m?
S.. 1. 513.80 1441733
D’ou:
o = 3”30'51”36'87 =207.12KN /m* ; 1330, =1.33%200=266N /m"

o, <1.330,, = Condition vérifiée.

> ADPELS: M,=73598.02 KN.m
_ N, M, P 69722.14 N 73598.02

o, =—"+ = x9.175=182.53KN / m’
S L. 513.80  14417.33

N, M, |, _69722.14 73598.02
I 513.80  14417.33

x9.175=88.86KN / m*

D’ou :

~ 3x182.53+88.86
- 4

o, < o,,= Condition vérifiée.

=159.11KN /m* ; o, =200 KN /m®

m

«» Veérification au poinconnement BAEL91 [Art.A.5.2.42] :

Aucun calcul au poingonnement n’est exigé si la condition suivante est satisfaite :
N < 0.045 p..h.f 5

! Vb
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N, : Charge de calcul a I’ELU pour le poteau

L . Périmeétre du contour cisaillé sur le plan du feuillet moyen du radier.
a : Epaisseur du voile ou du poteau.
b : Largeur du poteau ou du voile (une bonde de 1m).

o Calcul du périmétre utile .
e Poteaux :

p =2-(a"+b')=2-(a+b+2-h)=2x(0.45+0.45+2x1.2)=6.6m et N, =2032.87 KN.
< 0.045x6.6x1.2x25000

! 1.5
e Voile:

N =5940KN (Condition vérifiée)

. =2-(a"+b)=2-(a+b+2-h)=2x(02+2.5+2x1.2)=102m et N, =3535.33KN
0.045x10.2x1.20 x 25000
N, < s

=9180KN (condition vérifiée)

«* Vérification a I’effort sous pression :
P>axSrad x y xZ
P : poids total a la base du radier.
Z : profondeur de I'infrastructure Z = 1.20 m.
o : ceefficient de sécurité vis-a-vis du soulévement o= 1.5
P =G&= 67953.34KN
P=67953.34 KN > ax Srag x ¥ xZ=1.5x513.80x10% 1.20=9248.4 KN (condition vérifiée).
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++ ferraillage du radier :

Pour le ferraillage du radier, nous utiliserons les méthodes exposées dans le (BEAL 91)

» Ferraillage des panneaux encastrés sur 4 appuis : Nous distinguons deux cas :

o 1Cas: p<04 laflexion longitudinale est négligeable.
12
MOX =qy ?X et M0y= 0

o 2™ Cas: 04 < p <1 les deux flexions interviennent, les moments développés au
centre de la dalle dans les deux bandes de largeur d’unité valent :

Dans le sens de la petite portée Ly : M, =, -q, -L%
Dans le sens de la grande portée Ly : M =p, -M

[0):€

Les coefficients L,y sont donnés par les tables de PIGEAUD.
L
Avec: p= L—" avec (LX < Ly)

y
< Remarque :
Les panneaux étant soumis a des chargements sensiblement voisins ; et afin
d’homogénéiser le ferraillage et de faciliter la mise en pratique, on adopte la méme section
d’armatures, en considérant pour les calculs le panneau le plus sollicité.

«» Identification du panneau le plus sollicité :

Ly 455 Hy =0.0448

v=0, p=-% —=0.91:>{ )
Ly 5 11, =0.798

0,4 <p <1 = la dalle travaille dans les deux sens.
Les contraintes prises en compte dans les calculs:

APELU : qum=am(ELU)—%=207.12—M=183.21 KN /ml
S 513.80

—% =135.20 KN /ml

rad

APELS: ¢, =0, (ELS)—% =159.11

rad

«» Calcul des armatures a PELU :

o Evaluation des moments M,, M, :

M, =u_-q, L =00448x183.21x4.55" =169.92 KNm

M, =u,-M, =0.798x169.92 =135.60 KNm

Remarque :
Afin de tenir compte des semi encastrements de cette dalle au niveau des nervures, les

moments calculés seront minorés en leur effectuant (0.5) aux appuis et (0.75) en travées.
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o Sens x-x :
M =0.5%x169.92 =84.96 KNm

M =0.75x169.92=122.44 KNm
o Sensy-y:
M =0.5x135.60=67.80 KNm

M =0.75x135.60=101.70 KNm

Le ferraillage se fait dans les deux sens (x-x et y-y).Les résultats obtenus sont résumés
dans le tableau ci-dessous :

Avec: p = ZL <0392 = SSA sinon=SDA et A, = M
u “Jbu A B d Gs
s Tableau: Ferraillage du panneau le plus sollicité :
sens zone M n B Obs | A(cm®) | Aadoptee (cm?) | St(cm)

(KNm) adoptee
X% Appui | 84.96 0.096 0.949 SSA 10.29 | 7HA14=10.78 15
Travée | 122.44 | 0.138 0.925 SSA 15.21 |[10HA14=15.39 10
vy appui 67.80 0.076 0.960 SSA 8.12 THA14=10.78 15
travée | 101.70 | 0.114 0.939 SSA 12.45 |[10HA14=15.39 10

+ Veérification :

+ Vérification de la condition de non fragilité du béton :

@, : Pourcentage d’acier minimal est égal a 0.8 %o pour les HA FeE400

- A [
a)xZa)O.G—p) Avec:w, = —, p=—+
2 b.h [,
3—

A > w — 100x30x0.0008 x ;).91

Sens xx :
A! =10.78cm* > A, =2.51lcm?

A =1539cm? > A =2.51cm?

j =25lcm?

Sens y-y :
A! =10.78cm> > A4, =2.51cm?
AL =1539cm* > A4, =2.51cm?

+» Espacement des armatures :
Stmax=15 cm <min {24;25¢m} = 15cm ........... (Condition vérifiée)
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+ Vérification de P’effort tranchant :

max

r,=os r_:min{O.IS Soas ;4[MPa]} =2.5MPa. Avec:V,=ql2

Vb

. q,1 183.21x5x10’

Y 2bd 2x1000x250
% Calcul et vérification a ’E.L.S :

< Evaluation des moments My et My :

=1.83MPa < 2.5MPa ........... (Condition vérifiée)

L 4. Ky =0.0448
0=02, p=tx A3 g o |F¥
L, 5 1y, =0.798

M, =u, -q, L =00448x13520x4.55* =125.39 KNm

Moy =u, M, =0.798x125.39=100.06 KNm
+ Remarque :

Les moments calculés seront minorés en leur effectuant (0.5) aux appuis et (0.75) en
travées.

o Sens x-x :
M =0.5x125.39=62.69 KNm
MAj =0.75%x125.39=94.04 KNm
o Sensy-y:
M =0.5x100.06=50.03 KNm

M =0.75x100.06 = 75.04 KNm
«» Veérification des contraintes dans le béton (Sens x-x) :

v' Aux appuis : As=10.78 cm?

B =0.900
_100xAs _100x10.78_ 1
P="hd " 100x25 K, =3490= K = ——=0.028
1
Ms =62.69 KNm
62.69 %1000

o, = =258.46 MPa < 348MPa
0.900%x25x%x10.78

o,=K.o, =0.028x25846=724<0, =15 MPa
v Entravées: As=15.39 cm?

................. (Condition vérifiée)

B =0.884
_100xAs_100x1539 o 1
P="0d 100x25 K, =2821= K = — = 0.0354
1
Ms = 94.04 KN.m
94.04x 1000

o, = =276.49 MPa <348MPa
0.884x25x15.39
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o, =K.o, =0.0354x27649=9.78<0, =15 MPa...........

+* Ferraillage du débord :

(Condition vérifiée)

Le débord est assimilé a une console soumise a une charge uniformément repartie.

Le calcul se fera pour une bande de 1m de largeur.

/]

/A?wrﬂw rlrﬂ

—p

A A

+ Sollicitation de calcul

o APELU:

P,=183.21KN/ml
P> -18321x0.5>

. =-22.90KNm
2 2
o ADELS:
P.= 135.20KN /ml
-PI* _ 2
v o= —BE_-13520x05° oo

S 2 2

«» calcul des armatures

b=1m ;d =25cm ; f,.=14.2MPA ;0,~=348MPA

M 22.90x10°

)75 = =0.026<0.392 = S$54

T bd’f,  100x252x14.2x10°

1, =0.026 = f3, =0.987

3
M, 22.90x10° o,

i = B.do.  0.987x25x348
A,,=2.66cm*/ml
+»* Vérification a PELU:
_ 0.23xbdf,,,  0.23x100x25x2.1
e 400
On adopte 4HA 12 =4.52cm*/ml.

=3.02cm?




Chapitre x : Etude de I’infrastructure

s Calcul de ’espacement :

s =210 53 330
3 3
En prend Si=25 cm

< Armatures de repartition:

A, =é:£ =1.13cm’
4 4
On adopte 4HA10 =3.14cm*ml  avec S=25cm

«» Verification a PELS :

. M, _22.90 | .
M, 16 .90
a:0.033£1'355_1 + 2 =0.427

100

Il n’y a pas lieu de faire la vérification des contraintes a I’ELS .

+ Remarque :
Afin d’homogénéiser le ferraillage, les armatures du tablier seront prolonger et
constituerons ainsi le ferraillage du débord.

«» Ferraillage des nervures :

> Calcul des moments dans le sens longitudinal :

b=55cm h=120cm d=115cm
La nervure sera calculée comme une poutre continue sur plusieurs appuis.

+ Remarque

Les réactions du sol sont transmises aux nervures sous forme de charges triangulaires et

Trapézoidales.

Pour le calcul du ferraillage, on choisit la nervure la plus sollicitée dans les deux sens.
Pour le calcul des efforts internes maximaux, on ramenera ces types de chargement a des

Répartitions simplifiées constituant des charges uniformément réparties.

Cela consiste a trouver la largeur de dalle correspondant a un diagramme rectangulaire qui

donnerait le méme moment (Lm) et le méme effort tranchant (Lt) que le diagramme
trapézoidal, dans ce cas le calcul devient classique.
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«» Cas de chargement trapézoidal :

Présentation des chargements simplifies.
v' Effort tranchant :

v" Moment fléchissant :

% Cas de chargement triangulaire :

v' Effort tranchant :

v" Moment fléchissant :

» Calcul a PELU :
+» Sens longitudinal :
<= Calcul de L¢et L, des charges du panneau de gauche :
L=4.55(0.5-0.91/4)=1.24m
Lm=4.55(0.5-0.912/6)=1.33m
< Calcul de L et L, des charges du panneau de droite :
L=4.20(0.5-0.84/4)=1.22m
Lm=4.20(0.5-0.842/6)=1.36m
= Calcul de la charge totale de la nervure par meétre linéaire :
e qu=183.21x(1.33+1.36)=492.83 KN/ml
e gs=135.20x(1.33+1.36)=363.69 KN/ml

+ Schéma statique de la nervure:

492.83

A A A A A A A A A A A A A A A A A A A A A A

A A A A A A

% Détermination des sollicitations :
La condition d’application de la méthode forfaitaire (0.8<L;/Li;;<1.25) n’est pas vérifiée ;
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Pour détermination des efforts interne, on utilise le logiciel ETABS.
Les moments fléchissant et les efforts tranchants sont donnés ci-apres
v' Diagramme des moments fléchissant 4 L’ELU

v Diagramme des efforts tranchant 3 L’ELU :

v Diagramme des moments fléchissant 3 L’ELS :

v Diagramme des efforts tranchant a L’ELS :

Les résultats seront résumés comme suit :
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Tableau : Moments aux appuis :

Combinaison M, M, M; M, M; Mg M M8
ELU 499.74 | 511.47 | 465.72 | 880.72 | 880.72 | 465.72 | 511.47 | 499.74
ELS 368.79 | 377.45 | 342.94 | 649.04 | 649.04 | 34294 | 377.45 | 368.79

Tableau: Moments en travées :

Combinaison M; M, M; My M; Mg M,
ELU 23448 | -254.49 | -170.64 | -659.38 | -170.64 | -254.49 | -234.48
ELS -173.04 | -187.80 | -12593 | -485.60 | -125.93 | -187.80 | -173.04

Tableau : Effort tranchant a ELU :

travée 1-2 2-3 34 4-5 5-6 6-7 7-8
T, -859.10 | -875.81 -799.30 | -1232.08 | -1024.17 | -849.09 | -865.80
T, 865.80 849.09 1024.17 | 1232.08 799.30 875.81 859.10

Tableau : Effort tranchant a ELS :

travée 1-2 2-3 3-4 4-5 5-6 6-7 7-8
T, -633.98 | -646.32 | -589.86 | -909.23 -755.80 | -626.60 | -638.93
T, 638.93 626.60 755.80 909.23 589.86 646.32 633.98

< Diagramme des efforts interne : (M kn.m),(V kn) :

L APELU:
659.38
23448  254.49 170.64 170.64 254.49 234.48
+
b ﬁl B Y
49974 51147 465.72 46T.72 511.47 499‘.74
880}.72 880072

v

M(KN.m)
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Diagramme des moments fléchissant:

859.10 875.81  799.30 1232.08 1024.17 849.09 865.80
NN T |
A LF LF \ \ le /
865.80 849.09 1024.17 1232.08 799.30 875.81 859.10
Diagrammes des efforts tranchants:
= aL’ELS
485.60
173.04 187.80 125.93 125.93 187.80 173.04
+

T TR
368.79 377.45 34%.94 34’2.94 377.45 36|8.79
649.}04 649,04
M(KN.m)
v Diagramme des moments fléchissant:
633.98 646.32 589.86 909.23 755.80 626.60 638.93
* !

|
=

N
N 17

638.93 626.60 755.80 909.23 589.86 646.32 633.98
Diagrammes des efforts tranchants:
Remarque:

La méthode des ¢léments finis surestime les moments en appui et sous-estime les

moments en travées puisque le béton est un matériau hétérogene, pour cela on réduit les
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moments sur appuis de 1/ 3 des valeurs trouvées et on augmente les moments en travées

en 1 /3 des valeurs trouvées

+ alELU:
879.15
312.63 339.31 227.51 227.51 339.31 312.63
+
7w TR
333.15 340.97 316.48 31(T.48 340.97 333‘.15
587’.14 587114
M(KN.m)
v Diagramme des moments fléchissant aprés correction a PELU :
+ AL’ELS:
647.45
230.71  250.39 167.90 167.90 250.39  230.71
+
7w Ry
245.86 251.63 224&.62 22F.62 251.63 24‘5.86
432469 432169
M(KN.m)
v

Diagramme des moments fléchissant aprés correction a PELS :

+ Sens transversal :

< Calcul de L et L, des charges du panneau de gauche :
Chargement triangulaire:
L,=0.333x Ly
L=0.25x4.55=1.14m
L,=0.333x4.55=1.51m

< Calcul de L et L, des charges du panneau de droite :
Chargement trapézoidale:
L=3.7(0.5-0.813/4)=1.1m
Ln=3.7(0.5-0.813%/6)=1.23m
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< Calcul de la charge totale de la nervure par métre linéaire :
e qu=183.21x (1.51+1.23)= 502 KN/ml
e gs=135.20x (1.33+1.36)=370.45 KN/ml

+ Schéma statique de la nervure:
502 kn/ml

A A A A A A A T A A A A A A

A A
I I I

< Détermination des sollicitations :
La condition d’application de la méthode forfaitaire (0.8<L;/Li;;<1.25) n’est pas vérifiée ;
Pour détermination des efforts, on utilise le logiciel ETABS.
Les moments fléchissant et les efforts tranchants sont donnés ci-apres
v" Diagramme des_moments fléchissant 3 L’ELU

v Diagramme des efforts tranchant 38 L’ELU :

v Diagramme des moments fléchissant 3 L’ELS :
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v Diagramme des efforts tranchant a L’ELS :

Les résultats seront résumés comme suit :

o Tableau : Moments aux appuis :

Combinaison M, M, M; M,y M;
ELU -662.68 -685.04 -832.26 -791.62 -617.59
ELS -489.03 -505.53 -614.17 -584.18 -455.75

o Tableau: Moments en travées :

Combinaison M, M, M; M,y
ELU 330.14 342.27 487.14 299.40
ELS 243.62 252.95 359.48 220.94

o Tableau : Effort tranchant a ELU :

travée 1-2 2-3 34 4-5
T, -998.41 -1019.15 | -1150.98 | -1047.51
T, 1009.59 | 1089.25 1133.12 960.49

o Tableau : Effort tranchant a ELS :

travée 1-2 2-3 34 4-5
T, -736.78 -752.08 -849.37 -773.01
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T, 745.02 803.81 836.18 708.79

< Diagramme des efforts interne : (M kn.m),(V kn)

<« APELU:
487.14
330.14 342.27 299.40
A ?
662.68 685.04 832(26 791.62 617.59
M(KN.m)
v
Diagramme des moments fléchissant:
998.41 1019.15 1150.98 1047.51
+
A \ \ \ Zﬁ
1009.59 14)89.25 1133.12 960.49
Diagrammes des efforts tranchants:
+ aL’ELS:
359.48
243.62 252.95 220.94

] ]

489.03 505.53 614117 58418 455.75
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M(KN.m)
Diagramme des moments fléchissant:
736.78 752.08 849.37 773.01
+
A \ \ A Zf
745.02 80!5.81 836.18 708.79

Diagrammes des efforts tranchants:

+ Remarque:

La méthode des ¢léments finis surestime les moments en appui et sous-estime les
moments en travées puisque le béton est un matériau hétérogene, pour cela on réduit les

moments sur appuis de 1/ 3 des valeurs trouvées et on augmente les moments en travées
en 1 /3 des valeurs trouvées

4+ APELU:
649.36
440.08 456.24 399.10
T Yﬁ
441.34 456.23 55428 527129 411.31
M(KN.m)
v

Diagramme des moments fléchissant apreés correction a PELU :
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1 AL’ELS
479.18
324.74 337.18 294.51
T Yﬁ
325.69 336.68 40904 389006 303.53
M(KN.m)
v

Diagramme des moments fléchissant apreés correction a ’ELS :

«» Ferraillage de la nervure :

Pour le calcul des armatures on prend le moment maximal sur appui et en travée.

Le ferraillage des nervures est résumé dans le tableau ci-dessous :

o Tableau : Ferraillage des nervures :

Mmax ASCalculée A 3d0ptée .
Sens Zone (Kn.m) n Obs B (cm?) (em?) ferraillage
S Appuis | 587.14 [0.056 SSA [0.971| 16.08 16.09 8HA16
ens
longitudinal
Travée | 879.15 [0.085| SSA |0.956| 22.98 25.13 8HA20
S Appuis | 554.28 | 0.054 | SSA [0.972| 14.25 16.09 8HAL16
ens
transversal
Travée | 649.36 | 0.062| SSA |0.968| 16.76 25.13 8HA20

«» Veérification :

«» Condition de non fragilité :

Amin=0.23bd ﬁ20.23x55x1 15xﬂz 7.64 cm?
400 400

As =16.09cm*>>Amin=7.64cm? .................. (Condition vérifiée)
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< Armatures transversales :

o Espacement des armatures transversales :

@, 2= ﬁ = EZ 6.66mm

303
Soit :b=10mm
St <min (%,12 ®)) =min (30 ; 24)=24cm ......... (En zone nodale)
St< g =00 CM .o (En zone courante)

e St=15cm en zone nodale.

e St=20cm en zone courante.
Soit A=4HA10=3.34cm” (2 cadres )

o Armature transversales minimales :
Amin=0.003S,b=3.30cm’

«» Armatures de peau : (BAEL91, Art 4.5.34)

Les armatures de peau sont réparties et disposées parallélement a la fibre moyenne des
poutres de grande hauteur, leur section étant au moins égale 4 3 cm?/ml de longueur de paroi
mesurée perpendiculairement a leur direction, en dehors des zones.

Dans notre cas, la hauteur de la nervure est de 90 cm, la qualité d’armature de peau
nécessaire est donc :
Ap=3cm?/mlx1.2m=3.6cm?/par paroi.
Soit : 3HA14=4.62cm’/par paroi.

«» Veérification de Peffort tranchant :

T, ex  — . ]0.15
T, = < 7,=min J;4MPa = 2.5 MPa
b.d Vs

Tumax= 1232.08KN

— _Lime _1232.08x1000
‘" bd 550x1150
» Influence de I’effort tranchant sur le béton et les armatures :

=195 MPa< 7, ,=2.5MPa............ (Condition vérifiée).

o Influence sur le béton (B.A.E.L.91.article :A.5.1, 313) :

. :\/u\/iz2 Vu £0.8f028
bi b.d Yo
V2

V, £0.267xbxdxf

Gy

L’effort tranchant maximal vaut (V, =1232.08 KN).
V. =0.267x0.55x1.15x25x10° = 4221.94 kN > 1232.08 kN.

— La condition est vérifiée.
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o Influence sur les armatures inférieures (B.A.E.L.91.article :A.5.1,321) :

<ale

Ys

6
Al vu_|Mu :(1.15j 1232.08x10° 32400 1y e
f, 0.9d|) | 400 0.9x1150

— Les sections adoptées vérifient largement cette condition.

M
V, - |
‘O.9d

> Entrainement des armatures (B.A.E.L..91.article :A.6.1.3) :

La contrainte d’adhérence et d’entrainement 7, sur un paquet de barres (ou une barre isolée)

faisant partie de I’armature tendue d’une poutre est donnée par 1’expression :
V

T =— u
s€
0.9d ZU i
Avec :
U, : Périmetre minimal circonscrit a la section du paquet.

La contrainte 7,, doit étre inférieure a la valeur ultime : T, , =y, xf5.

1232.08x10°

Z" =
*0.9%x1150x401.92
— La condition est vérifiée.

=296MPa <7, =1.5x2.1=3.15MPa.

% Vérification a PELS :
o vérification de la contrainte dans ’acier et le béton :
On doit vérifier que :

GbC < (_ch 20,6 fC28 = 15 MPa
o0, =Ko ,<15MPa

v' Appuis :
p= 100xA4s =100><16.O9 0254
bd 55x115
=0.920
0 =0.254 P
K =0.0210

Ms 432.69x1000

os = = =254.18MPa<348MPa ........ (Condition vérifiée)
PdxAs  0.920x115x%16.09
ov=K 04=0.021% 254.18 =5.33MPa< 15MPa .............. (Condition vérifiée)
v Travées :
o= 100x4s _100x25.13 0397
bd 55x115
=0.903
p=0.397 P
K =0.0273
Ms 047:45x1000 _ _» 48 10MPa<348MPa..... (Condition vérifiée)

os = =
PdxAs  0.903x115x25.13
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ov=K 03=0.0273x248.10=6.77 MPa<15MPa .............. (Condition vérifiée)

Nb : pour le schéma de ferraillage voir ’annexe.
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Introduction :

Afin de relier la structure a la superstructure dans le sol, il est nécessaire de prévoir un
voile périphérique qui reprendra les charges verticales et horizontales provenant du séisme et
des poussées des terres.

Le voile périphérique assure un chainage de la structure et forme un caisson rigide et
indéformable, il permet de remplir les fonctions suivantes :

o Reprendre les charges et surcharges des terres.

o Limiter les déplacements horizontaux du relatifs des fondations.

+ pré dimensionnement du voile périphérique :

L’¢épaisseur minimale imposée par le RPA 99 (Art 10.1.2 ; page 81) pour le voile
périphérique est de 20 cm, on opte pour épaisseur de 20 cm.

» Contrainte de sollicitations :
Les contraintes qui s’exercent sur la face du voile sont : 6y et oy

oy : Contrainte horizontale

oy : Contrainte verticale

o, = Ky,xo,
K0=1—sin(p
cos @

Avec : K, : coefficient de poussée des terres
¢ : Angle de frottement interne

» Caractéristiques du sol :

L’étude du laboratoire géotechnique a donné les

résultats ci-dessous :

v Poids spécifique : y =17 KN/ m’ YYVVVVVYVYY

Angle de frottement : ¢ = 30°
Cohésion : C = 0 (sol pulvérulent)
Surcharges éventuelles : =10 KN / m
contrainte de sol : 2bars

AN NN

+» Calcul des sollicitations :

1-sing _ 0.577
oS ’

0:

oy =Ko.ov=Ko(q+y.h) avec O<h<H

» ELU:
o, =K,x o, =K, (1,35xy x h+1,5x q)

h=0m — o, =1,5%x0,577x 10=8.655kn/m’
h=391m—o,, =0,577x(1,35x17x3.91+1,5x10)=60.43 kn/m’
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> ELS:
o, =K,xo, :Ko(yxh+q)

h=0m— o,, =0,577x10 = 5.77kn/m’
h=391m— o, =0,577(17x3.91+10)= 44.12 kn/m’

o Diagramme des contraintes :

8.66 5.77

60.43 44.12
ELU ELS

> Charges moyennes a considérer dans le calcul pour une bande de 1m :

36, +0,, _ 3x60.43+8.66

x1m = 47.49kn/ ml

o ELU: P =

36, + 0, 3% 44.12+5.77

o ELS: P = x1m =34.53 kn/ml
++ Ferraillage du voile périphérique :

> Meéthode de calcul :

Le voile périphérique sera considéré comme un ensemble de dalles continues semi
encastrées de quatre cotés

(Au niveau du radier, des poteaux ainsi qu’au niveau du plancher de RDC).

> Détermination des moments :

La détermination des moments de flexion se fera a partir de la méthode des panneaux
semi encastrés sur 4 appuis.

Le panneau considéré est un panneau intermédiaire encastré a ses deux extrémités.
Pour tenir compte de la continuité de la dalle, les moments seront affectés des coefficients
suivants :

o Moment en travée : 0.85

o Moment d’encastrement sur les grandes cotés :

0.3 : Appuis de rive
0.5 : Autre appuis intermédiaire
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> Identification des panneaux :
[, =391m

I, =5.00 m

Ll _391
I, 5

o Calcul aPELU :

=0,78; 0.4 < p <1 = le panneau travaille dans les deux sens

1y =0,0652
1y =0,683
M,, = u, qly =0,0652x47.49%x3.91° = 47.33 KN.m
M, =u,M,, =0,683x47.33=32.33 KN.m

+ Correction des moments :

=078 > {

> Sens x- X :
o Aux appuis :

M, =03M,, =03x47.33=1420KN.m

e FEntravée :

M, =085 M,, =0,85x47.33 = 40.23KN. m

> SensY-Y:
o Aux appuis :

M,=0,5M,, =0,5x32.33=16.16 KN.m
e FEn travées :

M, =085M,, = 0,85x 32.33 = 27.48 KN.m

o Calcul aPELS :

=078 - |Hx = 0,0652
’ 1, =0,683

My, = ity ql% =0,0652x34.53x3.91 = 34.42 KN.m
M, =u,M,, =0,683 x34.42= 23.50 KN.m
+* Correction des moments :

> Sensx-Xx:

o Aux appuis :

M, =03M,, =0,3x34.42=10.33KN.m

a

o FEntravée :
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M, =085M,, =0,85x =29.26KN.m
> SensY-Y:
o Aux appuis :
M, =0,5M,, =0,5x23.50 =11.75KN.m

o FEn travées :

M, =085M,, = 0,85x =19.97KN.m

+» Ferraillage :
Tableau : ferraillage du voile périphérique

Sens | zone | My(kn.m) Hu M1 | section B | Alem®) | Apin(cm®) | Audopice (cm®) | e(cm)

Appuis 14.2 0,034 (0,392 SSA |0,983| 2.44 2.05 THA12=792 | 15

Travée | 40.23 [0,098|0,392| SSA 0,948 | 7.17 2.05 THA12=792 | 15

Appuis 16.16 |0,03910,392| SSA 0981 | 2.78 2.05 THA12=792 | 15
YY

travée 27.48 10,067(0,392| SSA |0966| 4.8 2.05 THA12=792 | 15

» Recommandations du RPA :
Le voile doit avoir les caractéristiques suivantes :
o Les armatures sont constituées de deux nappes
o Le pourcentage minimum des armatures est de 0,20%B dans les deux sens
(horizontal et vertical)
o A>0,001bh=0,002x100x20=4 cm®
Les deux nappes sont reliées par cinq épingles/m” de SHAS.
% Vérification a I’ELU :

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

(3-0)

Amin = pOXthOXT

Avec :

po : Taux d’armatures dans chaque direction (pyo= 0,0008 pour les HA)

o= l—x =0.78
ly
A =0,0008x100x 20 x (3-0.78) =1.78cm’
o Sensl,:
Aux appuis : Aa=7.92cm2> Anin=1 78c¢m’ (condition vérifiée)

En travées : A=7.92cm>> Ayin=1.78¢cm? (condition vérifiée)
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o Sensly:
Aux appuis : Aa=7.92cm2> Anin=1 78cm? (condition vérifiée)

En travées : At=7.92cm2> Anin=1 78cm?* (condition vérifiée)

> Diameétre minimal des barres:

h
< &

On doit vérifier que : ¢ 10

max

@ =12mm < % =20mm => Condition vérifiée

> Ecartement des barres :

L’écartement des armatures d’une méme nappe ne
valeurs suivantes en région centrale.

peut excéder la plus faible

-Direction la plus sollicite : Si< min(2h, 25)
-Direction perpendiculaire : S;< min(3h, 33)

o Sensl,:
Aux appuis: S=15cm <25 cm
Entravées: S=15cm<25cm
o Sensl,:
Aux appuis : S=15 cm <25 cm
En travées: S=15cm<25cm
» Vérification au cisaillement (Art.5.1.211.) :

(condition vérifiée)
(condition vérifiée)

(condition vérifiée)
(condition vérifiée)

7,=min (0,13 f3 , SMPa) = 3,25 MPa.
Tw=Vy /(b.d).

Vu=qux L/2 =47.49x2.5=118.73 KN.
Tu=118.73x% 103/(170x1000) =(0,698 MPa.

Tw <7y = condition vérifiée.
++ vérification a PELS :
» vérification de la contrainte dans le béton :
On doit vérifier que :

GbC < 61‘)0 =O,6 fC28 = 15 MPa

(Fissuration préjudiciable)

des deux

Si la condition suivante est satisfaite, la vérification de la fleche n’est pas nécessaire.

— f M
<y—+°—28; avec y=—2=
2 100 S
Tableau : vérification des contraintes a PELS :
y—1 foo .
sens zone Mu Ms v o —— +—— | observation
2 100
XX Appui 14.2 10.33 1.375 0.0432 0.437 veérifiée
Travée 40.23 29.26 1.375 0.1264 0.437 vérifiée
vy appui 16.16 11.75 1.375 0.0496 0.437 vérifiée
travée 27.48 19.97 1.376 0.0863 0.438 vérifiée
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Donc la vérification des contraintes n’est pas nécessaire.
» Vérification de la fléche :
Si les conditions suivantes sont vérifiées, la vérification de la fléche n’est pas nécessaire.

iz M,
I, 20M,
M .
R 20 o051 Mo 3023 b verifice
[, 391 20M, 20x47.33
A__792 :(),0046<£:0,0052:vériﬁée
bd 100x17 400

les deux conditions sont vérifiées, donc il n’est pas nécessaire de procéder au calcul de la
fleche.

» Etat limite d’ouverture des fissures :
La fissuration est considérée tres préjudiciable :

.1
G =min {Efe;% Nfis }; avec N=L6

G, =min{200; 164,97}=164,97 MPa

o Recherche de la position de 1’axe neutre y; :
Sens XX :
Aux appuis :

by? +30A4,y,-304,d=0
100 y? +237.6y, —4039.2=0
A =(237.6)" —4(100) (- 4039.2)=1672133.76

JA =1293.11

v, =527 cm
o Moment d’inertie de la section :
3 3
I= b%ﬂs,zg,(ar—yl)2 =w+15><7.92(17—5.27)2 =21224.81 cm*
M
Gst :15 15 (d_yl)

La suite des résultats sont résumés dans le tableau suivant :
Tableau : vérification a I’état limite d’ouverture des fissures.

Sens zone |Ag(cm?) \/X yi(cm) | I (cm*) |oy (MPa) o, (MPa) | observation

XX Appui 7.92 |11293.11| 5.27 |21224.81 8.56 164,97 vérifiée
Travée 7.92 |1293.11| 5.27 |21224.81| 24.23 164,97 vérifiée

vy Appui 7.92 |1293.11| 5.27 |21224.81| 9.74 164,97 vérifiée
travée 7.92 |1293.11| 527 |21224.81| 16.55 164,97 vérifiée

Nb : pour le schéma de ferraillage voir I’annexe.
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Ce projet de fin d’étude est la premiére expériengei m’'a
permis de mettre en application les connaissancegusses lors de ma
formation.

Les difficultés rencontrées au cours de I'étude mtaonduit a se
documenter et a étudier des méthodes que je n'a pa la chance
d’étudier durant mon cursus, cela m'a permis d’apgondir
d’avantage mes connaissances en GENIE —CIVIL.

J'ai aussi pris conscience de I'évolutiatonsidérable du

Génie Civil sur tous les niveaux, en particulier da le domaine de
I'informatique (logiciel de calcul), comme exemplg citerai le logitiel
ETABS que j’ ai appris a appliquer durant la réabsion de ce projet.

Ce travail est une petite contribution avec laqueljespére

gu’elle sera d’'une grande utilité pour les promotie a venir.
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