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Introduction géenérale

Le Geénie civil represente I'ensemble des techniques concernant les réalisations et
les constructions civiles.

Les ingénieurs en génie civil s’occupent de la conception, de la réalisation, de
I’exploitation et de la réhabilitation des ouvrages de construction et d’infrastructures
dont ils assurent la gestion afin de répondre aux besoins de la société, tout en assurant
la sécurité du public et la protection de 1’environnement.

Tres variees, leurs réalisations se répartissent principalement dans cing grands
domaines d’intervention : structures, géotechnique, hydraulique, transport et
environnement.

A ce titre, le projet de fin d’é¢tude a pour but de confronter I’apprentissage
théorique avec une application dans la réalité, il sert également a apprendre et
maitriser les ficelles du métier au sein d’une équipe et se familiariser avec les données
des établissements.

En outre, il permet d’acquérir les différentes qualités qu’on doit avoir afin de
progresser et de préparer sa future carriere, aussi il permet d’apprendre 1’utilité¢ du
travail en groupe et 1I’importance des relations humaines concernant le contact de
I’ingénieur vis-a-vis les techniciens et ses autres collegues.

D’ailleurs, ce rapport traduit les résultats des différentes activités, recherches et
¢tudes pour la réalisation du projet de fin d’étude dont le theme est : « Etude d’un
immeuble en béton armé ‘R+8’ a usage multiple » manuellement.
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Chapitre | : Présentation de ’ouvrage

1. Introduction :

L’¢étude d’un batiment en béton armé nécessite des connaissances de base sur
lesquelles I’ingénieur prend appuis, et cela pour obtenir une structure a la fois sécuritaire et
économique.

Nous consacrons donc ce chapitre pour donner quelques rappels et descriptions du
projet a étudier.

2. Présentation et caractéristiques de ’ouvrage :
Nous sommes chargés d’étudier un batiment R + 8 en béton armeé a usage multiple a
savoir :
* Un rez-de-chaussée (RDC) a usage commercial.
* Un étage de service a usage de bureaux.
*  Du 2eme gy 8eme ¢tage a usage d’habitations.
Ce batiment est situé dans la wilaya de Tizi-Ouzou qui est classée selon les régles
parasismiques algériennes RPA99/version 2003 comme étant une zone de moyenne sismicité
(Zone I1a), ce projet est un ouvrage courant ayant une importance moyenne, sa hauteur totale

est inférieure a 48méetres, ce qui nous conduit a le classer dans le groupe d’usage 2
(RPA99/version2003 article 3.2).

2.1 Caractéristiques géometriques :
La structure présente une forme de rectangle dont les dimensions sont :

* Longueur totale................... Ly=25.70m.

* Larguertotale..................... Ly=15.1m.

* Hauteur totale..................... H =31.56m.

* HauteurduRDC.................. hrac = 4.08m.

* Hauteur d’étage.................... hétage = 3.06m.

2.2 Données du site :
» Ce batiment sera implanté dans une zone de moyenne sismicité qui est classée par le
RPA99/version 2003 (Zone I1a).
* L’ouvrage appartient au groupe d’usage 2.
* Le site est considéré comme meuble (S3).
- La contrainte admissible du sol o = 2bar-
» Sol moyen — Coefficient de raideur du sol : K =4 x 10* KN /m3.

2.3 Reglements en vigueurs :

La conception et le calcul sont conduits par les régles techniques de conception et de
calcul des ouvrages en béton armé ainsi qu’a tous les réglements applicables en Algérie :
B.A.E.L 91 révisé 99 ; R.P.A 99 version 2003 ; C.B.A93; D.T.RB.C 2.2.
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3. Elément de ’ouvrage :

a. Lasuperstructure :

Elle est constituée de portiques en béton armé avec des voiles de contreventement
pour assurer une bonne tenue vis-a-vis des actions sismiques.

b. Les planchers :

Un plancher d’habitation est une aire généralement plane destinée a limité les étages
et

a supporter les revétements du sol et qui permet la transmission des charges aux éléments de
contreventements, on distingue deux types de planchers :
- Plancher a corps creux. -
Plancher a dalle pleine.

b.1 Plancher a corps creux : Ce type de plancher est constitué de poutrelles préfabriquées

en béton armé ou bétonné sur place, espacées de 60cm de corps creux (hourdis) et d'une table de
compression en béton armé.

Ce type de planchers est généralement utilisé pour les raisons suivantes :
» Facilité de réalisation.
* Lorsque les portées de 1I’ouvrage ne sont pas importantes.
« Diminution du poids de la structure et par conséquent la résultante de la force sismique.
« Une économie du co(t de coffrage (coffrage perdu constitué par le corps creux).

b.2 Plancher a dalle pleine : C’est une plaque porteuse en béton armé coulé sur place,
d’épaisseur comprise entre 10cm et 20cm ou plus.

C. Les escaliers et I’ascenseur :
c.1 Les escaliers :

Parties communes dans ’habitat collectif. Les escaliers sont des ouvrages
permettant de monter ou de descendre d’un niveau a un autre. En outre, les escaliers
jouent un réle tout particulier pour la sécurité des habitants dans les immeubles de
grande hauteur (IGH) tel que le notre. IIs sont alors congus pour étre a I’abri de la fumée.

I1 existe plusieurs types d’escalier en béton armé tel que les escaliers droits, les
escaliers balancés, les escaliers circulaires...etc. Le choix du type d’escalier a retenir
dépend d’un certain nombre de contraintes comme par exemple, I’architecture et la
hauteur a franchir.

Par conséquent, notre batiment va comporter un escalier droit a deux volées
avec un palier de repos.

Le batiment comporte deux cages d’escaliers et un ascenseur qui permettent d’accéder
aux différents étages de la structure.

Les escaliers sont constitués de palier de repos et paillasses en béton armé construit en
méme temps que 1’ossature d’étage et seront coules sur place.
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c¢.2 L’ascenseur :

O Définition :

L’ascenseur est un appareil ¢lévateur desservant des niveaux définis, il comporte une
cabine dont les dimensions et constitution permettent manifestement I’acces aux personnes se
déplacant le long du guide vertical.

L’ascenseur est composé de ces trois composant essentielles :

» Le treuil de levage et sa poulie.
* Lacabine ou la benne.
* Le contre poids.

O Les caractéristiques de I’ascenseur :
I. Classification des ascenseurs :

Du point de vue de la sécurité, les appareils sont répartis en trois groupes :

- Groupe | : Appareils transportant habituellement ou occasionnellement des personnes.
- Groupe Il : Appareils dont I'emploi est interdit pour le transport des personnes, mais ou

celles-ci ont accés pour le chargement et le déchargement des charges transportées.
- Groupe IlI : Appareils dont les dimensions ou la constitution s'opposent manifestement a

I'acces des personnes.
Pour notre cas, I’appareil qui nous convient est du groupe I.

ii. Cabine:

Organe de l'ascenseur destiné a recevoir les personnes a transporter. Le type de
cabine adopté pour notre batiment (Cabine métallique avec parois closes) dont le poids propre
est estimé a (P = 1640 kg).

Dans le cas de charge dénommeée « utilisation normale, fonctionnement », la
masse mobile (P + Q) de la cabine doit &tre multipliée par le facteur d'impact
(k2= 1.2) pour tenir compte du freinage brutal induit lors du déclenchement d'un systéme
électrique de sécurité ou d'une coupure accidentelle de I'alimentation électrique.
iii. Contrepoids :

Organe mobile de I'ascenseur ou du monte-charge circulant le long du guide vertical
et constitué par une masse pesante dont le poids est (1600 kg) contrebalance celui de la
cabine et d'une partie de la charge.

iv. Coulisseaux :

Pieces fixées sur I'étrier de la cabine ou de contrepoids afin d'en assurer la liaison avec

les guides (9 kg/ml).
v. Etrier:

Ossature métallique attelée aux organes de suspension et portant la cabine ou le

contrepoids. Son poids est compris dans celui de la cabine.
vi. Tambour ou treuil :

Cylindre fileté sur lequel s'enroule et est fixé le cable de la cabine et celui du

contrepoids.
L’ensemble du mécanisme d'entrainement de cable de suspension de la cabine et du
contrepoids. Il se compose essentiellement :
- d'un moteur et de son accouplement.
- d'un systéeme de freinage.
- d'un réducteur de vitesse actionnant soit une poulie motrice, soit un tambour, soit un
pignon.
Tous ces organes sont assemblés sur un bati dont le poids total avec celui du cable de
suspension est estime a (400 kg).
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vii. Dimensions de la cabine par rapport a la charge :

Pour les appareils du groupe 1 laissés a la libre disposition des usagers, la
correspondance entre la charge nominale en kilogrammes, le nombre de personnes et la
surface utile de la cabine en métres carrés sont les suivants :

- Charge nominale Q = 450 kg.
- Nombre de personnes 9.
- Surface utile maximale de la cabine 2,7 m2 soit (1,50 x 1,80). - La hauteur de la cabine
estde: 2,20 m.
c. La macgonnerie :
La maconnerie la plus utilisée en Algérie est en briques creuses pour cet ouvrage nous
avons deux types de murs :
- Murs extérieurs : Ils sont composés d’une double cloison en briques de 20cm d’épaisseur
avec une lame d’air de 5¢m d’épaisseur.
- Murs intérieurs : Ils sont constitués d’une simple cloison de séparation en brique creuse de
10cm d’¢épaisseur.
d. Les revétements :
Le revétement horizontal est réalisé en platre pour les plafonds et en carrelage pour les
sols.
Le revétement vertical est en mortiers de ciment pour les murs extérieurs, en platre
pour les murs intérieurs et en céramique pour les murs de salle de d’eau.
e. Acrotéres :
La terrasse étant inaccessible, le dernier niveau est entouré d’un acrotére en béton
armé d’une hauteur variant entre 60cm et 100cm et de 10cm d’épaisseur.
4. Les caractéristiques mécaniques des matériaux :

4.1 Le béton :
Le béton est un mélange de matériaux inertes (granulats) avec un liant hydraulique
(ciment), de I’eau et éventuellement des adjuvants (entraineur d’air, plastifiant, hydrofuge, ...).
Ce matériau nous offre des particularités intéressantes comme :
» Ses caractéristiques mécaniques.
* Sabonne durabilité.
* Il est composé de matériaux abondants dans la nature disponible directement comme les
graviers et les sables et indirectement comme le ciment.
a. Résistance caractéristique a la compression du béton :
Le béton est caractérisé par sa résistance a la compression a 1’age de 28 jours dite :
valeur caractéristique requise, notée f .2s. Cette résistance est mesurée sur éprouvette cylindrique
normalisée de 16 cm de diameétre et de 32cm de hauteur puis écrasée en compression centrée.

Pour un dosage courant de 350 Kg/ms3 de ciment CPA325, la caractéristique en
compression & 28 jours est estimée & 25 MPa (fezs = 25 MPa).
Pour un nombre de jours j< 28 jours, la résistance f; du béton suit les lois suivantes :

J
Béton a résistance courante: fe;=_____ feg pour fe2s < 40MPa.
476 + 0.83j
J
Béton a haute résistance : f; = Jces pour fcs> 40MPa.
1.4 + 0.95j

~T~



Chapitre | : Présentation de ’ouvrage

Pour notre projet on adoptera f s = 25 MPa.

b. Resistance caractéristique a la traction du béton :
La valeur caractéristique de la résistance du béton a la traction a « j » jours d’age noté
«f¢» est déduite de celle de la compression par la relation :

e fy= 0.6 + 0.06 X fes avec fo< 40MPa (BAEL 91, Art. A-5-2-
11) Pour fc2s=25MPaona frs = 2.1MPa.

C. Modules d’élasticités :
C’est le rapport entre la contrainte appliqué et la déformation relative.

d.1 Module de déformation longitudinale :
Le module de deformation longitudinale instantané E;; est donné par :

(Art A 2.1 21 BAEL91)
E;= 11000 /f; (MPa)
Pour fees = 25MPa ———» Eij=32164.20 MPa.
Le Module d’¢élasticité longitudinal différé Ev; est donne
par: (Art A 2.1 22 BAEL91)
EVj=3700 Vfcj 3 (MPa).
Pour fc28 =25 MPa ———» EVj=10819 MPa.

La valeur du module de déformation croit avec la résistance a la compression du béton.

d.2 Module de déformation transversale :
La valeur du module d’¢élasticité transversale G est donné par :

E
G=____
2(1+v)
E : module de Young.
v : Coefficient de poisson.

« Coefficient de poisson v : (Art A2.1.3 BAEL91)
C’est le rapport entre la déformation relative transversale &: et la déformation relative

longitudinal &; et vaut :

v =At/ b= g
AlJi el
est pris égal a:
v = 0 pour le calcul des sollicitations en considérant le béton fissuré (a I’ELU).

v = 0.2 pour le calcul des déformations en considérant le béton non fissuré (a I’ELS).

~8~
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d. Notion des états limites :

On distingue deux états limites de calcul :
- Etat limite ultime de résistance.
- Etat limite de service.

TaELUR:
Correspond a la valeur maximale de la capacité portante de la construction et dont le
dépassement entrainera la ruine de 1’ouvrage, alors il doit étre justifié vis-a-vis de :
- Larésistance de toute la structure. - L’équilibre statique (pas de
renversement).
- Lastabilité de forme (pas de flambement).
La contrainte limite ultime de résistance a la compression est donnée par :
(Art A4.3.41 BAEL91)

fbc=0.85yb fOc?28

Avec :
¥ : Coefficient de securité du béton.
¥»= 1.5 en situation courante.
¥b = 1.15 en situation accidentelle.

0 : Coefficient fixe en fonction de la durée d’application de I’action considérée.

Durée d’application t > 24h 1h <t<24h t<1h

0 1 0.90 0.85

Tableau 1.1 : Coefficient en fonction de la durée.

Ohe

0,85 fcos
}’b 19

1 1
I I
1 1
1 1
| 1
I I
1 1
1 1
| 1
I I
1 1

8bc
0 2%o0 3.5%o0

Figure 1.1 : Diagramme parabole — rectangle des contraintes — déformations du
béton a I’ELU de résistance

ope . Contrainte du béton.
&pe - Raccourcissement relatif du béton.

~O~
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Hypothéses de calcul a I’état limite ultime (ELU) : (Art A 4.3,2 BAEL91) -
Les sections droites restent planes apres déformation.

- Pas de glissement relatif entre les armatures et le béton. - La résistance a la
traction du béton est négligeable.

- L allongement ultime de I’acier est limité a 10%o.

- Le raccourcissement ultime du béton est limité a 3,5%o en flexion, et a 2%o dans
le cas de la compression simple.

- Le diagramme contraint déformation (o; €) de calcul du béton utilisé est le
diagramme parabole rectangle, lorsque la section est entierement comprimee
sinon, c¢’est le diagramme rectangulaire simplifié dans les autres cas.

- On peut supposer concentrée en son centre de gravité la section d’un groupe de
plusieurs barres, tendues ou comprimées, pourvu que 1’erreur ainsi commise sur
la deformation unitaire ne dépasse pas 15 %.

T al’ELS : (Art A4.5,2 BAEL91)

C’est I’¢état au-dela desquels les conditions normales d’exploitation et de durabilité ne
sont plus satisfaites (ouverture de fissures, déformations excessives des éléments porteurs,
vibrations ou fatigue, perte d’étanchéité) ils comprennent les états limites de fissuration et de
déformation de service a la compression donnée comme suit :

O_-bc= 0.6 fc28
Pour fc28 =25 MPa — 0.6 X 25 =15 MPa.

Hypotheses de calcul a I’état limite de Service (E L. S) :
- Les sections droites restent planes apres déformation.
- Pas de glissement relatif entre les armatures et le béton. - La résistance a la
traction du béton est négligeable.
- Le béton et I’acier sont considérés comme des matériaux linéairement
elastiques. - On définit un coefficient d’équivalence par la relation n = Es=
15(forfaitaire)

Eb
avec :

o Es, Ep : Module de Young de I’acier et du béton respectivement - On ne
tient pas compte du fluage de béton et du retrait.

~10~
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B = 0,6 fcas

€be
2%o0

Figure 1.2 : Diagramme contraintes — déformations du béton a I’ELS

e. Sollicitation de calcul vis-a-vis des états limites :
O Etat limite ultime :
Les sollicitations de calcul sont déterminées a partir de la combinaison
d’actions
suivante : 1.35G + 1.5 Q
Ou : G : charge permanente.
Q : charge d’exploitation.
S’il y a intervention des efforts horizontaux dus aux séismes, les regles
parasismiques
Algériennes ont prévu les combinaisons d’actions suivantes : (Art 5.2 du
RPA99/version 2003) Pour les poutres: 0.8 G + E
G+QtE
Pour les poteaux : G + Q + 1.2E (Systeme auto stable)
G + Q + E (systeme mixte)
08G*+E
Avec : E : I’effort sismique horizontal

O Etat limite de service :
La seule combinaison a consideérer est : G + Q.
f. Contrainte limite de cisaillement a ’ELS : (Art A5.1, 1 BAEL91)
La contrainte de cisaillement est donnée par 1’expression suivante :
tu=>bV0ud
bo : la largeur de I’ame.
d : la hauteur utile de la poutre.
Vu: 1a valeur de calcul de 1’effort tranchant vis-a-vis de I’ELU.
Cette contrainte doit respecter les conditions limites suivantes : (Arta 5.1, 21
BAEL91)

~11~
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Cas fissuration non preéjudiciable :

0.2 X f
w<min{____ ;5MPa}

Vb
Cas de fissuration préjudiciable et tres préjudiciable :

0.15 x fcj
w<min{____ ;4 MPa}
Vb
4.2 Les armatures :
Les armatures en acier Sont des matériaux caractérises par leur bonne résistance a
la
traction qu’en compression dans le cas d’¢lancements faibles, trés durs et tres
ductiles, qui atteignent des déformations tres importantes avant rupture (de
1I’ordre de 10%o).
Dans le présent projet, nous aurons a utiliser 2 types d’aciers dont les principales
caracteristiques sont :
- Haute adhérence  FeE400.................... fe =400 MPa
- Treillis soudé (TS) TS520 (@6)..................fe = 520 MPa

a. Module d’élasticité longitudinal : (Art A 2.2, 1 BAEL91)
Il est noté «Es» sa valeur est constante qu’elle que soit la nuance de 1’acier.
Es=2.105 MPa.

» Diagramme contrainte déformation :
Dans le calcul relatif aux états limites on utilisera le diagramme simplifié suivant

o, (MPa)

ﬁ} _______
fe ¥ '

-10% N Esis
. SH
Racourcissement s

Allongement

>

~12~
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Figure 1.3 : Diagramme contraintes déformations des aciers a 'ELU
b. Limite d’€lasticité :

ys . Coefficient de sécurité.
ys = 1.15 en situation courante.
ys = 1.00 en situation accidentelle.

Nuance de fe =400 MPa fe =520 MPa
P’acier
Situation Gsc=348 MPa = TG = 452 MPa
courante
Situation “G:=400 MPa = &5 =520 MPa
accidentelle

Tableau 1.1 : Caracteéristiques des aciers

c. La contrainte maximale des armatures tendus a ’ELS :
Il est nécessaire de limiter 1’ouverture des fissures (risque de corrosion
des armatures)
et cela en limitant les contraintes dans les armatures tendues sous I’action des
sollicitations de services d’apreés les régles BAEL91, on distingue trois cas de
fissurations :

c.1Fissuration peu nuisible : (Art 4.5, 32 BAEL91)
Cas des éléments situés dans les locaux ouverts, dans ce cas il n’est soumis a aucune
condensation donc, il n’y a pas de vérification a effectuer.

c.2 Fissuration préjudiciable : (Art 4.5, 33 BAEL91)

Cas des éléments soumis a des condensations et exposés aux intempéries, la contrainte
de traction des armatures est limitée a :

/2
Ost < 0_'57: min (gfe 110 n.ftzs) en MPa.
c.3 Fissuration tres préjudiciable : (Art 4.5, 34 BAEL91)

Dans ce cas, les éléments sont exposés a un milieu agressif, la contrainte de
traction des armatures est donc limitée a :

Out < Oy = min(O.S fe:90y/n. ftZS) en MPa.

~13~



Chapitre | : Présentation de ’ouvrage

Ou :

fe : 1a limite d’¢lasticité des aciers utilisés en
MPa ) : coefficient de fissuration qui dépend du
type d’acier :

n = 1.3 PourlesHA ¢ <

6mm. n = 1.6 Pour les HA

@ = 6mm.

n = 1 Pour les rond lisses.

d. Protection des armatures : (Art A 7.1 BAEL91)
Cette protection appelée I’enrobage « e », dans le but d’avoir un
bétonnage correct et

prémunir les armatures des effets d’intempéries et des agents agressifs.

L’enrobage de toutes armatures doit au moins étre égal a :

- 5 cm : pour les ouvrages de mer ou expose aux atmospheres tres agressives.

- 3 cm : pour les ouvrages soumis a des actions agressives et des ouvrages

exposés aux intempéries (pluie, neige) ou en contact avec un liquide (pont...).
- 1 cm pour les parois situees dans les locaux couverts.

+ Résumé des caractéristiques mécaniques des matériaux utilisés : Béton :

- En compression : fes= 25 MPa ) {fpuftu==18145 -MPaqa?
MPa cqscas gccidentelle covrant.

- Entraction : f28= 2.1 MPa.
- Contrainte limite G = 0.6 f28= 15 MPa.

Loacier . FEE = 400 { ost= 348 MPa cas
courant. ost = 400 MPa
cas accidentelle.
- Contrainte limite :
Fissuration peu nuisible : pas de limite.
Fissuration préjudiciable : %st = ™1 (3108' -Jt28) en MPa.
Fissuration trés préjudiciable : dsc = min(0.5 £, ;90 y/n. fizs) en MPa.

~14~
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1. Introduction : Le prédimensionnement des éléments a pour but de
déterminer 1’ordre de grandeurs des différents éléments constituant notre batiment
conformément aux reglements et aux normes en vigueur a savoir : BAEL91, RPA99
/version 2003 et le CBA93.

2. Les planchers :
2.1 Planchers a corps creux : L’épaisseur du plancher est déterminée a
partir de la condition de la fleche BAEL91/(Art B.6.8,424).
Lmax
he>
22.5
Avec : 25 section minimale des poteaux
*  Lmax : la portée maximale entre nus d’appuis dans le sens contraire de la
disposition des poutrelles.
« h¢: Hauteur totale du plancher.

max = 460 - 25 =435 cm ht > 435/22.5=19.33 cm

Conclusion :
On adoptera donc des planchers de type corps creux avec une hauteur de 20
cm

avec :

O Hauteur du corps creux : 16 cm
O Hauteur de la table de compression : 4 cm

Corps creux Poutrelle Dalle de compression

,,,,,,,, \ / ) A, 4 cm
( ) )p i i )> 16 cm

Figure 11.1 : Coupe du plancher a corps creux.
2.2 Plancher en dalle pleine :
Les dalles pleines peuvent étre réparties en 02 catégories :
- Dalle pleine portant dans une direction si px=L*/ Ly < 0.4

- Dalle pleine portant dans deux directionssi 0,4 < (p.=L%/ Ly)<1
Avec :
Ly: la plus petite dimension de la dalle (sens porteur).
Ly: la plus grande dimension de la dalle.

~16~
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3. Prédimensionnement des poutres :
Les poutres sont des éléments en béton armé coulées sur place dont le role
est
I’acheminement des charges et surcharges émanant des planchers aux éléments
verticaux (poteaux, voiles).
On distingue :
O Les poutres principales : servent comme appuis aux poutrelles.
O Les poutres secondaires : assurent le chainage.

3.1 Les poutres principales :
Selon le BAEL91 le pré dimensionnement des poutres se fait en utilisant la condition
suivante :
Lmax Lmax
_ <h<
15 10

Avec :
« h¢ : hauteur de la poutre.

Lmax : distance maximale entre nus d’appuis.
D’ou :
« Lahauteur :
Lmax = 460-25=435 cm — 29 < h;<43.5.
On prend : h: =40 cm

- Lalargeur
0.4h; <b < 0.7h, == 16 < p < 28,

Onprend:b=30cm
On adopte une section rectangulaire (b x h)= (30 x 40)cm?.

T Maintenant on verifie les dimensions adoptées vis-a-vis des exigences du
RPA99/2003(article 7.5.1) qui sont les suivantes :

b=30cm > 20cm ... .... .........cond tion vérifiée.

{h =40cm = 30cm ..........

. ... condition vérifiée. - ( RPA 99 version 2003
Art.7.5.1)
h/b = 40/30 = 133 < 4 | condition vérifiée.
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3.2 Les poutres secondaires :
- La hauteur : Ona:

—_— 35 3
Lmax =370-25 =345 cm 15 = £~ 10 — 23 < h:< 34.5 On
prend : h; =30 cm
- Lalargeur :
0.4h:< b < 0.7h.. 12<b<21.0n

prend : b =20cm
On adopte une section rectangulaire (b x h)= (20 x 30)cm?.

Maintenant on Vvérifie les dimensions adoptées vis-a-vis des exigences du
RPA99/2003(article 7.5.1) qui sont les suivantes :

b=20cm=>=20cm ... .... ... ...condition vérifiée.
{h =30 cm = 30 cm ... ... ..... condition vérifiée. = ( RPA 99 version 2003
Art.7.5.1) h/b=30/20 =1.5<4 ..... condition vérifiée.

Section des poutres adoptees :
O Sens Y-Y : (poutres principales) : (30 x 40)cm?.
O Sens X-X : (poutres secondaires) : (20 x 30)cm?.

4. Les poutrelles :
Ce sont des éléments en béton armé préfabriqués ou coulés sur place destinés
a transmettre les charges verticales aux poutres.

Figure 11.2 :Schema des poutrelles.

16 cm Epaisseur de corps creux.
ht=20cm {4 cm Epaiss ur de la dalle de compression.

Pour la largeur de la nervure on va prendre b, =12cm
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Ln_bo
< —_—
bl = 2
L
<

Selonle BAE.L83[1] { s ~ 10
6ho < b1 < 8ho

Avec : L : La portée entre nus d'appui de la travée considéreée.
L»: La distance entre axes des nervures.

« Suivant les normes Algériennes (DTR.B.C.22), la distance L est prise
généralement égale a 60 cm.
Donc pour L,=60cmet L =370 cm.

60 — 12
by < 2 b1 <24 ¢cm
370
< ={ bi=37cm
{ T 24 cm < by <32 em

L6x4$b1£8x4

b1 =min{24;37;32} on prendra donc b1 = 24 cm.
b:2b1+b0=60C‘m

Les poutrelles étudiées dans notre structure auront les dimensions suivantes :

; 60 cm ;

Figure I1.3 : Coupe transversale d’une poutrelle.
5. L’acroteére :

C’est un élément structural contournant le batiment, son role est d’assurer la
sécurité totale de la terrasse inaccessible et de protéger le gravier de la poussée du
vent d’ou il forme un écran.

Cet acrotere sera assimilé a une console encastrer dans la poutre du plancher

terrasse

Cette derniére sera soumise a un effort G due a son poids propre et
a un effort
~19~
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latéral Q du la main courante provoquant un moment de renversement M

dans la section d’encastrement.
1010

e
. Caractéristiques géométriques : La % [ _T
Sx
hauteur : h = 60 cm.
L’épaisseur : ho= 10 cm. ) 60
L’enrobage : c = ¢ = 2 cm. La surface : .
S=[0.1%0.6+0.1%0.1-(0.1x0.02/2)] ] 4
5 =0.069 m2 = |
30

Figure I1.4 : Coupe verticale de ’acrotére.

6. Les escaliers : Pour qu’un escalier garantisse sa fonction dans les
meilleures conditions de
confort, on doit vérifier la présence des conditions suivantes :
La hauteur "h" des contremarches se situe entre 14 et 18 cm.
La largeur "g" (Giron) se situe entre 25 et 32 cm.

La formule empirique de BLONDEL :
- 0.60<g+2h<0.64.
- O g=L0/n—-1let h=H0/n

Avec {n:nombre de contre marc
n—1:nombre de marche

“)
1) e : (épaisseur du palier de repos). 6) @
2) Lo : (projection horizontale de la paillasse).
3) g : (Giron) largeur de la marche.
4) h: (hauteur du contre marche). 5) Ho :
(hauteur de la volée). a
6) a : (inclinaison de la paillasse). '

(5)

2)

Figure ILS : Schéma de I’escalier.

I1 existe plusieurs types d’escaliers, parmi ces types, on site ceux qui coincide
avec notre projet .
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- Un escalier a 3 volées avec 2 plier intermédiaire pour le RDC.
- Un escalier a 2 volées a plier intermédiaire pour les autres niveaux.

Pour un batiment collectif a usage sy 2 H
d’habitation ou publique la hauteur de la marche D I et
la longueur du giron sont généralement pris telle que

14dem<h<18cm

25<g<30cm 7,1@37

Onprend 2=17 cmet g =30

]

Figure I1.6 : Vue en plans de I’ escalier
(Etage courant)

+ Calcul des marches et contre marches :
(Escaliers d’étage courant)
O Les contre marches :
N=HO/h=15317=9
O Les marches :
m=mn-1)=(09-1)=8

NB : Pour I’¢tage courant on aura 9
contres marches et 8 marches pour les
deux volées.

53

JL=155 240 00X
Figure IL.7 : Coupe verticale d’escalier
(Etage courant)

« Calcul des marches et contre marches : (Escaliers du RDC) O Les

contres marches:
- Premiére volée :

Ho 119
n= 7h = 17
- Troisiéeme volée :
- nNn=HO0/h=136/17=8
O Les marches :

- Premiére volée :

m=m-1)=(7-1)=6 I‘

jogegesecesesesasesesesesececeseseces0000 R 195900000300
loSe2e202e2e202020 0202020 0202020202020 20202020202 te2e2e2ele20l v,

N . Figure I1.8 : Coupe verticale d’escalier
- Troisieme volee : (RDC)

m=n-1)=(8-1)=7
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NB : On aura alors :
- 7 contres marches et 6 marches pour la premiére volée.
- 9 contres marches et 8 marches pour la deuxiéme volée.
- 8 contres marches et 7 marches pour la troisieme volée.

* Détermination de I’épaisseur de la paillasse : L’¢épaisseur
du palier et de la volée est donnee par :

L L
—_<e<__
30 20
L : longueur du palier de la paillasse.
Lo
L~ COS&'+L1+L2

_ 183 _
tana = 2a0 - 063 — a = 32.52
2.40
Alors L ™ cos(32.52) +1.55 +0.80 = 5.20 m.
520 _  _ 520

30 — =7 —>17.33<e<?26

On opte pour une paillasse d’épaisseur e = 20 cm.

7. Les voiles (Art 7.7.1 de RPA 99) :
Les voiles sont des éléments 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 1’ouvrage sous I’effet des forces horizontales.

. —
. =

L=Re

Figure 11.9 : Coupe de voile en elévation.

he
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Chapitre 11 : Prédimensionnement

:l}Se

>2e

[ R,
*>3e

- 2g b=

—], O, f—
e>he/f 22

e> he/ 20

Figure 11.10 : Coupe de voile en plan.

D’apres le RPA 99 version 2003, le pré dimensionnement doit satisfaire les

conditions suivantes :
e=15cm
e > fre
20
- Art 7.7.1 de RPA 99 —

L > 4e h. : Hauteur d’étage libre.

Pour notre on prendra la hauteur du RDC h = 4.08m.
L’épaisseur du voile est déterminée en fonction de la hauteur libre de I’étage

he he h
"h." et des conditions de rigidité aux extrémités : emax={_ _; ; ¢} on prend donc
e= he/20
he=4.08—- 04> h.=3.68m.
368 —p
e = 20 e=18.4cm.

On adopte pour tous les voiles une épaisseur e = 20 cm.

- Largeur des voiles :
La largeur des voiles doit satisfaire la condition suivante :
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L>4e —L>4x20 — L >80cm.

8. Determination des charges et surcharges :
Les descentes des charges sont déterminées selon le DTR B.C 2.2

a. Plancher terrasse inaccessible (corps creux) : (Figure I1.11)

Figure I1.11 Plancher terrasse inaccessible 2

Gravions rouler de
protection

Etanchéité multicouche
Forme de pente
Feuille en polyane
Isolation thermique en
liege
Plancher a corps creux
Enduit en platre

Tableau I1.1 : Charges et surcharges pour le plancher terrasse inaccessible.
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Plancher étage courant (corps creux) : (Figure I1.12)

6

Figure I1.12: Plancher étage courant

Carrelage
Mortier de pose
Lit de sable
Dalle en corps creux
Enduit platre
Cloison interne

Tableau I1.2 : Charges et surcharges pour le plancher étage courant.
Pour la surcharge d’exploitation Q = 1.5 KN /m? pour les étages d’habitations
et Q = 2.5 KN /m? pour I’étage a usage de bureaux.

b. Balcon en dalle pleine :

Carrelage
Mortier de pose
Lit de sable
Dalle pleine
Enduit ciment
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Tableau 11.3 : Charges et surcharges pour le balcon en dalle pleine
c. Porte-a-faux en dalle pleine :

Carrelage

Mortier de pose

Lit de sable

Dalle pleine

Enduit platre

Tableau 11.4 : Charges et surcharges pour le porte-a-faux en dalle pleine.
d. Dalle pleine d’ascenseur :

Carrelage

Mortier de pose
Lit de sable
Dalle pleine
Enduit platre

Tableau I1.5 : Charges et surcharges pour la dalle pleine d’ascenseur.
Pour la surcharge d’exploitation Q = 1.5 KN /m?.
e. Acrotere : (FigureIl. 4)
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Tableau 11.6 : Charges et surcharges pour I’acrotére.
La surcharge d’exploitations est une force horizontale due a 1’application de la main
courante.

f. Escaliers : - Volée :

Revétement | Verticale
en carrelage | Horizontal
Mortier Verticale
de pose Horizontal

h 172=2
=8.5

Dalle pleine 20/ cos a
Enduit ciment 2/cosa
Garde du Corps /

Marche

Tableau 1.7 : Charges et surcharges pour la volée d’escaliers.

- Palier:

Carrelage

Mortier de pose

Lit de sable

Dalle pleine

Enduit platre

Tableau 11.8 : Charges et surcharges pour le palier d’escaliers.
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Enduit de
ciment

Enduit de
platre

Figure 11.13 : Coupe verticale du mur extérieur

Enduit ciment

Brique creuse
L’ame d’aire
Brique creuse
Enduit platre

Tableau 11.9 : Charges et surcharges pour le mur extérieur.

Q. Poteaux :

9.1 Prédimensionnement :

Ce sont des éléments porteurs, en béton arme, participant a la reprise des efforts
sismiques et les efforts verticaux pour les acheminer vers la base.

Le prédimensionnement des poteaux se fait par la descente de charges pour le
poteau le plus sollicité.

Les poteaux sont prédimensionnés a I’ELS en compression simple en supposant

que seul le béton reprend 1’effort normal N tel que Ns= G + Q.

La section transversale du poteau le plus sollicité est donnée par S = _Ns abc
Avec :

o - Contrainte limite de service du béton en compression.

obc=0.6fc28= 15 MPa.

N, : effort normal maximal a la base du poteau déterminé par la descente de
charge.

a. Calcul de ’air du plancher revenant au poteau le plus sollicité :

~28~



Chapitre 11 : Prédimensionnement

Le calcul est basé sur la section du poteau le plus sollicité (centrale), la section
afférente est la section résultante de la moitié des panneaux entourant le poteau :

S1= 1.7 x 2.05 = 3.485 m? S,= 1.4 1

x 2.05 = 2.87 m>.

S3=1.7 x 2.15 = 3.655 m?.
{SSPaliervoue == 01.453
Xx11.7.4==20.21.63 m m2>..

S4 = SVolée + SPalier = 2.84 m>.

Saff=S1+ S2+ S3+ Sa=12.85 m?.

b. Poids propre des poutres : -

Poutre principale :

Grp=0.4 X% 0.3 X 25 X 4.2

Gprp=12.6 KN.
- Poutre secondaire :

=02%x03x25x%x3.1
Grs=0 0.3 >X3 Figure I1.14 : Surface afférente du poteau
Gps=4.65 KN. le plus sollicité.

c. Poids des planchers : - Plancher terrasse :
Gr= Gt X Saff= 5.66 X 12.85

Gr=72.73 KN - Plancher corps creux :
Gee=Gee X (S1+ S3) =5.11 X 7.14

s¥0

0L’1

Gcc= 3649 KN.

- Dalle Pleine :

Gpp= Gap X S2=5.11 X 2.87
Gpp= 14.67 KN. - Escalier
o Palier:

GPalier = GP X Spalier = 6.36 X 0.63
Graiier=4.01 KN. o Volée :

GVolée = GV X SVolée =10.43 x 2.21
GVolée= 231 KN

Au final :
- Plancher terrasse :
Gr=72.73 KN.

- Plancher étage courant :

GE = GCC + GDP + GPalier + GVolée
Ge=36.49 + 14.67 + 4.01 + 23.1
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Ge = 78.27 KN. - Poids
des poteaux :
Le poids propre des poteaux sera pris en compte dans le calcul, au fur et a
mesure que leurs sections réelles seraient fixées.
d. Calcul des surcharges d’exploitations : -
Plancher terrasse :

Qprer= Q¢ X Sarf=1x12.85

Qprer=12.85 KN.
Plancher étage courant :

QPlancher = QP x (S1 + S2 + §3) = 1.5 X
10.01 { QPlancher = 15.015 KN-
Qescalier = 2.5 X §S4 = 25 X 2.84

Qescalier = 7.1 KN.

QPEC = QPlancher + Qescalier = 15.015+ 7.1

Qrec=22.22 KN.
- Plancher étage de service (Bureaux) :

QPlancher = QP X (S1+ S2+ 53) =2.5x10.01
QPlancher = 25.025 KN.

Qres = 25.025 + 7.1 Qpres = 32.13
KN.

- Loi de dégression des surcharges en fonction du nombre d'étages :

La loi de dégression des charges s'applique aux batiments a grand nombre de
niveaux, ou les occupations des divers niveaux, peuvent étre considérées comme
indépendantes. Les niveaux occupent par des locaux industriels ou commerciaux, ne
sont pas comptes dans le nombre d'étages intervenant dans la loi de dégression, les
charges sur ces planchers sont prises sans abattement.

Le nombre minimum de niveaux pour tenir compte de la loi de dégression est de (05),
ce qui est le cas de notre projet étudié.
- Coefficients de degression des surcharges :

Soit (Qo)la charge d’exploitation sur le toit ou la terrasse couvrant le
batiment, (Q1 Q2 Q3 Qx) les charges d’exploitations respectives des planchers des
etages (1,2, 3 ... n) numerotés a partir du sommet du batiment. On adoptera pour le
calcul des points d’appuis les charges d’exploitation suivante : Sous toit ou terrasse :
Qo.

Sous dernier étage : Qo + Q1.

Sous étages immédiatement inferieur :
Etage 2 : Qo + 0.95(Q1 + Q2).

Etage 3 : Qo + 0.9(Q; + Q2 + Q3).
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Etage 4 : Qo +0.85(Q; + Q2 + Q3 + Q4). Etage n ;

3+n

Qo+—(Q1 + Q2+ Q3+ -+ Qp).

n
3+n

Le coefficient (
2n

N1

N2

N3 l l

N4

NS

N6

N7

NE_ T ]

NO

N10_

) étant valable pour (n > 5),

Qo

Qo +Q

Qp +0.95 (Q, + Q)

Qo+ 0.9 (Q:1+ Q2+ Q2

Qo+ 0.85 (Q:+ Q2+ Q3+ Qy4)

Qo +0.8(Q1 + Qa+Qa+ Q:+ Qs

Figure 11.15 : Schéma de dégression des surcharges.

- Les surcharges cumulées :
Qs=12.85 KN.

Q7=12.85 + 22.22 = 35.07 KN.

Qo= 12.85 + 0.95(22.22 x 2) = 55.068 KN.
Qs=12.85 + 0.90(22.22 x 3) = 72.84 KN.
Q+=12.85 + 0.85(22.22 x 4) = 88.4 KN.
Q3= 12.85 + 0.80(22.22 x 5) = 101.73 KN.

Q2= 12.85 + 0.75(22.22 X 6) = 112.84 KN. Q1
=12.85 + 0.72(22.22 X 7) = 124.84 KN.

Qroc=12.85+0.95(22.22 X 7+ 32.13) = 142.34 KN.
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Les résultats trouvés sont résumés dans le tableau suivant
Charge Efforts
Charge permanente (KN) d’exploitatio| normaux Sections (cm?)
ns (KN) (KN)
P((j);is P?j'eds P((j);is G 0 N =G +|S5= Sectiop
planches poutres poteaux GCumule Qcumule Qe et || e
8 72.73 17.25 0 89.98 89.98 12.85 12.85 102.83 68.553 | 25 X% 25
7 78.27 17.25 4.781 100.301 190.281 22.22 35.07 225.351 |150.234| 25X 25
6 78.27 17.25 4.781 100.301 290.582 | 22.22  55.07 347.872 |231.914| 25X 25
5 78.27 17.25 4.781 100.301 390.883 22.22 72.84 469.393 |312.929| 25X 25
4 78.27 17.25 4.781 100.301 491.184 22.22 88.4 594914 |396.609]| 25 X 25
3 78.27 17.25 4781 100.301 591.485 22.22 101.73 715.435 |476.957| 25X 25
2 78.27 17.25 4.781 100.301 691.786 22.22 112.84 837.956 |558.637| 30X 30
1 78.27 17.25 4.781 100.301 792.087 | 22.22 124.84 961.477 |640.985| 30 % 30
RDC 78.27 17.25 6.885 102.405 892.388 | 32.13 142.34 | 1092.908 | 728.605] 30 x 30

Tableau 11.10 : Récapitulatif de la descente des charges sur le poteau le plus sollicite.

~32~




Chapitre 11 : Prédimensionnement

9.2 Vérification au flambement :
Le flambement est un phénomeéne d'instabilité de la forme qui peut
survenir
dans les €léments comprimes des structures lorsque ces derniers sont élancés suite
a l'influence défavorable des sollicitations.

Iy
A=—<50
[
Avec :
A : élancement du poteau.
Ir : longueur de flambement. (Ir= 0.7 X Lo)
[ : rayon de gyration. (i=[I/B]Y?)

I : moment d’inertie
B : section transversale du poteau (B=bXxXh)Lo:
longueur libre du poteau.
Lo
= A=2425X _

h

3.06

Poteau de (30 X 30) : Lo=3.06 = A = 2.425 X 03 = 24.735 < 50 - Verifiée.

4.08

- Poteau de (30 X 30) : Lo=4.08 = 1 = 2.425 X 03 = 32.98 < 50 - Verifiée.

3.06

- Poteau de (25 x 25) : Lo=3.06 = 1 = 2.425 X 025 = 29.682 < 50 —Verifiée.
Conclusion :

Les dimensions adoptées pour les poteaux vérifient la condition de non
flambement.
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Chapitre Il : Calcul des éléments secondaires

1. Plancher a corps creux :
Ce type de plancher est constitué de corps creux (hourdis creux) qui ne sont que des
éléments de remplissage, des poutrelles qui sont des éléments principaux de
résistance, et d’une dalle de compression.
Le calcul sera fait pour deux éléments :

- Dalle de compression.

- Poutrelle.

1.1 Calcul de la dalle de compression :
La dalle de compression est coulée sur place, elle est de 04 cm d’épaisseur, armée
d’un quadrillage de barres (treillis soudes).
L’espacement des mailles du treillis soudes ne doit pas dépasser les valeurs suivantes
: (Art B.6.8,423/BAEL91)

- 20 cm (5p.m) pour les armatures perpendiculaires aux poutrelles. - 33 cm

(3p.m) pour les armatures paralleles aux poutrelles.
T Calcul des armatures :

a. Armatures perpendiculaires aux T.05 S: Sy2
poutrelles : T —t
L : Distance entre axes des poutrelles (L = _i_ I A _""";r”””
60cm) 105 || \ i
Soit : 5®5ml, A = 0.98 cm?2/ml i — I
; |
| :
St : |
AL =4xL/ fe = 4x60/ 520 = 0.46 SE {
sz/mQ _'l___”_"_ __"_"_"_l_”_"_
R T T
b. Armatures paralleles aux 100
poutrelles

Aj==A12=0.982=0.49 cm2

Soit : 5®5/ml, A = 0.98 cm?/ml
Conclusion
Nous optons pour le ferraillage de la dalle de compression avec treillis soudé (TLE
520) de dimension (5x 200x 5x200)mm?2

1.2 Calcul des poutrelles :
Apres coulage de la dalle de compression, la poutrelle travaille comme une poutre
continue en Té encastrée partiellement a ces deux extrémités, elle sera calculée
comme une poutre continue sur plusieurs appuis et disposees suivant la petite portée

travaille dans un seul sens, et soumise a son poids propre, le poids du corps creux et de la
dalle de compression, en plus des charges et surcharges éventuelles revenant au plancher.
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a. Dimensionnement de la poutrelle

Les poutrelles sont des poutres de section en Té associees a des planchers.

h:=20cm
Donc on a des poutrelles de :{ ho=4cm
b=60cm
bo=12cm
| . b , :
] — 77 72|

b,

7

_

l¢
[€

|
by

; ]

\ h,
|

|

|

Figure I11.1 : Dirhensions de la poutrélle
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b. Calcul des efforts internes : Méthode de calcul

Le calcul des efforts internes se fera a I’aide de 1’une de ces trois
méthodes : O Méthode forfaitaire.
O Meéthode des trois moments.
O Meéthode de Caquot.

T Méthode forfaitaire :

Cette méthode est proposée par le reglement BAEL91 dite méthode

forfaitaire, elle
permet d’évaluer les valeurs max des moments en travées et sur les appuis, a des
fractions fixées forfaitairement de la valeur maximale du moment fléchissant (M) dans
la travee indépendante de méme portée que la travée considerée, et soumise aux mémes
charges pour les dalles calculées dans un seul sens (les poutrelles et les poutres).
Cette méthode n’est applicable que si les quatre conditions suivantes sont remplies :
0  La charge d’exploitation est dite modérée c'est-a-dire Q< min(5 KN/m?; 2G)
0  Les moments d’inertie des sections transversales des poutres sont les mémes
dans les différentes travées en continuite.
0  Les portées successives des travées sont dans un rapport compris entre :

Li

< <1.25
08 " Li+1~

0 La fissuration est considerée comme non préjudiciable.
Avec :
Mo : Moment max de la travée
indépendante. M. : Moment max dans la
travée étudiée.

M. La valeur absolue du moment sur I’appui de gauche de la travée.

Mg: La valeur absolue du moment sur 1I’appui de droite de la travée.

a : Le rapport de charges d’exploitation (Q) a la somme des charges permanentes
(G) et des

Q
charges d’exploitation (Q) : a = __
Q+G
Les valeurs prise pour (M: , My, My ) doivent vérifier les conditions suivantes :

« Travée de rive:
M¢=max {max[(1 + 0.3a)Mo; 1.05Mo ] =Md + Mg/ 2

(2 +0.30/ 2) MO
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« Travée intermédiaire :
M:=max {max[(1 + 0.3a)Mo; 1.05Mo] =Md+ Mg/ 2

(1+0.30/2) MO
La valeur absolue des moments sur appuis ne doit pas étre
inférieur & : Cas de 02 travees :

0.2Mp 0.6Myp 0.2Mp
N\ /\ AN
Cas de 03 traveées :
0.2M, 0.5My 0.5My 0.2My
JAN TAY VA X

Cas de plus de 03 travées :

0.2M, 0.5M, 0.4M, 0.4M, 0.5M, 0.2M,

A A A A A JAN

Pour le calcul des efforts tranchants on utilise les formules suivantes :

Mi+1—Mi qL
T.="" +
{ L 2
Mi+1 - Mi qL
Ti+1 = -
L 2
« Vérification des conditions de la méthode forfaitaire :
O Fissuration peut préjudiciable...............oooiii vérifiée
O Poutre a inerties transversales constantes .... ............... vérifiée

O Charge d’exploitation modérée : Q <min(5KN/m?2;2G) -  Plancher
étage courant :
G=511KN/m?;Q =1.5KN/m?

0{1.5 <min(5;2 X 5.11) =5 KN/m;
- Plancher étage de services :
G=511KN/m?;Q = 2.5 KN/m20 {2.5

<min(5;2x5.11)=5KN/m>
- Plancher terrasse :
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G=566KN/m2;Q=1KN/m?
0{1 < min(5; 2 X 5.11) = 5 KN/m O Les rapports des portées

successives sont compris entre : 0.8 <Li/ Li+1 <1.25

Li 3.7 Li 3.1
== : == (.84
L+1 37 Li+1 37

Donc la méthode forfaitaire est applicable.

Remarque : on fera le calcul détaillé pour un seul plancher.

b.1 Plancher étage courant :
Dans ce plancher on a 2 types de poutrelles qui sont représentees dans le schéma si

dessous :

der Type:
0.2M, 0.5M, 0.4M, 0.4M, 0.4M, 0.4M, 0.5M, 0.2M,
A A A A A A A A
M., M, Mt3 Mt4 My, M., My,

l 3.7m | 3.7m | 3.7m | 3.1m | 3.7m | 3.7m | 3.7m |

[ [ | I [ [ [ |
zéme Txge :

0.2M, 0.5M, 0.5M, 0.2M,
A A A A
M’l Mlz Mt,
1 3.7m ! 3.7m | 3.7m |

Pour le 1ertype :
a/Combinaison de charge :
T ELU :
qu= (135G + 1.5Q)b
qu= (1.35 x 511 + 1.5 x 1.5)0.6 = 5.49
KN/ml ¥ ELS :
qs=(G+ Q)b
qs=(5.11+1.5)0.6 =3.97 KN /ml
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b/Moment isostatique :

T ELU:
Travée AB/BC/CD/EF/FG/GH: (I=3.7m)
qul2 5.493.72

Myy=——=——— 9395KN.m - Mo1=9.395KN.m
8 8
Travée DE : (I=3.1m)

qul2 5.49 x3.12

Mypy=—— =——= 6595KN.m - Mo2=6.595 KN.m
8 8

T ELS:
Travee AB/BC/CD/EF/FG/GH: (I=3.7m)
qs 2 3.97 x3.72

Mi=——= ——— = 679KN.m - M1=6.79 KN.m
8 8
Travee DE : (I =3.1m)

qsl2 397 x3.12

M= — = ——— =477KN.m - M2=4.77 KN.m
8 8

c/Moment en appuis (ELU) :

Appuis de rive :

Ma=Mp=—0.2Mo1=—0.2 X 9.395=—-1.88 KN.m

Appuis intermédiaires :

Mp= M¢=—0.5Mo1=—0.5X9.395=—-4.70 KN.m
Mc=Mr=—-04Mop1=—0.4 X 9.395=—-3.76 KN.m

Mp= Mg= —max{0.4Mo1; 0.4Mo2} = —max{0.4 X 9.395; 0.4 X 6.595} =
—3.76 KN.m

d/Moment en travées (ELU) :

Q 15
g=———= —— =0227
0+6G 511+ 1.5

a=0.227 - {1+0.3a/2=0.534 cas d 'une travée intermediaire

1.2+ 0.3 /2 =0.634 cas d 'une travée de rive
1+0.3a¢=1.068
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Travées AB et GH :

M¢>max {max[1.068 X 9.395; 1.05 X 9.395] -(4.7 + 1.88) /2 =6.744 KN.m
0.634 X 9.395=5.96 KN.m

M:=6.744 KN.m
Travées BC et FG :

M¢=>max {max[1.068 x 9.395; 1.05 X 9.395 | - (4.7 + 3.76)/ 2 =5.804 KN.m
0.534 X 9.395 =5.017 KN.m

M:=5.804 KN.m
Travées CD et EF :

M:>max {max[1.068 X 9.395; 1.05%x 9.395]-(3.76 +3.76)/ 2 =6.274 KN.m

0.534 X 9.395=5.017KN.m
M:=6.274 KN.m
Travée DE :

M:> max {max[1.068 X 6.695 ; 1.05 X 6.695 | — ( 3.76 + 3.76)/ 2= 3.283 KN.
m

0.534 X 6.695 =3.52 KN.m
M:=3.52 KN.m

Diagramme des moments (ELU) :

+ + v \/
5.804 5.804

6.744 6.274 6.274 6.744

| 3.7m | 3.7m | 3.7m | 3.1m | 3.7m | 3.7m | 3.7m |
[ I I I | I I 1

Figure 111.2 : diagramme des moments a I’ELU (étage courant)
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Calcul des éléments secondaires

e-  Effort tranchant (ELU) : Travée AB :

—4.7+1.88 5.49x3.7

Ta= + =9.395 KN
3.7 2
—4.7+1.88 5.49x3.7
Te= - =—10.919 KN
3.7 2
Travée BC :

—3.76 +4.7 5.49x3.7

Te= + =10.411 KN
3.7 2
—3.76 + 4.7 5.49x3.7
Tc= — =—9902 KN
3.7 2
Travée CD .
—3.76 + 3.76  5.49x3.7
Tc= + =10.157 KN
3.7 2
—3.76 + 3.76  5.49x3.7
Tp= — = —10.157 KN
3.7 2
Travée DE :
—3.76 +3.76 5.49x3.1
Tp= + = 8509 KN
3.1 2
—3.76 + 3.76  5.49x3.1
Te= - = —8.509 KN

3.1 2

D~



Chapitre 111 : Calcul des éléments secondaires

Diagramme des efforts tranchants :

10.411 10.919

10.157 10.157
9.395 9.902

—10.157 —10.157

—10.919 —10.411

Figure 111.3 : diagramme des efforts tranchants a I’ELU (étage courant)

f-  Moment en appuis (ELS) :
Appuis de rive :

Ms=Mp=—-0.2M1=—-0.2 X 6.794=—-1.36 KN.m
Appuis intermédiaires :

Mp=Ms=—-05M1=-0.5 X 6.794 = —-3.397 KN.m
Mc=Mr=—-04M1=-04 X 6.794 =—-2.718 KN.m

Mp= Mg= —max{0.4M1; 0.4M2} = —max{0.4 X 6.794 ; 0.4 X 4.77} = —2.718

KN.m
g- Moment en travées (ELS)

Q 1.5
Q=———=———=0.227
Q+G 511415

Travées AB et GH :
M:=max {max[1.068 X 6.794; 1.05 X 6.794 ] —1.36 + 3.397/2

0.634 X 6.794 =4.307 KN.m

M:=4.878 KN.m
Travées BC et FG :

M:>max {max[1.068 X 6.794 ; 1.05 X 6.794 ] — 3.397 + 2.718 /2

0.534 X 6.794 = 3.628 KN.m
M:=4.198 KN.m

~A3~
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Chapitre 111 : Calcul des éléments secondaires

Travées CD et EF :

M:=max {max[1.068 X 6.794 ; 1.05 X 6.794 | — 2.718 + 2.718 /2= 4.538 KN. m

0.534 X 6.794 = 3.628 KN.m
M:=4.538 KN.m

Travée DE :

M:> max {max[1.068 X 4.77 ; 1.05 x 4.77 | — 2.718 + 2.718 /2= 2.376 KN.m
0.534 X 4.77 = 2.547 KN.m

M:=2.547KN.m

Diagramme des moments (ELS) :

3.397 3.397

2.718 2.718 2.718 2.718

+
2. 54—7
4.198 4.198

4.878 4538 4.538 4.878

| 3.7m | 3.7m | 3.7m | 31m | 3.7m | 3.7m | 3.7m |
| I I I I I I 1

Figure 111.4 : diagramme des moments a I’ELS (étage courant)

Pour le 2émetype : a-
Combinaison de charge

T ELU :

qu= (1.35G + 1.5Q)b

qu= (135 x 5.11 + 1.5 x 1.5)0.6 = 549
KN /ml
T ELS:

qs=(G+ Q)b

qs=(5.11 4+ 1.5)0.6 =3.97 KN /ml

~Ah~
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b- Moment isostatique :

* ELU:
(l=3.7m)
qul? 5.49 x 3.72
My=———= —— =9395KN.m - Mo=9.395 KN.m
8 8
T ELS:
(l=3.7m)
qs1? 3.97 x 3.72
M= ———=————=679KN.m - Ms;=6.79 KN.m
8 8

c- Moment en appuis (ELU) :
Appuis de rive :

Ma=Mp=—0.2Mo=—-0.2 X 9.395=—-1.88 KN.m
Appuis intermédiaires :
Mp= M¢c=—0.5Mp=—0.5 X 9.395 =—-4.70 KN.m

d- Moment en travées (ELU) :
Q 1.5
A= —= —— =0.227
Q+G 511+15

a=0227—> {1+03a/2=0.534 cas d 'une travée intermediaire
1.2+0.3a/2=0.634 cas d 'une tr  vée de rive
1+ 0.3 =1.068
Travées AB et CD :

M:=max {max[1.068 X 9.395; 1.05 X 9.395 | — 4.7 + 1.88/2= 6.744 KN.m

0.634 X 9.395=5.96 KN.m
M:=6.744 KN.m

Travées BC :

M:>max {max[1.068 X 9.395; 1.05 X 9.395 | — 4.7 + 4.7 /2= 5.334 KN.m
0.534 x 9.395 =5.017 KN.m

M:=5.334 KN.m
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Diagramme des moments (ELU) :

-4.7 -4.7

1.l\88 /7\ A —1/1. 88

6.744 6.744

! 3.7m 1 3.7m 1 3.7m
I T T 1

Figure I11.5 : diagramme des moments a I’ELU (étage courant
e- Effort tranchant (ELU) :

Trav ée AB :

Ta —47+188 549x3.7 =9395KN

3.7 2
Ts = —47+188 549x3.7 —10.919 KN
7 2 3.
Travée BC :
Tp —47+47 549x3.7 =10.157KN
3.7 2
Te —47+47 549x37 =—-10.157KN
7 2 3.

Diagramme des efforts tranchants :

10.919
10.157
9.395
+ + +
— 10.157 — 9.395
—10.919
1 3.7m L 3.7m 3.7m

Figure 111.6 : diagramme des efforts tranchants a I’ELU (étage courant)
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f- Moment en appuis (ELS) :
Appuis de rive :

Mp=Mp=—-0.2M =—-0.2 X 6.794 =—-1.36 KN.m
Appuis intermédiaires :

Mp=M¢c=—-05M =—-0.5%X6.794 =—-3.397 KN.m
g- Moment en travées (ELS)

Q 1.5
Q@ =———=————=0.227
Q+G 511+15

a=0227 - {1+03a/2=0.534 cas d 'une travée intermediaire
1.2 +0.3a /2 =0.634 cas d 'une travee de rive
1+ 0.3 =1.068

Travées AB et CD:

M:=max {max[1.068 X 6.794; 1.05 X 6.794 ] — 1.36 + 3.397/ 2= 4.878 KN.m
0.634 X 6.794 =4.307 KN.m

M:=4.878 KN.m

Travées BC :

M:=max {max[1.068 X 6.794 ; 1.05 X 6.794 | — 3.397 + 3.397/ 2= 3.859 KN.m
0.534 X 6.794 =3.628 KN.m

M:=3.859KN.m

AT~



Chapitre 111 :

Calcul des éléments secondaires

Diagramme des moments (ELYS) :

—1.36 -

\

—3.397

—1.36

/

3.7m

4.878

3.7m |

4.878

3.7m |

Figure 111.7 : diagramme des efforts tranchants a I’ELS (étage courant)

Les sollicitations pour le Plancher étage courant :

ELU ELS
Moments sur |  Moments en Efforts Moments sur | Moments en
appuis KN.m| travée KN.m tranchant KN | appuis KN. m| travée KN.m
Type 01 —4.7 6.744 10.919 —3.397 4.878
Type 02 —4.7 6.744 10.919 —3.397 4.878
max —4.7 6.744 10.919 -3.397 4.878

Tableau I11.1 : Efforts internes des poutrelles 1 et 2 de 1’étage courant.

T Ferraillage a ’ELU :
Le ferraillage se fera a I’ELU en prenant le moment maximal sur appuis et en

traveée.

O Entravée : Munax=6.744 KN. m

Le moment équilibré par la table de compression :

Mo = Fscbho(d — 0.5ho)

avec d=09h=09x20=18cm
Mo=14.2 X 103x 0.6 x 0.04(0.18 — 0.02)
Mo=54.528 KN.m
Mo=54.528 KN.m > Mimax= 6.744 KN.m

=1.’axe neutre tombe dans la table de compression.

= Le calcul se fera en considérant une section
rectangulaire de section (b X h) = (60 x 20).

~A8~
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Chapitre 111 : Calcul des éléments secondaires

U= Mtmax/ (bd 2Fbc)
=6.744 x 10-3 /(0.6 x 0.182 x 14.2))
=0.024

pu=0.024 < ur=0.392 - SSA.

u=0.024 - £ =0.988
Ast = Mtmax I(fd fe ys) = 6.744 x 103 /(0.988 x 18 x 348) = 1.089 cm?2

Condition de non fragilité : (Art A.4.2/BAEL91)

Amin=0.23bdfr2s 0.23 X 60 x 18 x 2.1

—————— = ——————— = 1.3 cm?
fe 400

Ase=1.089 cm?< Amin=13cm? onprend Amin=13cm?
Soit Aste=3HA8 =1.50 cm?

O Sur appuis : Mamax=4.70 KN.m

Etant donnée la table de compression est entierement tendu, alors le calcul se fera
en considérant une section rectangulaire
de section (boh) = (12 x 20).

u=Mamax/( bOd 2Fbc) 3
= 4.7 x 103/( 12 x 182 x 14.2)

Mﬂmn:
1= 0.085 < g = 0.392 > SSA. 7 | - | ==
1= 0.085 - 8 = 0.995 > T

Ma max 4.7 x 103
= 0.745 cm?

Ast = Bdyfes 0.995 x 18 x 348

~49~



Chapitre 111 : Calcul des éléments secondaires

Condition de non fragilité : (Art
A.4.2/BAEL9])

Amin = 0.23b0dft28 /fe = (0.23 x 12 x 18 x 2.1)/ 400 = 0.26 cm2

Ase=0.745 cm?2> Amin=0.26 cm?2 onprend Asc=0.745 cm?
Soit Ase=1HA10 =0.78 cm?

a- Vérifications a ’ELU :
a.l) Vérification de I’effort tranchant (contrainte de cisaillement) :
(Art A5.1,1/BAEL91)

Vimax 10.919 x 103
u=———>-—————— = 0.51 MPa
bod 120 x 180

Pour une fissuration non prejudiciable
0.2fc28
Ty = min ( ; 5 MPa) =min(3.33 MPa; 5MPa) = 3.33 MPa

Yb
7= 0.51 MPa <7, = 3.33 MPa — condition vérifiee

a.2) Vérification de la contrainte d’adhérence et d’entrainement : (Art
A.6.1,3)

Pour qu’il n'y ait pas entrainement des barres alors 1l faut vérifier cette condition :

TSe < 1se

tse ==Vmax/0.9d > u=10.919 x 103/0.9 x 180 x 31.4 =2.15 MPA

“Tse = YPsft28 = 1.5 x 2.1 = 3.15
MPa Avec:
Jui : La somme des périmetres utiles des barres tendues 2ui = 3.14 X 10
= 31.4 mm ys: Coefficient de scellement: — s =1:ronds lisses.
— s = 1.5 : Haute adhérence.
“tse: Contrainte admissible d'adhérence.
tse: Contrainte d'adhérence limite ultime.
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Chapitre 111 : Calcul des éléments secondaires

tse = 2.15 MPa <tsé = 3.15 MPa

— Pasderisqu  d’entrainement des barres longitudinales.

a.3) Longueur de scellement droit :(Art A.6.1,22/BAEL91) 7se = 0.6ys2ft28 =
0.6 X 1.52 x 2.1 =2.835 MPa

ofe 1x400
Ls= ————=——— =3527cm - onprend Ls=36cm

4Tse 4x2.835
Les régles de BAEL [Art A.6.1,253/BAEL91modifié99] admettent que I’ancrage
d’une barre rectiligne terminée par un crochet normal est assuré lorsque la longueur
de la portée mesuree hors crochet est au moins égale 0,415 pour les aciers HA.

Soit: la=0.4ls=04%x36=14.4cm - onprend l.=15cm

a.4) Influence de P’effort tranchant :

« Sur le béton : (Art A.5. 1, 313/BAEL9])

Il faut vérifier cette condition : 2V < 0.8fc28
b00.9d Yb

2V 2x10.919 x 103

= =1.123 MPa
bo0.9d 120 x 0.9 x 180
0.8fc2s 0.8x25
=13.33 MPa
Vb 1.5
0
2Vu O.8fC28
=1.123 MPa < = 13.33 MPa — condition vérifiée
b00.9d Vb

* Sur Pacier :
Appuis intermédiaires : (Art A.5. 1, 321/BAEL91)
D’aprés (IPArt A.5. 1, 321) du BAEL91, si la valeur absolue du moment fléchissant de
calcul vis-a-vis de ’ELU est M, < 0.9V.d ; alors on doit prolonger les armatures en travées

audela des appuis et y ancrer une section d’armatures suffisantes pour équilibrer un effort égal a :

max _— + Mmax
Vu
09dOna:
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0.9V.d = 0.9 x 10.919 X 0.18 = 1.769 KN. m M,
=6.744 KN.m > 0.9V.d = 1.769 KN.m
— les armatures calculée sont suf fisantes

Appuis de rive : (Art A5. 1. 312/BAEL91)
Il est de bonne construction pour équilibrer 1’effort tranchant Vu d’ancrer la
nappe d’armature inférieur suffisante avec sa longueur de scellement. Pour cela,

il faut vérifier cette condition :

)/sVumax
Ast adopté > Ast ancrer=_____
fe
y 10.919 x 103
Ast ancrer= _____ -— = Vumax = 0.31 cmz
fo 348 x 102

Ast adopté = 0.78 cm2 > Ast ancrer = 0.31 cm2
— les armatures inférieures ancrées sur les appuis de rive sont
suf fisantes .

a5) Vérification de la contrainte moyenne sur appuis
intermeédiaires : (Art A.5. 1, 322/BAEL91)

Il faut vérifiée cette condition :

Obc <_0_-b;

Vumax 10.919 x 103
Ope= —m—= —————— =0.56 MPa

b,0.9d 120 x 0.9 x 180

1.3f 28 1.3 x 25
T — 21.67 MPa

Vb 15
obc=0.56 MPa < Gpc = 21.67 MPa — condition vérifiée

a.6) Vérification de la contrainte de cisaillement au niveau de la jonction table
nervure : (Art A.5.3,2/BAEL91)
Pour assurer la liaison des membrures d’une poutre avec 1’ame, il faut vérifier :

TusS Ty

s v,b—by) 10919 x 103(600 — 120)
= 0.674

Tu=

MPah, 18bdh, 1.8 X 600 X 180 X 40
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Pour une fissuration non préjudiciable

0.2fc28

Ty =min ( ,5MPa) =3.33 MPa

Yo
Tu=0.674 MPa < 7,= 3.33 MPa - condition vérifiée

a.7) Calcul des armatures transversales : (Art.A.7.2,2 / BAEL91)
h bo

pe<min (_ _;; ¢d1)
3510

20 12
¢:e<min(— —;;1)=0.57 cm - onprend du ¢6

35 10

Les armatures transversales sont réalisées par un étrier de ¢6
soit Ar=2¢6 = 0.56 cm?

a.8) Espacement max des armatures transversales : (Art 5.1,22/BAEL91)
(0.9d; 40cm) = 16.2 cm

Atfe [/0.4b, =0.56x400 /12 x 0.4=46.67 cm
St <min

0.8Acfe(sina + cosa) 0.8 x 0.56 x 400 x 1

{ bo(tu —03kft28  12(0.51-03x1x2.1)

a = 90° — flexion simple, cadres droits.
Avec k =1 (pas de reprise de bétonnage, flexion simple et fissuration non
préjudiciable.
soit: St=16 cm
b- Vérification a PELS :
b.1) Vérification de I’état limite d’ouverture des fissures :
(Art.5.3,2/BAEL91)

La fissuration est considérée peu préjudiciable, aucune vérification n’est nécessaire.
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b.2) Vérification de la résistance a la compression du béton
(Art.4.5,2/BAEL91) On doit verifier :

O-bc<0_-bc et O-st< O_-st
Mg
avec:0st=kiope et os=

P1dAs

* En travée :
Contrainte dans 1’acier :
1004, 100 x 1.5
p1= - =0.69
bod 12 X 18

p1= 0.69 - ki = 2632 - p1=

878 x 10 vossampa "7
%t = BldA; 0879 180 x 150 <" a
£ 400
o = === =348 MPa

ost= 205.54 MPa < 6s+= 348 MPa — condition vérifiée Contrainte
dans le béeton :

ost 205.54
Ost=K10pc = Obc= — ==7.81 MPa
ki 2632
Gpbc= 0.6fc28= 0.6x25 =15 MPa
opc=7.81 MPa < 6pc= 15 MPa — condition vérifiée
* Sur appuis :

Contrainte dans I’acier :
1004As 100 x 0.78
p1= ==0.361
bod 12 x 18

p1= 0361 - k1= 3876 - p1 =

397 x 10 P
%t = B dA; 0907 x 180 x 78 <O a
B
Ost = = 15 = a

ost= 266.76 MPa < 6s:+= 348 MPa — condition vérifiée Contrainte
dans le béeton :

ost 266.76
== 6.88 MPa

ost=ki10pc > Opc= —
ki 3876
Obc=0.6fc28= 0.6 X 25 =15 MPa
opc= 6.88 MPa < 6pc= 15 MPa — condition vérifiée
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b.3) Etat limite de déformation : (Art.B.6.8,424/BAEL91)

D’apres les réglements de BAEL91, on se dispense du calcul de la fleche si les trois
conditions suivantes sont verifiées :

h 1 As 3.6 h  M;

= <— ;=
L 225  bod fe L 15M,

h 20 1
—==0:059>___ =0.044 - condition vérifiée
L 340 22.5

As/ bod =1.5/12x8 = 0.0069
As/ bod < 3.6/ fe — condition vérifiée
3.6/ fe = 3.6 /400 = 0.0090

Mt /15Mo = 4.878 /15x6.794 = 0.048
hIL> Mt/ 15Mo — condition vérifié€p
hl L =20 /340 = 0.059

Conclusion :
Les poutrelles de 1’étage courant seront ferraillées comme suite :

O Armatures longitudinales :
3HAZS pour le lit inférieur.
1HAL0 pour le lit supérieur.

O Armatures transversales :
1 étriers en ¢8

étrier 98 | | |

e . @

Figure 111.8 : Disposition des armatures dans la poutrelle d’étage
courant
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b.2 Plancher étage de service :
Dans ce plancher on a 1 seul type des poutrelles qu’est représentée dans le schéma
ci-dessous :

0.2M, 0.5M, 0.5M, 0.2M,

A A A A

M'l M,

2 1

1 3.7m L 3.7m | 3.7m |
I T T 1

a- Combinaison de charge:

% ELU :

qu=(1.35G + 1.5Q)xb

qu= (135 x 5.11 + 1.5 x 2.5)x0.6 = 6.39 KN/ml %
ELS:

gs=(G+ Q)b

gs=(5.11 + 2.5)0.6 = 4.57 KN /ml

b- Moment isostatique :
¥+ ELU :
(l=3.7m)

qul2 639 xX3.72

Mo= ==10.935 KN.m - Mo=10.935 KN.m
8 8
T ELS:
(1=3.7m)
qsl2 457 x 3.72
M= ———=————=782KN.m - M;=7.82KN.m
8 8
c- Moment en travees (ELU) :
Q 2.5
a@=————=————=0.329

Q+G 511425

1+ 0.3 ‘une travée intermediaire
= 0550 - T casd
1.2+ 0.3
a=0.227 -
2 = 0.649 - cas dune travée de rive
{ 14+ 0.3¢=1.099
(o)

O Travée derive :
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Mt > max { max[(1 + 0.3a)MO ; 1.05M0 | = Md + Mg /2
(1.2+0.30./2 )Mo

O Travée intermédiaire :

Mt > max { max[(1 + 0.3a)MO ; 1.05M0 | =Md + Mg /2
(1+0.30/2)Mo

Diagramme des moments (ELU) :

—5.48 —5.48

2. [1\37 A\\/ A —2/.1187

6.537

8.184 8.184

| 3.7m | 3.7m | 3.7m |
I I T 1

Figure 111.9 : diagramme des moments a I’ELU (étage de service)

d- Efforts tranchants (ELU) :

Pour le calcul des efforts tranchants on utilise les formules suivantes :

Mi+1 — Mi gL

Ti=_ 4+ __

{ L 2
Mi+1— Mi qL
Ti+1= -
L 2
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Diagramme des efforts tranchants (ELU) :

12.71
11.82

, \ AN
T NN

—-11.82

10.93

-10.93
-12.71

1 3.7m A 3.7m | 3.7m |
[ | | 1

Figure 111.10 : diagramme des efforts tranchants a I’ELU (étage de service)

d- Moments en travées (ELYS) :
Diagramme des moments :

-3.91 -3.91

1. [5\64 /\\/ A{ —1A564

4.68

5.853 5.853

3.7m | 3.7m | 3.7m |

Figure I11.11 : diagramme des moments a I’ELS (étage de service)
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Les sollicitations pour le Plancher étage courant :

ELU

ELS

Moments sur | Moments en Efforts Moments sur
appuis KN. m| travée KN. m | tranchant KN | appuis KN.m

Moments en
travée KN. m

—5.48 8.184 12.17 -3.91 5.853

Tableau I11.2 : Efforts internes des poutrelles 1 et 2 de 1’étage courant.

T Ferraillage a P’ELU :

Le ferraillage se fera a ’ELU en prenant le moment maximal sur appuis et en

travée.

O En travée : Mimax = 8.184 KN. m Le moment
équilibré par la table de compression :
Mo = Fpcbho(d — 0.5h0)
avec d=09h=09Xx20=18cm
Mo=14.2 x 103 x 0.6 X 0.04(0.18 — 0.02)

Mo=54.528 KN.m

Mo = 54.528 KN. m > Mmax = 8.184 KN. m =L’axe
neutre tombe dans la table de compression. = Le calcul se
fera en considérant une section rectangulaire de section
(b x h) = (60 x 20).
u = Mtmax/ (bd 2Fbc)

=6.744 x 10-3 /(0.6 x 0.182 x 14.2)

=0.024
p=0.03 < ur=0.392 > SSA.

@ =0.03 > B =0.985

=q

0T

0Z=Y

b=60
< >
L}
M™S =13
I
b=60

Ast = Mtmax IBd fe ys =6.597 x 103/ 0.988 x 18 x 348 = 1.066 cm?2

Condition de non fragilité : (Art A.4.2/BAEL91)

Amin=0.23bdf 28/ fe=10.23 X 60 X 18 X 2.1/400 = 1.3 cm2

As =133cm?> Anin=13cm? onprend As=1.33cm?
Soit Ast=3HA8 =1.50 cm?

AET 1

Etant donnée la table de compression est entierement tendu, alors le calcul se fera
en considérant une section rectangulaire de section (boxh) = (12x20).
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by=12
1 = Mtmax/ (bd 2Fbc) —
(=548 x 103/ 12 x 182 x 14.2 = 0.1 o
u=0.1<pur=0.392 - SSA. T o 2
p=0.1-pB=0947 8
3} - =
Ass  =Mtmaxlfdfeys =  5.48x103/ \ —

0.947x18x348 = 0.924 cm2 b=60

Condition de non fragilité : (Art A.4.2/BAEL91)

0.23bodf 28 0.23x12x18 x 2.1
Amin=———"——"— = =0.26 cm?
fe 400

Ast=0.924 cm?2> Anin=0.26 cm? onprend Asi=0.924 cm?
Soit Ast=1HA12 =1.13 cm?

a- Vérifications a PELU :
a.9) Vérification de ’effort tranchant (contrainte de cisaillement) :
(Art A5.1,1/BAEL9])

Vinax 12.71 x 103

Ty = ——— = ———— = 0.59 MPa
bd 120 x 180

Pour une fissuration non prejudiciable
0.2fc28

“Ty = min ( ; 5 MPa) = min(3.33 MPa; 5MPa) = 3.33 MPa

Yb
Tu= 0.59 MPa <7, =3.33 MPa — condition vérifiée

a.10) Vérification de la contrainte d’adhérence et d’entrainement : (Art
A.6.1,3)

Pour qu’il n'y ait pas entrainement des barres alors 1l faut vérifier cette condition :

Tse < Tse

Vinax 12.71 x 103
Tse= = =2.08209dYu 09 x 180 % 37.68 MPa

Tse = Psfrzs= 1.5 X 2.1 = 3.15 MPa Avec :
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Zui : La somme des périmetres utiles des barres tendues Yui = 3.14 X 12 =
37.68 mm s Coefficient de scellement: —  Ys=1: ronds lisses.
— s= 1.5 : Haute adhérence.
“Tse. Contrainte admissible d'adhérence.
Tse. Contrainte d'adhérence limite ultime.
Tse = 2.082 MPa <75 = 3.15 MPa
— Pas de risque d’entrainement des barres longitudinales.

a.11) Longueur de scellement droit :(Art A.6.1,22/BAEL91)
Tse = 0.612f 128 = 0.6 X 1.52X 2.1 = 2.835 MPa

¢fe 1.2x400
Ls= = —— =4233cm—> onprend Ls=43cm
4T, 4% 2.835

Les regles de BAEL [Art A.6.1,253/BAEL91modifie99] admettent que 1’ancrage
d’une barre rectiligne terminée par un crochet normal est assuré lorsque la longueur
de la portée mesurée hors crochet est au moins égale 0,415 pour les aciers HA.

Soit:1,=04ls=04%x43=172cm —»onprend l,=18cm

a.12) Influence de I’effort tranchant :
 Sur le béton : (Art A5. 1, 313/BAEL91)

Il faut vérifier cette condition :____  _____ 2Vu< 0.8fc28
b00.9d y»p
2V 2x12.17 x 103
== 1.308 MPa
bo0.9d 120 x 0.9 x 180
0.8fc28 0.8%x 25
= =13.33 MPa
Vb 1.5
2Vu O.8fC28
=1.308 MPa < = 13.33 MPa — condition vérifiée
b00.9d Vb

* Sur Pacier :

Appuis intermédiaires : (Art A.5. 1, 321/BAEL91)

D’apres (I’Art A.5. 1, 321) du BAEL91, si la valeur absolue du moment fléchissant
de calcul vis-a-vis de ’ELU est M, < 0.9V.d ; alors on doit prolonger les armatures
en travées au-dela des appuis et y ancrer une section d’armatures suffisantes pour
équilibrer un effort égal a:
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Vmax+0.9M
maxXx

Ona:
0.9V.d =09 x12.71 X 0.18 = 2.059 KN.m
M,=8.184 KN.m > 0.9V.d = 2.059 KN.m
— les armatures calculée sont suf fisantes

Appuis de rive : (Art A5. 1. 312/BAEL91)

I1 est de bonne construction pour équilibrer 1’effort tranchant Vu d’ancrer la
nappe d’armature inférieur suffisante avec sa longueur de scellement. Pour cela,
il faut vérifier cette condition :

ysVumax
Ast adopté > Ast ancrer =

fe
Ast ancrer = As/Vumax fe =12.71x103 /348x102 = 0.365 cm?2
Ast adopté = 1.13 cm2 > Ast ancrer = 0.365 cm?2

— les armatures inférieures ancrées sur les appuis de rive sont
suffisantes.

a.13) Vérification de la contrainte moyenne sur appuis
intermédiaires : (Art A.5. 1, 322/BAEL91)
Il faut veérifiée cette condition :

Obc< Obc

Vumax 12.71x103
Obc= = ——=0.65 MPa
b,0.9d 120x0.9x180

1.3f 28 1.3x25

MPa v, 15
obe = 0.65 MPa <G = 21.67 MPa — condition vérifiée

a.14) Vérification de la contrainte de cisaillement au niveau de la jonction
table nervure : (Art A.5.3,2/BAEL91)
Pour assurer la liaison des membrures d’une poutre avec 1’ame, il faut vérifier :
Tu<Tu
s v, (b—by) 12.71x 10% x (600 — 120)

Tu = — === (0.785 MPa
ho1.8bdh,1.8 x 600 X 180 x 40
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Pour une fissuration non prejudiciable :

0.2fc28

Tu=min ( ,5MPa) =3.33 MPa

Vb
Tu=0.785 MPa < ty= 3.33 MPa — condition vérifiée

a.15) Calcul des armatures transversales : (Art.A.7.2,2 / BAEL91)

h bo

pe<min (— —;; )
3510

20 12
p:e<min(_ _;; 1.2) =0.57 cm - on prend du ¢6

35 10
Les armatures transversales sont réalisées par un étrier de ¢6
soit A= 2¢6 = 0.56 cm?
a.16) Espacement max des armatures transversales : (Art 5.1,22/BAEL91)

(0.9d; 40cm) = 16.2 cm

Atfe =056 x 400 = 46.67 cm
St<min 0.4b, 12 X 0.4
0.84¢fe(sina + cosa) 0.8 X 0.56 X 400 x 1
=<0

{ bo(Tu — 0.3k fr28) 12(0.51 - 0.3 x 1 x 2.1)

a = 90° — flexion simple, cadres droits.

Avec k = 1 (pas de reprise de bétonnage, flexion simple et fissuration non
préjudiciable.

soit: Si=16cm
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b- Vérification a ’ELS :
b.2) Vérification de I’état limite d’ouverture des fissures :
(Art.5.3,2/BAEL91) La fissuration est considérée peu préjudiciable,
aucune vérification n’est nécessaire.

b.4) Vérification de la résistance a la compression du béton :
(Art.4.5,2/BAEL91) On doit verifier :

Obc< Opc et 05t < Ost
M;
avec: 0se=kiopc et ost=____
B1dAs

e En travée :
Contrainte dans 1’acier :
1004As 100x 1.5
p1= = =0.69
bod 12 x 18
p1=0.69 > k1 = 26.32 - 1= 0.879

M; 5.853 x 106
Ost= = = 246.62 MPa
p1dAs 0.879 x 180 x 150
fe 400
Ost= = = 348 MPa
ys 1.15

ost= 246.62 MPa < 65t =348 MPa — condition vérifiée

Contrainte dans le béton :
ost 246.62

Ost= ki10pc > Ope=———= ———— =937 MPa
ki  26.32

0bc=0.6fc28=0.6 X 25 =15 MPa

obc=9.37 MPa < 6pc= 15 MPa — condition vérifiée

* Sur appuis :
Contrainte dans 1’acier :

1004s 100 x 1.13
pr=———=———=0523
bod 12 %18
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p1=0.523 > k1=31.12 - 1= 0.892

M 3.91 x 10¢
Ost= = = 215.51 MPa
B1dAs 0.892 x 180 x 113
fe 400
Ost= = = 348 MPa
ys 115

ost= 215.51 MPa < 6s+= 348 MPa — condition vérifiée
Contrainte dans le béton :

Ost 215.51
ost= k10pc > Ope=———=——— =693 MPa
k1 31.12
Obc= 0.6fc28=0.6x25 =15 MPa
obc=6.93 MPa < 6pc= 15 MPa — condition vérifiée

b.5) Etat limite de deformation : (Art.B.6.8,424/BAEL91) D’aprés les
reglements de BAEL91, on se dispense du calcul de la fleche si les trois
conditions suivantes sont vérifiées :

ho1 As 3.6 h M,
= < ;T2
L 225  bod fe L 15M,

h 20 1
—==0059>___ = 0.044 - condition vérifiée
L 340 22.5

As/ bod =1.5/12x8 = 0.0069
As/ bod < 3.6/ fe — condition veérifié
3.6/ fe = 3.6 /400 = 0.0090

Mt /15Mo = 4.878 /15x6.794 = 0.048
hIL> Mt/ 15Mo — condition vérifié€p
hl L =20 /340 = 0.059
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Conclusion :
Les poutrelles de I’étage de service seront ferraillées comme suite :

o Armatures longitudinales :
3HAS8 pour le lit inférieur.
1HA12 pour le lit supérieur.

O Armatures transversales :
1 étriers en ¢8

étrier 8 | | |

o ® @

Figure 111.12 : Disposition des armatures dans la poutrelle d’étage de service

b.3 Plancher étage terrasse :
Dans ce plancher on a 2 types de poutrelles qui sont représentees dans le schéma si

dessous :
1er Type:
0.2M, 0.5M, 0.4M, 0.4M, 0.4M, 0.4M, 0.5M, 0.2M,
A A A A A A A A
M., M., M., M,, M., M., M.,
| 3.7m | 3.7m | 3.7m | 3.1m | 3.7m | 3.7m | 3.7m |
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zéme T) /pe :

0.2M, 0.5M, 0.5M, 0.2M,

M,

1 3.7m 1 3.7m 1 3.7m |
I | | 1

Pour le 1ertype : a- Combinaison de charge :
T ELU:
qu= (1.35G + 1.5Q)b
qu= (135 X 5.66 + 1.5 xx 1)0.6 = 5.48
KN/ml ¥ ELS :
qs=(G+ Q)b
qs= (5.66 +1)0.6 =4 KN/ml

b- Moment isostatique :
* ELU:
Travée AB/BC/CD/EF/FG/GH: (I=3.7m)
qul? 548 x3.72

Mo1 = = =9.378 KN.m - Mo1=9.378 KN.m
8 8
Travée DE : (I =3.1m)
qul? 5.48 x 3.12
My = ————— = ————=6583KN.m - Mo2=6.583 KN.m
8 8
T ELS:

Travée AB/BC/CD/EF/FG/GH: (I=3.7m)
gslz 4 x3.72
Mi=——— = —6845KN.m - M1=6.845 KN.m
8 8
Travée DE : (I =3.1m)
qsl2 4 x 3.12
My=————=————=4805KN.m - M2;=4.805KN.m
8 8

c- Moment en travées (ELU) :
Q 1

a= ———=———=0.15
0+G 566+1

une travée intermediaire
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1+0,3 «
= 0,550 —» cas d'une travée intermedi

1,2+0,3?
= 0649 —> cas d'une travée de rive

a=0.227- {1+03a=1.099

O Travée derive :

Ma+ My
M:=zmax {max[(1+ 03a)Mo;1.05Mo]=____ (1,2+0,3a /2) Mo
2
O Travée intermédiaire :
Mda+ Mg
M. =max {max[(1 + 0.32)Mo; 1.05Mo] = (1+0,3 a /2) Mo
2

Diagramme des moments (ELU) :

AAAAAA

\/V V\/\/

6.557 6. 087 e 6.557
3.7m

1 3.7m | 3.7m | | 3.1m | 3.7m | 3.7m | 3.7m |
I I ! I ! ! I 1

Figure 111.13 : diagramme des moments a ’ELU (étage terrasse)

d-  Efforts tranchants (ELU) :
Pour le calcul des efforts tranchants on utilise les formules suivantes :

Mi+1—Mi qL

T:= _+

{ L 2
Mi+1— Mi qL
Tivi=————
L 2
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Diagramme des efforts tranchants (ELU) :

10.411 10.919

10.157 10.157
9.395 9.902

I\ + \ 8.509 |\ \ i) |
NRVINAN N

—9.902
—10.157 —10.157
—10.919 —10.411

Figure 111.14 : diagramme des efforts tranchants a I’ELU (étage terrasse)

e- Moments en travees (ELS) : Diagramme des moments :
— 3.422 — 3.422

—2.738 —2.738 —2.738 2,738
—1.369 /\ /\ /\ /\ =" 369

VAVAVASATATAY

4.107
4.449 4.449 4.791

4.791

| 3.7m | 3.7m | 3.7m | 3.1m | 3.7m | 3.7m | 3.7m |
[ ! I ! I I ! 1

Figure 111.15 : diagramme des moments a I’ELS (étage terrasse)
Pour le 2émetype : a-
Combinaison de charge :
T ELU:
qu= (1.35G + 1.5Q)b
qu= (1.35 X 5.66 + 1.5 X 1)0.6 = 548 KN/ml %
ELS:
qs=(G+ Q)b
qs= (5.66 + 1)0.6 = 4 KN/ml

b- Moment isostatique :
T ELU:
(l=3.7m)
qul? 5.48 x 3.72

My = —— =———— =9378KN.m - My=9.378 KN.m
8 8
T ELS:
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(l=3.7m)
gslz 4 x3.72
Ms= ———= ————=6.845KN.m - Ms=6.845 KN.m
8 8

c- Moment en travées (ELU) :

0 1
a= —— =—— =0.15
0+G 566+1

a=0227— 1+03a/2=0.523 — cas d 'une travée intermediair€p
1.2 +0.3a¢2=0.623 — cas d 'une travée de rive

1+0.3a¢=1.045
O Travée de rive :
Ma+ My
M¢=max {max[(1+ 03a)Mo;1.05Mo]=_____ (1,2+0,3a /2) Mo
2
O Travée intermédiaire :
Md+ Mg
M= max {max[(1 + 0.3e)Mo; 1.05Mo] = (1+0,3 a /2) Mo
2

Diagramme des moments (ELU) :

_I,Kg /\\/ /I\ 71.38

5.149

6.597 6.597

| 3.7m | 3.7m | 3.7m |
I T T 1

Figure 111.16 : diagramme des moments a ’ELU (étage terrasse)

d- Efforts tranchants (ELU) :
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Pour le calcul des efforts tranchants on utilise les formules suivantes :

Mi+1—Mi qL

Ti= _________+__

{ L 2
Mi+1—Mi qL
Tit1= —— —
L 2

Diagramme des efforts tranchants (ELU) :

10.919
10.157
9.395
B + +
—10.157 _9.395
—10.919
1 3.7m | 3.7m | 3.7m |
1

Figure 111.17 : diagramme des efforts tranchants a I’ELU (étage terrasse)

e- Moments en travées (ELS) :
Diagramme des moments :

— 3.422 —3.422

,1I\369 /_\ /_I\ 7' 369

4.79 4.79

| 3.7m | 3.7m | 3.7m |
I T T 1

Figure 111.18 : diagramme des moments a I’ELS (étage terrasse)

Les sollicitations pour le Plancher étage courant :
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ELU ELS
Moments sur |  Moments en Efforts Moments sur | Moments en
appuis KN.m| travée KN.m | tranchant KN |appuis KN.m|travée KN.m
Type 01 —4.7 6.557 10.919 —3.422 4.791
Type 02 —4.7 6.597 10.919 —3.422 4.791
max —4.7 6.597 10.919 —3.422 4.791

Tableau I11.3 : Efforts internes des poutrelles 1 et 2 de 1’étage terrasse.

T Ferraillage a ’ELU :

Le ferraillage se fera a ’ELU en prenant le moment maximal sur appuis et en

traveée.

O En travée : Munax=6.597 KN. m
Le moment équilibré par la table de compression :
Mo= Fpc X b X ho(d — 0.5ho)
avec d=09h=0.9x20=18cm
Mo=14.2 x 103X 0.6 x 0.04(0.18 — 0.02)
Mo=54.528 KN.m
Mo=54.528 KN.m > Mimax = 6.597 K
neutre tombe dans la table de compression.

= Le calcul se fera en considérant une section
rectangulaire de section (b X h) = (60 x 20).

.m =>L’axe

U= Mtmax/ (bd 2Fbc)

u=548x 103/ 12 x 182 % 14.2 = 0.85
@ =0.024 < ur = 0.392 > SSA.
1=0.024 - B = 0.988

=1.066cm
Ase= M Bdtmaxyfgs: 0.9886.597x 18x 10x 34832

0.23bodf t28

fe

023 x12x18x2.1
1.3

Amin=

400

Condition de non fragilité : (Art A.4.2/BAEL91)

Ase= 1.066 cm?2 < Amin= 1.3 cm?
As:=3HA8 =1.50 cm?

on prend
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O Sur appuis : Mamax=4.70 KN. m Etant
donnée la table de compression est entierement %=
tendu, alors le calcul se fera en )
considérant une section rectangulaire de section M,

(boXx h) = (12 x 20).
U= Mtmax/ (bd 2Fbc)
\\

0c=4
[
=

1 =548 x 103/ 12 x 182 x 14.2 = 0.85 51\
11 =0.085 < ur=0.392 - SSA.
1 =0.085 - 8 =0.995 b=60

Ast=M Bdimaxyfes — 0.9886.597x 18X 103% 348= 0.745 cm2

12

Condition de non fragilite : (Art A.4.2/BAEL91)

0.23bodfr2s 0.23x12x 18 x 2.1

fe 400
Amin = 0.26 sz
Ast=0.745cm?2> Anin=0.26 cm? onprend Asi= 0.745 cm?

Soit Ase=1HA10 = 0.78 cm?

Conclusion :
On adopte le méme ferraillage que celui adopter pour 1’étage courant, alors les
poutrelles de la terrasse seront ferraillées comme suite :

O Armatures longitudinales :
3HAZS pour le lit inférieur.
1HAL0 pour le lit supérieur.

O Armatures transversales :
1 étriers en ¢8
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étrierg 8 | | |

¢ o o

Figure 111.19 : Disposition des armatures dans la poutrelle d’étage terrasse
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2. Plancher en dalle pleine :
2.1. La dalle salle machine :
Notre immeuble comporte une cage d’ascenseur de caractéristiques :
- Lavitesseest V=1m/s.
- Lasurface de la cabine est S = 1.5 X 1.8 = 2.7 m2.
- La hauteur de la cabine est 2,20 m
- La charge que peut contenir la cabine est de (9) personnes au maximum a
raison de (4) personnes par (1.2 m?).
- Lacharge totale que transmet le systeme de levage et de la cabine est (P =9

Tonnes).
Dalle couvrant la
salle machine 2% /\
Dalle de la / g
salle machine o
y L1 Contre
. O
\201ds / o
E M
Q
S 4

0.15 J
Figure 111.21 : Représentation schématique de la salle machine

1 Calcul de la dalle salle machine :

La dalle repose librement sur les pourtours et soumise a une charge localisée
s’effectue au moyen des abaques de Pigeaud qui fournissent les coefficients qui
permettent de calculer les moments engendrés par ces charges dans les deux sens.

M= P(M1+ vM>)
My, = P(M2 + vMi)

Avec :

M1 et M, : Coefficient données par les abaques de Pigeaud en fonction de px et des rapports
U/Lx et VILy

v : Coefficient de Poisson qui est égal a :
- v=0 al’ELU.
- v=0.2al’ELS.
qu : Charge totale appliquer sur un rectangle centré.
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a. Fonctionnement du panneau :
Ly 150
Px= " ==10.83
L, 180

0.4 < px< 1= Ladalle travail dans les 2 sens.

4 -

' Uo
i
g —t 1 +
[}
; g _
7 ; =) Q ~
VI 1 [ — I Revétement
; I p
' - | v I e
' i |
' : - . ]
‘u | I »° T I h—o
. : . Dalle=— - — = . _._ (-—'*-.\—-—-! 2
/ A S 45° s
; + — i o
L =15 | o
~= 1.5 .
k 1 U

Figure 111.22 : Schéma représentatif de diffusion de charge au niveau du
feuillet moyen
ho
U=uo+ (2 +&e)2
_()
V=vo+(2 +¢&e)2
Avec :
U et V : Surface d’impact au niveau du feuillet moyen de la dalle.
up et vo : Surface de contacte (uo = vo= 80 cm)
& : Coefficient de remplissages
¢ = 1 si revetement en béton.
& = 0.75 si revetement analogue. e
: Epaisseur revétement. e = 5 cm.

On a une dalle d’une épaisseur de ho =15 cm.
15

2
U =80+ (15 + 5) 2 = 105 cm.
V =80+ (—+5)2=105cm.

2
b. Charge de calcul :
Poids propre : G =(25x%x0.154 22 x 0.05) x 1 ml = 4.85 KN/ml
AlELU:

gu=1.35G + 1.5Q = 1.35 X 4.85 + 1.5 X 1 = 8.05 KN /m

P, = 1.35x 90 = 121.5 g
alELS:

qs=G+Q=485+1=585KN/m
Ps=90 KN
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c. Moment du au poids propre de la dalle :
Les moments au centre du panneau sont donnés par :

Sens de la petite portée : My41 = Ux X qu X L2
Sens de la grande portée : Myt = uy X My¥

ELU:v=0

px = 0.83 = {uuxy=00.0531.649

Calcul des moments di au poids propres de la dalle :
Mxul =ux X qu X Ix2; Myul =uY X
Mxul
M1 =0.0531 X 8.05 X 1.52=0.962 KN.m.
My¥ = 0.649 X 0.962 = 0.624 KN.m.

ELS:v=0.2
px = 0.83 = {uuxy==00.0600.750

Mxsl =ux X qu X Ix2 ; Mys1 =uY X Mxul
M,s1=10.0600 % 5.85 x 1.52=10.790 KN. m.
Mys1=0.750 X 0.79 = 0.593 KN.m.
d. Evaluation des moments M. et M, d( au systéeme de levage :
My=P(M1+ vM>)

M, = P(Ma+ uM»)
U 105 vV  1.05
—=——=07 ; —=——=058
L. 15 l, 18
D’ol : M1 = 0.082 et M2 = 0.055

ELU:v=0

Myt = Pyx M1=121.5 X 0.082 = 9.963 KN. m.

My = Py X M2=121.5 x 0.055 = 6.68 KN.m.

ELS:v=0.2

M2 = Po(M1+ uM2) = 90(0.082 + 0.2 X 0.055) = 8.37 KN.m.
MyS; = Ps= (M1 + vMz) =90(0.055 + 0.2 X 0.082) = 6.426 KN.m
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e. Superposition des moments :

- ELU:
Myx= M1+ My, = 0.962 + 9.963 = 10.925 KN. ml
My= M1+ My, = 0.624 4+ 6.68 = 7.304
KN.ml - ELS:
Myx= M1+ My2=0.79 + 8.37 =9.16 KN. ml
My= MyS1+ My, =0.593 + 6.426 = 7.019 KN. ml

En tenant compte des semi encastrements de la dalle au niveau des
pourtours, les
moments calculés seront minorés en leurs affectant le coefficient (0.85) en travée
et (0.3) aux appuis.
- En travées :
Myt = 0.85M,x=0.85 X 10.925 =9.286 KN.m
M,t= 0.85M, = 0.85 x 7.304 = 6.208

KN.m - Aux appuis :
My=03M,=0.3xX10.925=3.278 KN.m

Mye=0.3M,=0.3 X 7.304 = 2.191 KN.m

f. Ferraillage : Il se fera a I’ELU pour une bonde de 1ml de
largeur en flexion simple.

M M
u=— 5 A=
fouX b X d? B X dxX o
Avec :
0.85X fr2s  0.85x 25
fou=————— L —— = 14.2 MPa.
0 X yp 1x1.5
R 1+0.8
b=100cm ; dr=13cm et dy=dx—( 2 )=13-(=121cm.
fe 400
os= —=—""=348 MPa
ys 1.15
- Sens X-X .
En travée :
M 9.286 x 103
f= = =0.038

fruxbXd® 142 %100 x 13?
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u=0.038<0.392=S5.5.4
— B =0.981
M 9.286 x 103
Ay = == 2.10 cm?
BXdixas 0.981x 13 x 348

Soit : 4HA 10 = 2.35 cm? avec un espacement S, = 25 cm.

En appui :
M 3.278 x 103
L= = =0.014
fruX b X d* 142 x 100 x 132

1=0014<0392=S5.5.4
= B =0.993

M 3.278 x 103
Ay = = =0.73 cm?
B XdxXos 0.993 x 13 x 348

Soit : 4HA 8 = 2.01 cm? avec un espacement S; = 25 cm.

- Sensy-y:
En travée :
M 6.208 x 103
U= == 0.030
fruXbxdy?® 14.2x100 x 12.12

©=0030<0392=S5.5.4
= = 0.985

M 6.208 x 103
Ay= = = 1.5 cm?
B XdyX os 0.985 x 12.1 x 348

Soit : 4HA 8 = 2.01 cm? avec un espacement S, = 25 cm.

En appui :
M 2191 x 103
U= = =0.010
fruXbxdy?  14.2x100 x 12,1

©=0010<0392=S5.S.4
= £ =0.995
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M 2191 x 103
Ay= == 0.52 cm?
Bxdyxas 0995x12.1x 348

Soit : 4HA 8 = 2.01 cm? avec un espacement S, = 25 cm.

Zone Sens (IZ\;‘. my| ® B A (em?) Aadoptée (€M) s (em)
En x_x | 9286 |0038 |0981 | 210 |4HA10 | 3.14 25

travees | _y | 6208 |0.026 |0.987 | 1.50 4HA8 | 2.01 25
Aux x_x | 3278 |0.014 |0.993 | 0.73 4HA8 | 2.01 25

appuis | y_y | 2191 |0.009 |0996 | 0.52 4HA8 | 2.01 25

Tableau II1.6 : Ferraillage de la dalle pleine de la salle machine a PELU.

g. Vérification a ’ELU :
g.1 Condition de non-fragilité : (Art B.7.4 BAEL.91)
I. Armature inférieures (sens X-x) :

Wx Ax > (3 — px) = Wo
bxh ™~ 2
Avec :
Amin . Section minimale
d’armature. S : Section totale du
béton.
Wo: Taux d’acier minimal = 0.0008 (acier HA FeE400).

(3 - px)
w2
Ax= b X h xWo
A,=0.868 x 1073 x (100 x 15) = 1.302 ¢z => Amin, = 1.302 cm?

=0.868 x 1073

_0gx 10237089
_0. y

Ay= 3.14 cm? > Amin, =1.302cmz—
OK ii. Armatures supérieure (sens y-y) :
A}’

Wy~ b X h=Wo
4,2 0.8 X 1073 X (100 X 15) = 1.20 ¢cma = Amin, = 1.20 cm?

Ay=2.01 cm? > Aminy = 1.20cmz— OK

g.2 Diametre maximal des barres : (Art A7.21 BAEL.91)

no_150
On doit vérifier que : gmax— 10 10 -2 T,

¢ =10 mm < pmax= 15 mm. - Condition vérifier.
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g.3 Espacements des armatures (Art A8.2.42 BAEL91) :
On a une fissuration non préjudiciable et une charge concentrée.
i.  Armatures inférieures (sens x-x) :
Se<min{2he;25cm} —  §,=25cm <minf30cm ; 25 ¢m} = Condition
vérifier.
ii. Armatures supérieures (sens y-y) :
Se<min{3h;33em} — §y=25cm <minf45cm ; 33 cm} = Condition
vérifier.
g.4 Vérification au poinconnement : CBA 93 (Art A.5.2.4.2) On
admet qu’aucune armature d’effort tranchant n’est requise, si la
condition
suivante est satisfaite.
0.045 pec X h X fc28

qus
Vb

Avec :

qu: Charge de calcul a ’ELU.

h: Epaisseur total de la dalle #: Périmétre du contour de 1’air sur lequel
agit la charge au niveau du feuillet moyen.

e =2U+V)=42m,

0.045 4.2 X 0.15 X 25000

g 15 =425 N

qu=121.5KN < Qu = 472.5 KN — Condition vérifier
Donc pas besoin d’armature transversal.
g.5 Vérification de la contrainte tangentielle :
Les efforts tranchants sont aux maximums au voisinage de la chargeetona U =V
donc;

- Aumilieude U :
P 121.5
Vu= ==50.625 KN.
3xV 3x08
- Aumilieude V:
P 121.5
Vu= ==50.625 KN.
2U0+V 2x08+0.8
fei
Tu=0.07_=1.17 MPa.
Vb
Vumax 50.625 x 103
Tu= == (0.389 MPa.

bxd 1000 x 130
Tu=0.389 MPa <ty = 1.17 MPa = Condition vérifier.
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h. Vérification a
PPELS : - En travées :

Mt =085M, =085x9.16 =7.786 KN.m
Myt= 0.85My= 0.85 x 7.019 = 597 KN. m -
Aux appuis :
My2=03My =03x916=2.748 KN.m
Mya=0.3M,=0.3 X 7.019 = 2.106 KN.m
h.l. Ferraillage :
Il se fera a I’ELS pour une bonde de 1ml de largeur en flexion
simple. Les résultats des calculs relatifs a la détermination du ferraillage,
seront sur le tableau cidessous :

Zone Sens Ms (KN. i B1 A (cm?)
m)
En X—x 7.786 0.0032 0.968 1.76
travées y—7y 5.97 0.0028 0.970 1.43
Aux xX—Xx 2.748 0.0011 0.981 0.65
appuis y—y 2.106 0.0010 0.982 0.50

Tableau II1.7 : Ferraillage de la dalle pleine a ’ELS
—Le ferraillage adopté a I’ELU est suffisant
h.2. Etat limite de déformation :
Dans le cas de dalle appuyeé sur 4 appuis, on peut se dispenser du calcul de la
fleche
si les conditions suivantes sont vérifiées :

ht/ lx>Mx t [20Mx
AxIbxd<2/ fe

ht/ lx =15 /150 = 0.1 > Mx t /20Mx = 7.786/ 20 x 9.286 = 0.042 — Condition
vérifiegp

Ax b x d = 3.14 /100 x 13 = 0.0024 < 2/ fe = 2/ 400 = 0.005 — Condition
vérifie@p

=L a fleche est vérifiee.

1 Conclusion :
La dalle de la salle machine sera ferrailler
comme suit : - Sens X-X :
Pour le lit inferieur : 4HA10/ml avec un espacement de 25 cm.
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Pour le lit supérieur : 4HA8/ml avec un espacement

de 25cm. - Sens y-y :
Pour le lit inférieur : 4HA8/ml avec un espacement de 25 cm.
Pour le lit supérieur : 4HA8/ml avec un espacement de 25 cm.

Sens x-x
T8 (e=25cm) T8 (e=25cm)
5 b - . *
a i . _ _ = ]
T10 (e=25cm)
.I i
o 150 o
Sens y-y
T8 (e=25cm) T8 (e=25cm) —
) P @ 2 . - —
L) - > w 4 » - |
| T8(e=25cm)
voile 10 T10(e=25cm) voile
) 1.80 ,

4 7

Figure 111.23 : Schéema de ferraillage de la dalle salle machine

2.3. Balcons :
Le balcon est considéré comme une console en dalle pleine faisant suite a la dalle
du plancher, son calcul se fera comme une poutre encastrée d’une seule extrémité
(au niveau de la poutre de rive).

N
|~

LALET

L [=150m Jl
4|

.

Figure 111.24 : Schema statique de calcul du balcon.
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a. Détermination des charges et surcharges :
Le calcul se fera pour une bonde de 1 ml de longueur.
- Charge permanente :

Poids de la dalle pleine : G =5.27 X 1 =5.27 KN /ml.
Poids propre du garde du corps: g = 1.70 KN /ml.
Charge horizontale due a la main courante : p = 1 KN /ml.

- Surcharge d’exploitation :
Q=35x%x1=3.5KN/ml.
NB : Le moment engendré par I’effort de la poussée due a la main courante est
faible devant le moment d’encastrement des charges uniformément réparties.
Donc, on néglige cet effort dans les calculs.

Le balcon est calculé en flexion simple.

b. Calcul aPELU :
La dalle pleine : qu= 1.35G + 1.5Q = (1.35 x 5.27) + (1.5 X 3.5) = 12.36
KN /ml. Le garde du corps :gu.= 1.359g = 1.35 X 1.70 = 2.3 KN /ml.

- Calcul du moment d’encastrement : La section dangereuse
¢tant au niveau de I’encastrement, le moment est égal a :

- Moment provoquer par la charge {(g.):
qul?> —12.36 x 1.52
Mg, = = =—1391KN.m
2 2

- Moment provoguer par la charge (g.) :

- Moment totale :

Mu: Mqu‘l‘ Mgu: _1391 - 345
My=—-1736 KN.m

NB : Le signe (-) veut dire que la fibre supérieure est tendue.

c. Ferraillage :
- Calcul des armatures principales :

M,=1736 KN.m ; b=100cm ; d=13cm

M, 17.36 x 106
U= = — =0.071
bd*frc 1000 x 1302 x 14.2
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2em
13 cm I].S cm

100 cm

pu=0.072<0392=3S.5. A

v

A

1=0.072= B =0.963
Ast =M Bdimaxyfes=0.963.597x 18x 103x 348=0.963

As=3.98 cm?
Soit4T12 =452 cm? Avec S:=25cm

- Armature de répartitions :
As 4.52
Ar="="=113cm?
4 4

Soit4T8=2.01cm? Avec S¢=25cm

d. Vérifications a PELU :
d.1. Espacements des armatures :
On a une fissuration non préjudiciable et une charge concentrée.
Armatures principales :
Se<min{3h:; 33 cm} — S¢= 25cm < min{45 cm ; 33 cm} = Condition
verifier.
Armatures de répartitions :
St< min{4h:; 45 cm} — S¢= 25cm < min{60 cm ; 45 cm} = Condition
verifier.

d.2. Condition de non fragilité : (Art A.4.2 BAEL.91)

2.1
:(0.23f‘t )db:0.23x—x 100 x 13 = 1.57 5
fe 400 28 cm

Amin

As=4.52 cm?2> Anin= 1.57 cm? = Condition vérifier.
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d.3. Vérification de I’effort tranchant : (Art A.5.1.211 BAEL.91)

Vu= qul + gu=12.36 X 1.5 + 2.3 = 20.84 KN

On doit vérifier que : Tu <7«

v 20.84
Tu=—=—"——=10.016 MPa

bd 100 x 13
©u =min (0.15fc28/ yb ; 4 MPa) = 2.5 MPa (Fissuration
préjudiciable)
— 7,=0.016 MPa <7, = 2.5 MPa = Condition vérifier.
— L es armatures transversales ne sont pas nécessaires.

d.4. Vérification de la contrainte d’adhérence et d’entrainement : (Art
6.1.3 BAEL91)

Pour qu’il n’y ait pas d’entrainement des barres on doit veérifier cette condition : s
<Tse

Tse MPa Avec W= 1.5 pour les aciers H.A

_
Tse ~ 094%U avec ¥ U: Somme des périmétres utiles des barres tendu
2U=nn¢p=4x314x1=1256cm

v, 20.84 x 103
Tse= = = 1.42 MPa

09d Y, y= ;. fr2s = 1.5 X 2.1 =3.150.9 x 130 x 125.6

Tse= 1.42 MPa< Tse = 3.15 MPa = Condition vérifier.

—Pas de risque d’entrainement des barres longitudinale.
d.5. Longueur de scellements droit : (Art A6.1,253 BAEL.91)

Tse . Contrainte admissible

d’adhérence

WY, : Coefficient scellement.

Tse = 0.6Ws2f128=0.6 X 1.52%x 2.1 = 2.835 MPa.

1x400

La longueur de scellement droit : Is= ¢4t see= =35.27cm

4x2.835

On prend I;=40 cm
~86~



Chapitre 111 : Calcul des éléments secondaires

Les régles de BAEL [Art A.6.1,253/BAEL91modifié99] admettent que I’ancrage
d’une barre rectiligne terminée par un crochet normal est assuré lorsque la
longueur de la portée mesurée hors crochet est au moins égale 0,415 pour les
aciers HA.

Soit: l,=0.4ls=04%x40=16cm

e. Vérification a PELS :
e.1.Combinaison des charges : gs=G + Q
Dalle : gs = 5.27 4+ 3.5 = 8.77

KN /ml Garde du corps : gs = 1.70
KN/ml

e.2. Calcul du moment d’encastrement : -
Moment provoquer par la charge (gs) :

qul®> 877 x 1.52
M= ==987KN.m
2 2

- Moment provoquer par la charge (gs) :

Mgg= gsl - 1.7 X 1.5 - 2.55 KN. m
- Moment totale :

Ms= Mq5+ Mgs= 987 + 255
M;=1242KN.m

e.3. Vérification de la résistance a la compression du béton :
On doit vérifier : gsc < d»
avec : gpc = 15 MPa.
M:s
ost <astet:ost=klobcavec:os=f__1dAs

O Contrainte dans ’acier :

0s< 05
p1=100A4s/ b0d = 100x4.52 /100x13= 0.35 p1=0.35 — k1= 39.35 — 1= 0.908

M, 12.42 x 106
Os= = = 232.78 MPa.

pid s 0.908 x 130 x 452
0s=232.78 MPa < 65t = 348 MPa = Condition vérifier.

~87~



Chapitre 111 : Calcul des éléments secondaires

O Contrainte dans le béton :

obc < obc
e = 0.6fc28= 0.6 X 25 =15 MPa.
Ost 232.78
ost=ki0pc= Ope= ————=  ——— =5.92 MPa.
k1 39.35

O0bc=5.92 MPa < 6pc= 15 MPa = Condition vérifier.

e.4. Etat limite de déformation : (Art B6.8,424 BAEL.91) D’apreés les régles
du BAEL.91, on pourra se dispenser du calcul des déformations si
les trois conditions suivantes sont vérifiees.

ht 1 As 3.6 h M¢
>_ < X - =
L 22.5 bod  fe L  15Mo

D 01>t —ooae b
150 T T 225 7 .

— = Condition vérifier. L

As 4,52 3.6
==0.0035 < __=0.009 = Condition vérifier.
bod 100 x 13 fe
h M 17.36
L
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f. Schéma de ferraillage :

-

-

4HAB8 (St=25cm)

[ l I l
M. - .

<1
4HA12/ml (St=25cm)

| 4HAS8/ml (St=25cm) |

| ® 7/ ® ® "

' /P /p /? /s' s

i 4HA12 (St=25cm) |

o 1.00 |

I il
Coupe A-A'

Figure 111.25 : Schéma de ferraillage des balcons
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2.4 Porte-a-faux :
Le porte-a-faux est considéré comme une console en dalle pleine faisant
suite a la
dalle du plancher, son calcul se fera comme une poutre encastrée d’une seule
extrémité (au niveau de la poutre de rive).

q.
NS
B , '
\ A 4 A 4 A 4 \ 4 A 4 A 4 A 4 h 4 A 4
k l=150m X

Figure 111.26 : Schéma statique de calcul du porte-a-faux.

a. Détermination des charges et surcharges :

Le calcul se fera pour une bonde de 1 ml de longueur.

- Charge permanente :

Poids de la dalle pleine: G =5.11 X 1 =5.11 KN/ml.

Poids propre du mur extérieur : g = 2.36 X (3.06 — 0.35) = 6.40 KN/ml.
- Surcharge d’exploitation :

Q=15%x1=15KN/ml.

Le calcul se fera en flexion simple.

b. Calcul a PELU :
La dalle pleine : gu= 1.35G + 1.5Q = (1.35 x 5.11) + (1.5 X 1.5) = 9.15
KN /ml. Le garde du corps :g«= 1.35g = 1.35 X 6.40 = 8.64 KN /ml.

* Calcul du moment d’encastrement : La section dangereuse étant au
niveau de I’encastrement, le moment est égal a :

- Moment provoquer par la charge {(q.) :

qul> —9.15 x 1.5%

Mg 2 2 .m

- Moment provoquer par la charge (gu):
M= gul = —8.64 X 1.5 = —12.96 KN

~90~



Chapitre 111 : Calcul des éléments secondaires

- Moment totale :
Mu= Mqu+ Mgu= _10.30 - 12.96
M,=—-23.26 KN.m

NB : Le signe (-) veut dire que la fibre supérieure est tendue.
c. Ferraillage :
- Calcul des armatures principales :

M,=2326KN.m ; b=100cm ; d=13cm

M., 23.26 x 106
fh=———— = = 0.096
bd*frc 1000 X 130% X 14.2

u=0096 <0392 = 5.5.4 2 cm
1 =0.096 = B = 0.949 13 cm} Il5 cm
M, 23.26 x 10° " 100 cm s

A = =
* " Bdog:  0.949 x 130 x 348 x 102

As=5.42 cm?
Soit4T14=6.15cm?2 Avec S:=25cm

- Armature de répartitions :
As 6.15
Ar="="=154cm?
4 4

Soit4T8=2.01cm?2 Avec S:=25cm

d. Vérificationsa PELU :
d.1. Espacements des armatures :
On a une fissuration non préjudiciable et une charge concentrée.

a. Armatures principales :
St<min{3h:; 33 cm} — S¢= 25 cm < min{45 cm; 33 cm} = Condition
vérifier.

b. Armatures de répartitions :
St< min{4h: ; 45 cm} — Se= 25 cm < min{6 cm ; 45 cm} = Condition
veérifier.
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d.2. Condition de non fragilité : (Art 4.2 BAEL.91)

2.1
_ :(0.23ft )db:0.23x—><100><13:1.57 )
Amin fe 400 28 cm

As=6.15 cm?2> Apnin= 1.57 cm?2 = Condition vérif er.

d.3. Vérification de I’effort tranchant : (Art A.5.1.211 BAEL.91)

Vu=qul + gu=9.15 X 1.5 + 8.64 = 22.37 KN

On doit vérifier que : 7. <Tu

v 22.37
Tu= —=—""  —0.017 MPa

©u =min (0.15fc28/ yb ; 4 MPa) = 2.5 MPa (Fissuration préjudiciable)
— 172 =0.017 MPa <7y = 2.5 MPa = Condition vérifier.

—Les armatures transversales ne sont pas nécessaires.

d.4. Vérification de la contrainte d’adhérence et d’entrainement : (Art
6.1.3 BAEL91)

Pour qu’il n’y ait pas d’entrainement des barres on doit vérifier cette condition :

Tse<=Tse

Tse = Ws. ftas = 1.5 X 2.1 = 3.15 MPa Avec W; = 1.5 pour les aciers H.A
v =0 9du2
Tse avec " * Somme des périmetres utiles des barres tendu

2U=nn¢p=5%x314x12=1884cm

Vv 22.37 x 103
Tse= L —— —1.015 MPa

09d¥ U0.9 x 130 x 188.4

Tse= 1.015 MPa < Tse = 3.15 MPa = Condition vérifier.

—Pas de risque d’entrainement des barres longitudinale.
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d.5. Longueur de scellements droit : (Art A6.1,23 BAEL.91)

Tse . Contrainte admissible d’adhérence

Tse = 0.6W2fr28= 0.6 X 1.52x 2.1 = 2.835 MPa.

4x400

La longueur de scellement droit : Is=¢stsee=1___- =49.38 cm

4x2.835
On prend Is= 50 cm

Les régles de BAEL [Art A.6.1,253/BAEL91modifié99] admettent que 1’ancrage
d’une barre rectiligne terminée par un crochet normal est assuré lorsque la
longueur de la portée mesurée hors crochet est au moins égale 0,41 pour les

aciers HA.

Soit: lo=0.4ls=0.4x50=20cm

e.  Vérification a PELS :

e.l. Combinaison des charges: gs=G + Q
Dalle : g = 511 + 1.5 = 6.61
KN/ml Mur extérieur : gs = 6.4
KN/ml

e.2. Calcul du moment d’encastrement :
Moment provoquer par la charge (gs) :

qul? 6.61 x 1.52
Myg= ————=———— =744KN.m

- Moment provoquer par la charge (gs) :

Mgs= gsl = 6.4‘ X 1.5 = 9.6 KN.m
- Moment totale :

Ms= qu+ Mgsz 7.4‘4‘ + 9.6
Ms=17.04 KN.m
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e.3. Veérification de la résistance a la compression du béton :
On doit Vérifier : apc < Ge
avec : gpc= 15 MPa.

Ms
ost <ostet:ost=klobcavec:os=p___1dAs

O Contrainte dans ’acier :
0s< Os

p1=1004s/ b0d = 100xx513.65/100x13 = 0.43 p1 =0.43 — k1 =345
— £1=0.899

M 17.04 x 106
= = 258.06 MPa.

O'S: =
p1dAs 0.899 x 130 X 565

0s=258.06 MPa < 65t = 348 MPa = Condition vérifier.
O Contrainte dans le béton :

Obc < Obc
b= 0.6fc28= 0.6 X 25 =15 MPa.
ost 258.06
Ost=k10pe= Ope= == 7.48 MPa.
k1 34.5

Obc=7.48 MPa < Gpc= 15 MPa = Condition vérifier.

e.4. Etat limite de déformation : (Art B6.8,424 BAEL.91)
D’apres les régles du BAEL.91, on pourra se dispenser du calcul des déformations si
les trois conditions suivantes sont vérifiees.

ht 1 As 3.6 h M¢
> < : -2
L 22.5 bod fe L 15Mo
= 15 =0.1> ! = 0.044
150 T T 225 7

— = Condition vérifier.

L
As 5.65 3.6
==0.0043 < _ =0.009 = Condition vérifier.
bod 100 x 13 fe
h M 23.26
=012 15M, ~15x23.26 0.067 _ = Condition vérifier.
L
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f. Schéma de ferraillage :

o

-

4HAB8 (St=25cm)

& LS ES A
{J \wt%m

| 4HAS/ml (St=25cm) |

- e // e ® g
' /P /9- /r /9- 7y
i 4HA 14 (St=25cm) i
B 1.00 N
[ 'l
Coupe A-A'

Figure 111.27 : Schéma de ferraillage des porte-a-faux
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3. Calcul des escaliers :

Dans le chapitre 2 on a opte
pour une épaisseur de (e = 20 cm)
pour la paillasse.

Le chargement : A
Volée : G =10.42 KN /m?

. S 1.6 2.4 4 1.2
Palier intermédiaire : ¢ = 6.36 | i e i
KN/m?

Q = 2.5 KN/m? Pour toute la paillasse.

Figure I11.28 : coupe verticale de I’escalier a calculer

3.1.Calcul des efforts :

Qpatier = 12.34KN/m /

Combinaison de charge a PELU :

La volée :

quotée=1.35G + 1.5Q = (1043 x 1.35+ 2.5 x 1.5) x 1 ml =17.83
KN/ml - Le palier :
Qpatier= 1.35G + 1.5Q = (6.36 X 1.35+ 2.5 X 1.5) x 1ml =12.34

KN /ml

Etude de la paillasse :

Gvoe = 17.83 KN/m

Qpatier = 12.34 KN/m

\ 4 \ vV _V A4 Yy V V v

R,

1.6

%{

| 2.4 | 0.4

B

B

1.2

Figure I11.29 : Schéma statistique de calcul de ’escalier a PELU.
a. Calcul des réactions d’appuis :

YFy=0= R4+ Rp=1234%x2%x1.6+1783x 2.4

Ra+ Rp=82.28 KN.

1.6 2.4

1.6

Y Mia=0= [qraer X 1.6 ( 2 + 4)] — 44R5 + [quotee X 2.4( 2 + 1.6)] + [Guotee X 1.6 ( 2 )]

(12.34 x 7.68) + (17.83 x 6.72) + (12.34 x 1.28)

Rp= 4.4

Rp=52.36 KN
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Chapitre 111 : Calcul des éléments secondaires

Donc {Ra= 29.92 KN Rp
=52.36 KN

b. Calcul des efforts internes :

- Pour0sx<1.6:

atier = 12.34 KN
T = Ra — Qpglier X x = 29.92 — 12.34x fed /m

T(x =0)=2992KgN \
{ Y Y vy VvV vV \ M
T(x = 1.6) = 10.18 kN " T
x2 X2 " T
— =2992x —12.34— B x \
M = RAx — qPalier 2 2 % =

Mx=0)=0KN. m

M(x = 1.6) = 32.08 KN m

T = R4 — 1.6qpatier — Qolée

T =2992-1.6x%x1234—17.83(x — 1.6)
T(x =1.6) =10.18 KN

Ur(e = 4) = —32.62 KN

Qvotse = 17.83 KN/m
Qpatter = 12.34 KN/m

1.6 (x — 1.6)? m
M = Ryx — 1.6qpaiier (x — 7) = Qvotée ( 2 )
(x — 1.6)? A z

M = 29.92x —19.74(x — 0.8) — 17.83 ( > ) IRA X

1
M = —8.92x% + 38.7x — 7.03 !
MCx =1.6) = 3208 KN.m

M(x =4) =515KN.m
Pour 1.6 <x<4 (x—1.6) :
ax=217m = Mmax= 3496 KN.m
- Pour0<x<1.2: \q,,a,,e, = 12.34KN/m
T

(x =1.2) =14.81
2

A A y

X

T: ng/[ngx = 12.34‘.1’
T(x =0)=0KN{
T KN

X X2

M= anlier? - 12'34?

Mx=0)=0KN m
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M(x =1.2) = —8.88 KN m

- Pour1.2<x<1.6:

T = —Rp + gpaiier X x = —52.36 + 12.34x patter = 12.34 KN /m
T(x =1.2) = =37.55KN T
{
T(x = 1.6) = —32.62 KN g ! !
x2 x2 M ?B
Mo _Re(x—12)+ anlier7 = —5236(x —1.2) + 12.347 Rp

M(x =1.2) = —8.88 KN, .

M(x = 1.6) =515 KN m

PS : On multiplie Mmaxpar des coefficients de réductions pour tenir compte de
I’encastrement partiel aux extrémiteés.

En travées : M= 0.85Mmax= (.85 X 34.96 = 29.72 KN.m
En appuis : M= —0.3Mmax= —0.3 X 3496 = —10.49 KN.m
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Calcul des éléments secondaires

c.Diagramme des efforts interne :

A

T 29.92KN

14.81 KN

217

{

N

N\

N

—8.88 KN.m

—-37.55 KN

_|_
-
M 34.96{KN.m
Y i
R0.49 KN.m ~10.49 KN.m
+
29.72 KN.m
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Chapitre 111 : Calcul des éléments secondaires

Figure I11.30 : Diagramme des efforts tranchants et des moments a ’ELU
3.2.Calcul des armatures :

- Entravée:
a. Armatures principales :
M 29.72 x 103
U= == 0.064
bd*fr 100 x 182 x 14.2
pn=0.064>pu=0.186=S.S5. 4 pn=0.064 = B =0.967

Ast =M¢ [Bd yfes=29.72 X 103/0.967 x 18 x 348=4.91 cm?

Soit Ass=5HA12 = 5. 65 cm? avec S:=20cm

b. Armatures de répartitions :

Ast 5.65
A= =——=141cm?
4 4
Soit Ass = 5HA8 = 2. 51 cm? avec S;=20 cm
- Auxappuis :

a. Armatures principales

M, 10.49 x 103
w= ==0.022
bd*fr. 100 x 182 x 14.2
p=0.022>pu=0186=S.5.4 pu=0.022 = B =0.989

Ast=M; /Bd yfes=29.72 x 103/ 0.989 x 18 X 348 = 1.69 cm?

Soit Ass=5HA10 = 3.92 cm? avec S:=20cm

b. Armatures de répartitions :

Ast  3.92
Ar= =—— =0.98 cm?
4 4
Soit As:= 5HA8 = 2. 51 cm? avec S: =20 cm
3.3.Vérifications a’ELU :

a. Espacements des armatures : -
Armatures principales :
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Chapitre 111 : Calcul des éléments secondaires

Se<min{3h:; 33 cm} — St= 25cm < min{60 cm ; 33 cm} = Condition vérifier.

- Armatures de répartitions :
St < min{4h:; 45 cm} — S¢= 25cm < min{80 cm ; 45 cm} = Condition vérifier.

b. Condition de non fragilité : (Art A.4.2 BAEL.91) -

En travée :
ft2s 2.1
Amin=(0.23_)db=0.23 X __x 100 x 18 =2.17 cm?*
fe 400
Ast=5.65 cm?> Apin= 2.17 cm?2= Condition vérifier.
- Aux appuis :
ftes 2.1
Amin=1(0.23 _)db=0.23 x __x 100 x 18 =2.17 cm*
fe 400

Ast=3.92 cm2> Amin= 2.17 cm2 = Condition vérifier.
c. Vérification de ’effort tranchant : (Art A.5.1.1 BAEL.91)
Vumax: 37.55 KN

On doit vérifier que : Tu =7,

Vu 37.55x10°

@u=min (0.15fc28/ yb ;4 MPa) = 3.33 MPa (Fissuration non préjudiciable)
— 1= 0.209 MPa < Ty = 3.33 MPa = Condition vérifier.
—Pas de risque de cisaillements.

d. Vérification de la contrainte d’adhérence et d’entrainement : (Art 6.1.3 BAEL91)
Pour qu’il n’y ait pas d’entrainement des barres on doit vérifier cette condition : Tse < T s

Too= Ws- fras = 1.5 X 2.1 = 3.15 Mpq Avec W= 1.5 pour les aciers H.A

Vumax

Tse=0— .y avec 2 U: Somme des périmétres utiles des barres tendu

9d Yy

2U=nm¢p=5x%x314x12=1884cm

v, 37.55 x 103
Tse= = = 1.23 MPa
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Chapitre 111 : Calcul des éléments secondaires

09dXU 09 x 180 x 188.4

Tse= 1.23MPa< Tse = 3.15 MPa = Condition vérifier.

—Pas de risque d’entrainement des barres longitudinale.

e. Longueur de scellements droit : (Art A6.1,253 BAEL.91)

Tse : Contrainte admissible d’adhérence Ws
: Coefficient scellement.
Tse = 0.6Ws2f28= 0.6 X 1.52x 2.1 = 2.835 MPa.

2x400

La longueur de scellement droit : Is — ¢afsee — 1 '=42.33cm

4x2.835
On prend s =45 cm
Etant données que la longueur de scellements dépasse la largeur de la poutre a la
qu’elle les barres seront ancrées alors le BAEL admet que I’ancrage d’une barre se termine par
un crochet, dont la longueur d’ancrage mesurée hors crochet est :

la= O4ls_) la= 04‘ X 4‘5 = 18 cm

f. Influence de I’effort tranchant :
I1 est de bonne construction pour équilibrer 1’effort tranchant V., d’ancrer la nappe
d’armature inférieur suffisamment avec sa longueur de scellement droit.

Pour cela il faut vérifier cette condition : Ast adoptée > Ast ancrée
Vumax 37.55 x 103

Ast ancrée = fg= 348 x 102 =1.08c 2

Vs
Ast adoptée = 5.65 cm2 > Ast ancrée = 1.08 cm?
=L es armatures inférieures ancrées sont suffisantes.
3.4.Vérification a PELS :

a. Combinaison de charge a ’ELS :

- Lavolée:
Quoke=G + Q = (10.43 +2.5) X 1ml=12.93 KN /ml

- Le palier :
Qpatier=G + Q = (6.36 + 2.5) x 1 ml =8.86 KN/ml
b. Etude de la paillasse :
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Chapitre 111 : Calcul des éléments secondaires

Qvolee = 12.93 KN/ml

Qpalier = 8.86 KN/ml Qpalier = 8.86 KN/ml

v y V vV VYV \ 4 Yy V. V v v L 4
A B
“RA RB

1.6 | 2.4 | 0.4 | 1.2 |

| | | |

Figure I11.31 : Schéma statistique de calcul de I’escalier a ’ELS.

C. Calcul des réactions d’appuis :
Y»Fy=0=Rs+Rp=886Xx2x16+1293x%x 24

Ra+ Rp=59.38 KN.

1.6 2.4 1.6
Y Mya=0=> [qraier X 1.6 ( 2 + 4)] — 4.4R5+ [quoice X 2.4( 2 + 1.6)] + [quoiee X 1.6 ( 2 )]

(8.86 x 7.68) + (12.93 x 6.72) + (8.86 x 1.28)
Rp= 4.4

Rp=37.79 KN

Donc {Ra= 21.59 KN Rp
=37.79 KN

d. Calcul des efforts internes :
- Pour0<x<1.6;
T=21.59 — 8.86x
T(x =0) = 21.59gN

T(x =1.6) =741 KN

X2

Mo 21.59x — 8.86?

Mx=0)=0KN m
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M(x = 1.6) = 23.20 KN

- Pourl.6<x<4:
T=2159—-1.6x8.86—12.93(x —1.6)

T(x = 1.6) = 741 KN

T(x = 4) = —23.62KN

M =—-6.47x%2+ 28.10x — 5.21
M(x=1.6) =23.20KN.m
{
M(x=4)=377KN.m ax=217
m= Mmax=2532KN.m

- Pour0<x<1.2;
T = 8.86x
T(x=0)=0KN

{
T(x=1.2) = 10.63 KN
X2
= 8.86—
M 2

M(x=0)=0KN m

{
M(x =1.2) = —638KN.

- Pourl.2<x<1.6:

T =-3779+886 x T
(x =1.2) = -2714 gN

T(x = 1.6) = =23.60 kN

X2
M=-37.79(x — 1.2) + 8.86 __
2

M(x=12)=-638KN.m

{
M(x=1.6)=3.77 KN.m

PS : On multiplie Mmaxpar des coefficients de réductions pour tenir compte de 1’encastrement
partiel aux extremites.

En travées : M= 0.85Mmax= (.85 x 25.32 = 21.52 KN. m En
appuis : Mg = —0.3Mmax = —0.3 X 25.32 =—-7.60 KN.m
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Calcul des éléments secondaires

Diagramme des efforts interne :

' 3

T 21.59KN

10.63 KN

2.17

J

-27.14 KN
—6.38 KN.m

\—\7.60 KN.m

N

-

L~

»

25, 21§KN.m

—7.60 KN.m

—

—

21.52KN.m
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Chapitre 111 : Calcul des éléments secondaires

Figure I11.32 : Diagramme des efforts tranchants et des moments a ’ELS
e. Vérification de I’état limite d’ouverture des fissures : (Art 5.3,2 BAEL91) La
fissuration est considérée peu préjudiciable, aucune vérification n’est nécessaire.

f. Vérification de la résistance a la compression du béton :
On doit Vérifier : obc < dpc aVeC : Guc
=15 MPa.
Ms
Ost < Ost et:ost=kiobc avec:0s=2p 1dAs
- Entravée:

O Contrainte dans les aciers : ost < Jst

1004s 100 x 5.65
p1= =0.314

bod =100 x 18

p1=0.314 — k1=41.82 — 1=0.912

M, 21.25 x 10°
Ost= = = 229.11 MPa.

p1dAs  0.912 x 180 x 565
0st=229.11 MPa < 6s+= 348 MPa = Condition vérifier.

O Contrainte dans le béton :

Obc < Obc
bc=0.6fc28= 0.6 X 25 =15 MPa.
ost 229.11
Ost=ki0pe= Opc= —— ==5.55 MPa.
k1 41.82

obc=5.55 MPa < 6pc= 15 MPa = Condition vérifier.

- Aux appuis :
O Contrainte dans les aciers :
Ost < Ost
1004s 100 x 3.92
p1= =0.218

bod = 100x18

p1=0.314 — k1=51.67 — 1= 0.925

M, 7.60 x 106
o= = = 116.44 MPa.

p1dAs  0.925 x 180 x 392
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ost=116.44 MPa < 6s+= 348 MPa = Condition vérifier.

O Contrainte dans le béton :

Obc < Obc

e = 0.6fc28= 0.6 X 25 =15 MPa.
ost 116.44

Ost= K10pc= Obc= —— == 2.25 MPa.
k1 51.67

opc= 6.85 MPa < dpc= 15 MPa = Condition vérifier.

h. Etat limite de déformation : (Art B6.8,424 BAEL.91) D’apré¢s les régles du
BAEL.91, on pourra se dispenser du calcul des déformations si
les trois conditions suivantes sont vérifiées.

h Mt
Ry 1 Ag 3.6
s - - ) —_——
L — 225 < : =
bod  fe L 15Mo
h, 20 1
— =—=0.045 > — = 0.044 = Condition vérifier.
L 440 22.5
565

3.6 A
= — =0.0031 <— = 0.009

N

— = Condition vérifier.
bod 100 x 18 fe

h/L M. 21.25
= 0.045 > 15M, “15x1293 0.11 = condition non vérifier.

La 3¢me condition n’est pas vérifier, donc il faut procéder au calcul de la fleche.
1 Calcul de la fleche : (Art B6.5,2 BAEL91)

; 2 X --3-- *---»X
i = _— MS T =
I<f Vi
10Elsi 500 LIV b -
V,
fr= M2< f=__ —t I
10EvIsy 500 * 100 ®
Aire de la section homogénéiser :
Bo =B+ nAst= bh + 15A5t
Bo=100 x 20 + 15 X 5.65 = 2084.75 cm?
Le moment statique de la section homogénéiser par rapport a
h laxe (x —x):b?
— + 154
S/xx 2 =std
100 x 207
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S/xx=+ 15X 5.65 X 18 = 21525.5 cm?
2

Position du centre de gravité :

Vi= ==10.32cm
Bo 2084.75

Vo=h—-V1=20-10.32=9.68cm

Moment d’inertie de la section homogénéiser par rapport au centre de

gravité : lo=b (V13+ V23) + 154 (V2—c¢)2

st

3

100
lIo= 3 (10.323+9.683) + 15 X 5.65(9.68 — 2)2=71870.22 cm*
Avec :

By : aire de la section homogénéisée

M, : moment fléchissant a I’ELS.
Ev, Ei: module de déformation différée (respectivement instantanée) du béton.

Ifv , Iri : moment d’inertie fictif pour les déformations de longue durée (respectivement
instantanée).

p : le rapport de I’aire (A) dans la section des armatures tendues a ’aire de la section utile de la
nervure.

—A——E'EE = 0.0031
P=fd Toox18
4 0.05f2e OS5 x 21 _
| - - - - E -
p{:“iggj 0.0031(2 + 3)
A —EA—E:H:?—P_H
Ir._EI_:L;;'_. 1.75 x 2.1
- . AL
p=1 L BNas _y S — = .242
dpa, + fiap 4% 0.0031 % 229,11 + 2.1

Ly  1.1x71870.24

lpy = = = 471252 cm*
W T4 A 1+ 28x0.242 e
o LU _LIX7187022 .,
=T+ ip 1+7x0242 e

E, = 32164.20 MPa ; E, = 10817.86 MPa
21.52 x 107 x 440°

444
=044cm < f = —— = 0,88 cm = Condition vérifier

f = x99 500
o 2152 X 10° x 4407 = (.81 < f= = (.88 = Conditi orifi
= Jox 1081886 x 471252 ~ Jelem < f =opn = 088 cm ondition veriyler
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Chapitre 111 :
Calcul des éléments secondaires

3. 5.Schéma de ferraillage :

SHA8/ml (e=20cm)

.'/ -'/ -'/ -'/ .'/

Jl
y > |hala
0.3 '
Fi_- ¢ =
Armature de montage o > 2
» >
5HA10/ml1 (e=20cm) > 2 SHA12/ml (e=20cm)
- L J - - = L J - - ‘///
—4—4—4—A_2s " ¥
e\ \ \ \ \ S5HAS8/mI(e=20cm)
‘ 1,6 i 24 ’ 0.4 | 1.2

Figure 111.33 : Schéma de ferraillage des escaliers.

4. Calcul de la poutre paliere :

La poutre paliere est une poutre de section rectangulaire, elle est considérée comme
semi encastre dans les poteaux alors en prendra :

M,=—0.3My A q §

/ \

4.1.Prédimensionnement de la poutre paliére : /v y v N\
7 N\

F 3.1 N

A
v
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— < h < —
15~ ¢~ 15

0.4h, < b < 0.7h,
310<h <310=>2067<h <31
15 ="t~ 10 == Y S0it he=30 cm

04%x30<b<07%xXxb=12<b<21Soith=20cm
On adopte une section rectangulaire (b X h)= (20 x 30)cm?.

Maintenant on vérifie les dimensions adoptées vis-a-vis des exigences du RPA99/2003(article
7.5.1) qui sont les suivantes :

b=20cm=>=20cm ... .... ... ...condition vérifiée.
{h=30cm =30 cm ... ... ..... condition vér fiée. _ == (RPA99 version 2003 Art.7.5.1)
h/b=30/20=15<4 .....condition vérifiée.

4.2.Calcul des charges et surcharges revenant a la poutre :
Poids propres de la poutre = 0,20 x 0,30 x 25 =1,5 KN/ml
Réaction de la poutre a ’ELU : Rp = 52.36 KN /ml Réaction de la poutre a I’ELS : Rp= 37.79

KN/ml g, = 54.385 KN /ml
4.3.Calcul a PELU : vV VvV VvV VvV VvV VvV VvV
Combinaison des charges : - 3.1 —

Poids propres de la poutre : 1.5 X 1.35 = 2.025 KN /ml Ty';

Réaction de la poutre a ’ELU : 52.36 KN/ml qu= SER0KN

54.385 KN /ml +

. Calcul des efforts internes : Moment isostatique :

i

84.30 KN |
qul?  54.385 X (3.1)2
Mo= ==65.33 KN.m
8 8 ;
Moment en travée :
M:= 0.85M¢= 0.85 X 65.33 = 55.53 KN.m My 65.33 KN.m
Moment en appuis : | —19.60 KN.m =160 N
Mg=-0.3Mo=0.3 X 65.33=—-19.60KN.m /
Effort tranchant : i
qul 54.385x 3.1 o 55.53 KN.m
Ty=—_ ____ ==8430KN
2 2
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Figure 111.34 : Diagramme des efforts tranchants
et des moments fléchissant a PELU
Calcul des armatures :
b=20cm d=28cm c¢c=2cm-

En travée :
M 55.53 x 103
U= ==0.250
bdszu 20 X 282 x 14.2
u=0250>u,=0392=3S.5. 4 u=0.250= f=0.854

Ase=M/Bd yfes=55.53 x 103/0.854 x 28 X 348 = 6.67 cm?

Soit Ass= 3HA14 + 3HA10 = 6. 97 cm?

- Aux appuis :
M 19.6 X 103
f= ==(.088
bdszu 20 X 282 x 14.2
u=0.088>u=0392=25.5. 4 u=0.088= B =0.954

Ase=M/Bd yfes=19.6 X 103/0.954 X 28 x 348 = 2.11 cm?

Soit Ase= 3HA10 = 2.35 cm?

4.4.Vérification a ’ELU :

a. Exigence du RPA99 : (Art 7.5.2 RPA99/Version 2003)
Le pourcentage total minimum des aciers longitudinaux sur toute la longueur de la

poutre est de 0,5% en toute section, donc :
0,5bh

As=2,35+6,97=9,32cm?*> 100 =3 cm® = condition vérifiée.

b. Condition de non fragilité : (Art A4.2 BAEL91) - En travee :

ftes 2.1
Amin=(0.23 —) db=10.23 X __ %X 20 X 28 = 0.68 cm?
fe 400

Ast = 5.65 cm?> Apmin= 0.68 cm2 = Condition vérifier.
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- Aux appuis :
ftes 2.1
Amin=(0.23 __)db=0.23 X __ x 20 X 28 = 0.68 cm?
fe 400

Ast=3.92 cm?2 > Apmin= 0.68 cm2 = Condition vérifier.

C. Vérification de I’effort tranchant : (Art A5.1,1 BAEL91)
Vymax = 84.30 KN

On doit Vérifier que : 7w <Tu

V. 84.30x103
w=— __ ==1505MPa
bd 200 x 280
0.2f
;0 Tu vb MPa) = 3.33 MPa (Fissuration non

c28

=min(

préjudiciable)

— 17y = 1.505 MPa <7y = 3.33 MPa = Condition vérifier.

—Pas de risque de cisaillements.

d. Influence de DPeffort tranchant aux voisinages des appuis : (Art
A5.1,313 BAEL91)
2Vu 0'8f628<

0.9db Vb
2V 2x843x103
= =3.35 MPa
0.9db 200 x 0.9 x 280
0.8fs 0.8x25
= =13.33 MPa
Vb —15
2Vu O.8fC28
=3.35 MPa < =13.33 MPa = Condition vérifier.
b0.9d Vb

e.Influence de I’effort tranchant : (Art A.5.1.312 BAEL91)
Il est de bonne construction pour équilibrer I’effort tranchant V,, d’ancrer la nappe
d’armature inférieur suffisamment avec sa longueur de scellement droit.

Pour cela il faut vérifier cette condition : Ast adoptée > Ast ancrée
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Ast ancrée = Vumax [ys fe=84.30 X 1037348 X 102 = 2.42 cm?

Ast adoptée = 6.97 cm2 > Ast ancrée = 1.08 cm?
= Les armatures inférieures ancrées sont suffisantes.

f. Vérification de la contrainte d’adhérence et d’entrainement : (Art A6.1.3 BAEL91)
Pour qu’il n’y ait pas d’entrainement des barres on doit vérifier cette condition : Tse < Tse

Tse = Ws. fr2s= 1.5 X 2.1 =3.15 MPa Avec W= 1.5 pour les aciers H.A

Vumax

Tse 0——9dY U avecy U: Somme des périmetres utiles des barres tendu

YU=nnp=3x%x314%x(14+1)=22.608cm

y, max 84.3 x 103
= = = 1.48

Tse  09dY U 0.9 x 280 x 226.08 MPa

Tse = 1.48 MPa <75 = 3.15 MPa = Condition vérifier.

—Pas de risque d’entrainement des barres longitudinale.

g. Ancrage des barres aux appuis : (Art A6.1,23 BAEL91)
Tse = 0.6Ws'fr2s= 0.6 X (1.5)2x 2.1 = 2.835 MPa.

¢ife 1x400
ls= ==35.27cm On prend ls= 40 cm
4t 4% 2.835

Pour des raisons pratiques il est nécessaire d’adopter un crochet normal, d’apres le
BAEL91 la longueur nécessaire pour les aciers HA est 0.4Ls = 0.4 X 40 = 16 cm Soit un
crochet de 16 cm.

h. Calcul des armatures transversales : (Art A.7.2.2 BAEL91)

h b
< ] —_— o
b mm{35 10 ¢1}
(30 20
< min {— P — 1.4} = 0.86
¢t 35710 c¢m = On prend du ¢8

Les armatures transversales sont réalisées par un étrier et un cadre de ¢8
— Ar=4HA8 = 2.01 cm?
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i. Espacements max des armatures transversales : (Art A.5.1,22

BAEL91)
S¢mex < min(0.9d ; 40 cm)

Simax < min(25.2 ;40 cm) = 25.2 cm Soit S¢= 25 cm

- Ecartement initiale :

At (tu— 0.3kft28)
>
boS:  0.8f(sin a + cos @)
Cadre droit - (sina+cosa) =1k
=1 dans le cas général

Ar=2.01 cm?.
0.8A:f e 0.8 x 2.01 x 235
<
=S, (Tu = 0.3kf28)bo = S¢ = ( 1.505 — 0.3 x 2.1)20 =

21.60cm
Soit S: =20 cm

D’apres le RPA99 Version 2003 (Art 7.5.2.2) I’espacement est donné selon 2 zones :
- Zone nodale : (Aux appuis)
h 30
< mini{- ;12 <min{—; 12x1; =75
St_ mln{4‘ (p}:st m]n{4 } cm
Onprend S¢=7cm

- Zone courante : (En travée)

h 30
Si<_= S8 2
2
On prend S¢=15cm
PS : On prend S:= 7 cm pour la zone nodale et S¢ = 15 c¢m pour la zone courante

j. Pourcentage minimum des armatures transversales : (Art 5.1,22 BAEL91)

0.4bSt
I faut vérifier cette condition : Aadopte > Amin fe
4x20x15 0.
Anmin 400 ==0.30 sz

Aadopte = 2.01 cm2 > Amin= 0.30 cm? = Condition vérifier.
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Chapitre 111 : Calcul des éléments secondaires

4.5.Vérification a PELS : qs = 39.29 KN /ml
Combinaison des charges :

Poids propres de la poutre = 1.5 KN /ml ¥ & ¥ ¥ v Ve

Réaction de la poutre a I’ELS : 37.79 KN /ml 3.1

-
-

gs=39.29 KN/ml "
%
: 60.90 KN
»  Calcul des efforts internes : Moment isostatique :
o+

39.29 x (3.1)>2 5 \

2
! ; 60.90 KN !

My= ==47.20KN.m
8 8
Moment en travée :

M= 0.85Mo=0.85 x47.20 =40.12 KN.m +‘,,/

My 4720 KN.m

Moment en appuis :
M= —-03Mo=0.3x47.20=—-14.16 KN.m

14.16 KN.m f
Effort tranchant : \ /
39.29 x 3.1

qsl
Ty=—_ _____ ==6090KN +

2 2 v 40.12 KN.m

Figure 111.35 : Diagramme des efforts tranchants et des moments fléchissant a ’ELS

Vérification de I’état limite d’ouverture des fissures : (Art 53,2 BAEL91) Etant
données la fissuration est considérée peu préjudiciable, aucune vérification n’est
necessaire.

. Veérification de la résistance a la compression du béton : (Art 4.5,2 BAEL91) On doit
vérifier : opc < Gpc avec : Gpc = 15 MPa.

Ms

ost< ost et . ost=kiobcavec : 0s = 1dAs- En

travée :

O Contrainte dans I’acier :
0s< 0s
p1 =100 bodAs = 10020xx628.97 = 1.24 p1=1.24 — k1=18.11 — 1= 0.849

M 40.12 x 10°

Os= = = 242.14 MPa.
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B1dAs  0.849 x 280 x 697
0s=242.14 MPa < 65t = 348 MPa = Condition vérifier.

O Contrainte dans le béton :

Obc < Obc
b= 0.6fc28=0.6 X 25 =15 MPa.
ost 242.14
Ost= k10pc = Opc= == 5.92 MPa.
k1 18.11
obc=13.37 MPa < 6pc= 15 MPa = Condition vérifier.
- Auxappuis :
O Contrainte dans ’acier :
0s< Os
) 10045  100x2.35 = _ — 0420 , 1= 0,420
— k1=35.50—> £1=0.901
od 20x28
M 14.16 x 10°
Os= = = 238.84 MPa.

BidAs  0.901 x 280 x 235
os= 238.84 MPa< 05t = 348 MPa = Condition vérifier.

O Contrainte dans le béton :

Obc < Obc
b= 0.6fc28= 0.6 X 25 =15 MPa.
ost 238.84
Ost=K10pc = Opc= — ==6.73 MP
k1 35.50

Opc=6.73 MPa < 6pc= 15 MPa = Condition vérifier.

e. Etat limite de déformations : (Art B6.8,424 BAEL91) D’apreés les reégles du BAEL.91,
on pourra se dispenser du calcul des déformations si
les trois conditions suivantes sont vérifiées.

he 1L_=>—: —#&<3 ; h o me
L 225 bod  fe L 15Mo
ht
- 30 = 0.097 > 1 —0.044 — = Condition
310 22.5 vérifier. L
As 6.97 3.6
= =0.012 <— = 0.009 = Condition non vérifier.
bod 20X 28 fe
h M; 40.12
=0.097 = = = 0.048 . .
= 15M, 15 x 55.53 - = Condition vér
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—La condition n’est pas vérifiée, on passe au calcul de la fléche.

1 Calcul de la fleche : (Art B6.5,2 BAEL91) On
doit vérifier que :

fi = Ms [2/10Ei Ifi < f=1/500
FV = Ms 2 [10EVIfV < f=1 /500

Aire de la section homogénéiser :
Bo =B+ TlAst= bh + 15A5t
Bo=20 %30+ 15 X 6.97 = 704.55 cm?

Le moment statique de la section homogénéiser par rapport a I’axe (x — x) :

bh?
S/xx 7 =+ 15Ascd
20 x 307
S /xx =+ 15X 6.97 x 28 = 11927.4 cm?
2

Position du centre de gravité :

S/xx 11927.4
V= ==16.93 cm

Bo 704.55
Vo=h—-V1=30—-16.93=13.07 cm

Moment d’inertie de la section homogénéiser par rapport au centre de

gravité : [o=b (V13+V23) + 154 (V2—c¢)2

st

3

20
lIo= 3 (16.933+ 13.073) + 15 X 6.97(13.07 — 2)2= 60047 cm*
Avec :

By : aire de la section homogénéisée

M, : moment fléchissant a I’ELS.
Ev, Ei: module de déformation différée (respectivement instantanée) du béton.

Iv , Iri : moment d’inertie fictif pour les déformations de longue durée (respectivement
instantanée).

p : le rapport de 1’aire (A) dans la section des armatures tendues a 1’aire de la section utile de la
nervure.
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_A_ 697 o
P=%d 20x28
 005fe  005%21
4= {2 Ebn:]_ﬂ_ﬂli{}!+3]|_l'?5
et
2 2
AFZEA,ZE:H:L?EZH.?
B 1.75f2s 175 % 2.1 B
i v e T R AT N Stk
Lo Mg Lixe00s7
" Ta A 1+07x0732 e em
L Ll L1x60047 \
=T aa =T+ 175 x 0732 — 2895734 em
E, = 32164.20 MPa ; E, = 10817.86 MPa
= 40.12 = 107 = 310° o4l :;f—gm—uz,;z = Condition vérifi
(= T0x 321642 x 2895738 ol Sgpg T TR = Londiion vertfer
= 21.52 » 107 x 310° 043 -c:f—3m—uﬁz s Conditi srifi
(= 10 x 10818.86 x 4367343 o=l Sgpg T TRetm CIETEER wen ey

0o
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4.6.  Schéma de ferraillage :

3HA10 chapeaux 3HA10 3HA14
[1 |2
o0n | [2
. — 8x7cm e 10x15cm —— 8x7cm I 0,02
0,31 : 2,08 5 0,31
Jes ' 3.1 ' <
3HA10 3HA10
‘,/7% T
g:l: cadre+étrier HAS g:{: [ cadret+étrier HAS8
. ~—~_ 3HAI14 S~ 3HA14+3HA10
=92 _| |.0.2
Coupe 1-1 Coupe 2-2
Figure 111.36 : Schéma de ferraillage de la poutre paliere.
5. Calcul de ’acrotere : &
- Chargement : 0

Poids propre de I’acrotére : G =y X S = 25 X 0.069 = 1.725 KN /ml.
Surcharge d’exploitations : Q = 1 KN /ml.

5.1.Calcul des sollicitations : A\M/

Effort normal dd au poids propre : N =G X 1 =1.725 KN.
Effort Tranchant: T=Q x 1 =1.00 KN
Moment de renversement M di a I’effort de renversement : M = Qh X 1 =0.60 KN.m

H
«—o D

pa—" —

M,=0h1=060kNm 1 =Q.1=L00KN N=G.1=L725KN
Figure 111.37 : Diagramme des efforts internes (M, N, T)

1 Combinaison de charges : -
ELU :
La combinaison est (1.35G + 1.50Q).
Effort normal de la compression diia G : N.= 1.35G = 2.329 KN /ml Effort
tranchant : T, = 1.5T = 1.5 KN.
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secondaires
Moment de renversementdd a Q : My=1.5My=0.90 KN.m

- Lacombinaison est (G + Q).
- Effort normal de la compression dd a G : Ny= G = 1.725 KN /ml - Effort
tranchant : T,=T =1 KN.

- Moment de renversement diia Q : My= Mo=0.60 KN.m

5.2.Ferraillage de ’acrotére :
I1 consiste a I’étude d’une section rectangulaire soumise a la flexion composée.
8 c

C : Centre de poussée.
e : Excentricité.
My : Moment fictif calculé par rapport au C.D.G des armatures tendu.

a. Calcul de ’excentricité :
M, 09
ey=__ __ ==0.386m
N, 2329
ew=38.6cm
hg 10 hg
2—C= 2 —-2=3cm = eu=386cm> 2 —C=3cm

D’ou le centre de pression se trouve a I’extérieur de la section limitée par les
armatures, et I’effort normal N est un effort de compression, doc la section est partiellement
comprimée, elle sera calculée en flexion simple sous I’effet d’'un moment fictif M puis on se
rameéne a la flexion composée.

b. Calcul en flexion simple :
h 10 0.
g=¢ex 2 +— ¢ = 2 0386+—0.02=0416m

- Moment fictif : par rapport aux aciers tendus.
Mf= NuyX g = 2.329 X 0.416 = 0.969 KN. m -
Moment réduit :

uf= Mg/ bdzfrc=0.969 x 105/100 x 82 x 14.2 X 102 = 0.0106

pr=0.0106 < ug=0.392=S.5. A
ur=0.0106 — § = 0.995
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- Les armatures fictives :
My 0.969 x 105
Astf= == 0.35 cm?
Bdos:  0.995 x 8 x 348
Aser = 0.35 cm?

C. Calcul en flexion composée :

La section réelle des armatures : {Ast = Astf — oNsw= 0.35 — 2 348329xx101023 = 0.28

cm?

Asc= Ascf =0
Ase=0.28 cm?
Asc= 0 (armatures de montage)

5.3.Vérification a P’ELU :
a. Condition de non fragilité :
0.23bdfws  es— 0.455d
Amin= X[ ]
fe es— 0.185d
0.23x100x8x21 34.78—0.455% 8
Amin = x [ ] = 0.903 cm?
400 34.78 — 0.185 x 8

Amin=0.903 cm?2 > A5 = 0.28 cm?2 — Condition non vérifier

Le ferraillage se fera avec la section minimale : Ast = Amin= 0.903 cm? Soit
4HA8 = 2.01 cm? avec S¢= 20 cm

b. Armature de répartitions :
Ase  2.01
Ar= — =—"=0.502 cm?
4 4

Soit 3HA8 = 1.50 cm2 avec S:= 33 ¢

c. Vérification au cisaillement : (Art A5.2,2 BAEL.91) La
fissuration est préjudiciable, d’ou :

0.07f
Ty = =1.16 MPa
—rr—
Va
Tu= ~— ;Vuz 1.5 KN
bd
T5 X103

Tu==0.0187 MPa — 14,=0.0187 MPa<7t,=1.16 MPa= 0OK. 1000 x 80
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Alors pas besoin d’armatures transversales.

d. Vérification de I’adhérence dans les barres : (Art A6.1,3 BAEL/91)
Tse — Yo fig = 1.5 X 2.1 =3.15 ppg

Vuy
Tse =
T : Somme des périmetres utiles des armatures.
Y f; =5x%x3.14%x 08 =12.56 cm,
_ 1.5 x 103 — 0.166
Tee 09x80x1256 MPa.

Tse= 0.166 MPa < Tse = 3.15 MPa = Condition vérifier.

e. Ancrage des barres : (Art A6.1,22 BAEL.91)
¢fe 0.8 x 400

Ls
S —2539¢cm b
4t,,  4x315 o -

On prend Is= 30 ¢m.

5.4.Vérification des contraintes a ’ELS : L’acrotére est exposé aux intempéries,
donc la fissuration est considérée comme
préjudiciable.

Ns=1.725 KN.
Ms=0.60 KN/m.
Ms  0.60
es= == 0.3487m = 34.8 cm N, 1.725
ho 10

es=348cm>2 —C= 2 —2=3cm
—La section est partiellement comprimée.

On doit soit :
- Faire une vérification des contraintes :
Ost<0st
Osc=0dsc
Obc = Obc

- Faire un calcul d’armatures a ’ELS, puis comparer avec les armatures a ’ELU, et on

prend le max des armatures a I’ELU et a ’ELS et Asemin(s’1l y a lieu).

h
Etape fictive: g =es+_—(C=348+5—-2=378cm.

2

Ms=Nsx g =1.725 x 0.378 = 0.652 KN. m

bd? a
Mis= Ope X @ (1 — )
2 3
1565¢

@ 156, + 0y
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Obc— 0.6fc28 = 15 MpPa

- mn {258 $110ynf tzs} OTst(fiSSllratiol:l préjudiciable)
n=1.6;barre H. A = ¢,,= Min{266.66 ; 201.633} = 201.633 ypq
15 x 15
—a 15x15+201633 %7
y=ad = 0.527 X8 =4.216 cm
1000 x 807 0.527

= TlS x 0.527 (1 —T) = 20.85 KN

Mls m
M s> M= Section fictive rectangulaire simplement armée.

- Les armatures fictives :
My 0.652 x 105

Astf= ( d— CI)OTst= (8 - 2) x 201.633 = 0.54 sz

Aser = 0.54 cm?

Calcul en flexion composée :

Ne— 1725x103
La section réelle des armatures : {Ast = Astf — osc= 0.54 —201.633x102_______ = 0.45 cm?®
Asc=Ascf=0
Ast= 0.45 cm?
Asc = 0 (armatures de montage)
@ Conclusion :
Ast=max(AsceLu ; Ast ELS ; Amin) = max(2.01; 0.45; 0.903)
Ase=2.01 cm?.
Soit :

Ase=4HA8 = 2.01 cm? avec S:=20cm
Ar=3HA8 =1.50 cm? avec S: =33 cm

5.5.Vérification de I’acrotére au séisme :
Le RPA préconise de calculer 1’acrotere sous I’action des forces sismiques suivant la
formule :
Fr=4XAXCpXW, (Art6.2.3 RPA99 version 2003) Avec

A : Coefficient d’accélération de zone.
(A = 0.15, en zone Ila, groupe d’usage 2)
Cp : Facteur de force horizontale, pour un élément en console = C, = 0.8.

W : Poids de I’acrotere (W, = 1.725 KN /ml)
F) : Force horizontale pour les éléments non structuraux.

On doit Vérifier la condition suivante : F, < Q
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secondaires
Fp=4x%x0.15%1.725%x0.8=0.828<Q =1KN/ml.

v Conclusion :
Armatures principales : 4HA8 = 2. 01 cm?2 avec S¢= 20 cm

Armatures de répartitions : 3HA8 = 1. 50 cm?2 avec S; = 33 cm 5.6.Schéma de

ferraillage :
10cm 10(‘&1'
2cm
- IScm
4HAS8/ml (e=25c¢m) 4HA8/ml (e=25cm)
60cm o
= _ = \ 3HAS (e=33cm)
= . ] . — Js i
JHAS (e=33cm)
Coupe A-A
—_—
Ll

Figure 111.38 : Ferraillage de ’acrotére.
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Etude au séisme

IV.1. Introduction
Le séisme est un phénomene naturel, qui peut induire des dégats matériels et
humains. Il correspond a un mouvement du sol libérant une énergie de
déformation importante selon son intensité. Vue que le projet est situé dans
une zone de moyenne sismicité cela impose la nécessite de I’étude du
comportement dynamique de la structure qui a pour but 1’estimation des
valeurs caractéristiques les plus défavorables de la réponse sismique et le
dimensionnement des éléments de résistance, afin d’obtenir une sécurité
satisfaisante pour I’ensemble de 1’ouvrage et d’assurer le confort des
occupants.

La détermination d’un modéle qui répond aux exigences de la conception
parasismique et le choix judicieux de systéme de contreventement fait I’objet
de ce chapitre.

On fait souvent appel a un modele mathématique de calcul a base d’élément
finis qui permettent de simplifier suffisamment le probléme pour pouvoir
I’analyser, Le logiciel utiliser est le SAP2000.

IV.2. Objectifs et exigences

Les premieres exigences, lors de la conception d’une structure, sont données
par les normes de construction dans le cas de situations non sismiques. A
celles-ci, viennent s’ajouter des normes assignées a la construction de
structures en zone sismique. En effet, la conception parasismique ne se limite
pas au seul dimensionnement, mais met en jeu de nombreux facteurs comme
la rigidite, la capacité de stockage ou la dissipation d’énergie.

IV.3. Méthodes de calcul
Le RPA99 version 2003 propose trois méthodes de calcul des sollicitations :
1. La méthode statique équivalente.
2. La méthode d’analyse modale spectrale.

3. La méthode d’analyse dynamique par accélérogrammes.

IV.3.1. Méthode statique équivalente

L’analyse statique équivalente du contreventement des batiments peut étre
effectuée, soit en modele discontinu, soit en modele continu. Le premier est
plus conforme a la réalité mais nécessite, I’emploi d’un ordinateur ; le
deuxiéme est moins conforme a la réalité mais permet la résolution
approximative du probleme avec des moyens de calcul plus modestes.
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Le calcul par analyse statique équivalente est utilisé pour les structures de
batiments considérés comme réguliers.
Les codes parasismiques modernes autorisent de conduire 1’analyse de ces
ouvrages sous les actions sismiques par des méthodes simplifiées ne prenant
en compte que le mode fondamental de vibration dans deux directions
perpendiculaires successives. La forme de ces modes fondamentaux peut étre
soit spécifiée forfaitairement dans les codes, soit calculée de maniere
approchée.
L’analyse statique équivalente permet d’avoir des résultats conservatifs (pour
les efforts, les contraintes ou les déplacements) par le fait que la masse totale
en vibration est intégrée dans le mode fondamental.
On appelle mode fondamental de la structure (ou premier mode) le mode
correspondant a la fréquence la plus basse.

++ Calcul de la force sismique totale : RPA99 (Article 4.2.3)
La force sismique V ; appliquée a la base de la structure, doit étre calculée
successivement dans les deux directions horizontales et orthogonales selon la
formule :

Vg *A*D*Q* 1/ R*W

. A : Coefficient d’accélération de la zone, dépend du groupe de la
structure et de la zone sismique donné par le tableau 4.1 page 26 du
RPA.

Groupe d’usage 2
Dans notre cas on a > A=0.15
Zone sismique : lla

. R : Coefficient de comportement global de la structure, Sa valeur
est donnée par le tableau 4.3 page 28 du RPA, il est fonction du
systéeme de contreventement.

Pour notre structure, on a un contreventement mixte voiles- portiques avec
justification de

I’interaction, donc: R=5

. Q : Facteur de qualité.

Sa valeur de Q est déterminée par la formule :
6

Q=1+EPq RPA99 (Formule 4.4)

1
. Pq : est la pénalite a retenir selon que les critéres de qualité g est

satisfait ou non, donnée par le tableau 4.4 du [RPA]

Critére "q" Observé Non observé
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Conditions minimales sur les files de contreventement N 0.05
Redondance en plan N 0.05

Régularité en plan ) /

Régularité en élévation 0] /
Contréle de qualité des matériaux N 0.05
Controles de qualité de 1’exécution N 0.1
Total 0.25

Tableau IV.1 : Valeurs des facteurs de qualité.

Qx=Qy=1.25
W : Poids total de la structure.

La valeur de W comprend la totalité des charges permanentes pour les
batiments d’habitation. Il est égal a la somme des poids Wi ; calculés a
chaque niveau (i) :

n

w = Ewi avec W; =Wg; +B*Wy, RPA99 (Formule 4.5)
i01
W : Poids di aux charges permanentes et a celles des équipements fixes

éventuels, solidaires a
G
i

Wi : Charges d’exploitation.

B : Coefficient de pondération, il est fonction de la nature et de la durée de la

charge d’exploitation donné par le tableau 4.5 (RPA99). -B=0.30 >

usage commerciale

-B=0.20 > usage d’habitation

Concernant notre projet on a des niveaux a usage d’habitation, donc le
coefficient de pondération est B = 0.20.

Le poids total de la structure a été calculé en utilisant le logiciel SAP2000 la

valeur trouvé est :
W = 31678.267 KN.
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¢ Estimation de la période fondamentale
de la structure La période empirique peut étre
calculée de deux manieres :

- T1=Cp- hN3/4 RPA 99 (Art
4.2.4)
- hy
0. T 0095 RPA99 (Formule 4-
7)

Avec : T 01.30min(T4;Ty)

hy =32.47 m : La hauteur mesurée en métre a partir de la base de la structure

jusqu’au dernier niveau

C; : Coefficient fonction du systéme de contreventement, du type de
remplissage.

> C;y=0.05 RPA
(tableau 4.6)

D’ : est la dimension du batiment mesurée a sa base dans la direction
de calcul considérée. On prend la plus petite valeur pour T. D’ou : Ty
=0.6827s.

Sens(x) :D'0 16.7m >Tx =0.7188 s
Sens(y):D'=12.9m >Ty=0.8178 s

Donc la période fondamentale statique majorée de 30 % est :
0T =1.3*min(0.7188;0.6827) = 0.8875s

ValeurdeT etT,

Ty, T2: Périodes caractéristiques associées a la catégorie de site (RPA 99
tableau 4-7)
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) [T, =0.155
S0l meuble = Site (S3) =4
[T_.=115.'.'
(T 3y 2
T, <T <3.0s=>D =25xqx _=J
T RPA (Art4.3.3)
W 2

I,=<T <30s=D =2,5:{3}x[%

v

7

(2+5)

Tel que: = facteur de correction d”amortissement.

Avec : D : facteur d’amplification dynamique moyen selon la direction
considérer

& (%) : est le pourcentage d’amortissement critique fonction du matériau

constitutif, du type de remplissage (RPA Tableau 4-2)

Construction auto stable 0  &=7%

RPA
Contreventement par voiles 0O &=10%

] : = 8.5%
Donc, pour une construction mixte on prend la moyenne > §
n=0.816
D'ou:D=139 ;Dy,=1.39

o Calcul de P’effort tranchant

. =_-ixDxQ

| = W
‘ R
5 5
SV, - LI, 0 st s
0.15x1.39x1.25
Sens(y):V,, = — T2 £ 31678.267 = V., =1651.23KN

Sens(x) :0.8Vy =
0.8*1651.23 *1320.98KN
Sens(y):0.8Vy, =0.8*1651.23*1320.98KN
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IV.3.2. La méthode d’analyse dynamique par
accélérogrammes.

Cette méthode peut étre utilisée au cas par cas par un personnel qualifié, 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.

IV.3.3.Méthode d’analyse modale spectrale

L’analyse dynamique se préte probablement mieux a une interprétation
réaliste du comportement d’un batiment soumis a des charges sismiques que
le calcul statique prescrit par les codes. Elle servira surtout au calcul des
structures dont la configuration est complexe ou non courante et pour
lesquelles la méthode statique équivalente reste insuffisante ou inacceptable
ou autre non- conforme aux conditions exigées par le RPA 99/version2003
pour un calcul statique équivalent.

Pour les structures symétriques, il faut envisager I’effet des charges sismiques
séparément suivant les deux axes de symétrie, pour les cas non symétriques
I’¢étude doit étre menée pour les deux axes principaux séparément.

Par cette méthode, il est recherché, pour chague mode de vibration le
maximum des effets engendrés dans la structure par les forces sismiques
représentées par un spectre de réponse de calcul suivant :

2 5;;- - | ‘ 0<T<T
,lﬁwywil.ﬁi”x!%] T <T<T,
5 _) Y . RPAYY (Formule 4-13)
. 'lﬁrqwl:l.filhlg|x!—'! T,<T<30s
% E LY T r -
- A A3 o)
25umull 254 )] —| |=] == T=30s
(a2 ] A ] H ) T3
A : coefficient d’accélération de zone.
0 : Facteur de correction d’amortissement.
Avec . R : coefficient de comportement de la structure.
T1, T2 : périodes caractéristiques
associees a la catégorie du site. Q : Facteur
de qualité.
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Apres calcul ; le spectre obtenu est représenté sur la figure suivante sous
forme de courbe :

Tant que les calculs dynamiques sont aussi complexes on va faire appel au
logiciel (SAP2000).

T(s)

Fig.IV.1 : Spectre de calcul.

++ Description du logiciel SAP 2000
Le SAP2000 est un logiciel de calcul et de conception des structures
d’ingénierie particulierement adapté aux batiments et ouvrages de génie civil,
il permet en un méme environnement la saisie graphique des ouvrages avec
une bibliothéque d’¢éléments autorisant I’approche du comportement de ce
type de structure, il offre de nombreuses possibilités d’analyse des effets
statiques et dynamiques avec des compléments de conception et de
vérification des structures en béton armé, charpente métallique ...
Le logiciel facilite considérablement I’interprétation des résultats en offrant
notamment la possibilité de visualiser : La déformée du systéme, les
diagrammes des efforts et courbes

enveloppées, les champs de contraintes, les modes
propres de vibration... Ce logiciel est basé sur la
méthode des éléements finis.

IV.4. Exigences du RPA99/V2003 pour les systemes mixtes

D’aprés I’article (3.4.4.a), les voiles de contreventement doivent reprendre au
plus 20% des sollicitations dues aux charges verticales.
o Les voiles et les portiques reprennent simultanément les charges
horizontales proportionnellement a leurs rigidités relatives ainsi que
les sollicitations résultant de leurs interactions a tous les niveaux.

o Les portiques doivent reprendre, outre les sollicitations dues aux

charges verticales, au moins 25% de ’effort tranchant de 1’étage.
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o D’aprés I’article (4.2.4), les valeurs de T (périodes) calculées a partir
du logiciel SAP2000 ne doivent pas depasser celles estimées a partir
des formules empiriques données par le RPA de plus de 30%.

o D’apres larticle (4.3.4), les 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.

- Tous les modes ayant une masse modale effective supérieure a 5% de la
masse totale de la structure soient retenus pour la détermination de la
réponse totale de la structure.

- Le minimum des modes a retenir est de trois (03) dans chaque direction
considéree.

IV.5. Interprétation des résultats de I’analyse dynamique
Dans le but de satisfaire les régles imposées par le reglement parasismique
algérien RPA99/Version 2003, plusieurs essais de disposition de voiles ont
été testes et on a opté pour la disposition qui suit.

Les modes de vibration et la disposition des voiles sont montrés sur les
figures suivantes :

IV.5.1. disposition des voiles de contreventement

IV.5.1.1. Premiere disposition

C’est la disposition proposée par le bureau d’étude.
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Fig.IV.2 : 1¢re disposition des voiles

La figure (IV.3) montre le premier mode de vibration obtenu avec une telle
disposition. On voit bien qu’il ya une torsion dans ce premier mode. C’est
pour cette raison que nous avons eu recours a une autre disposition.

:"-4' Deformed Shape (MODAL) - Mode1 - T = 0.62420; f = 1.60206 = @@

Fig IV.3 : 1er mode de déformation

IV.5.1. 2. Deuxieme disposition
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ih
l

Fig. IV.4 :2¢™M€ Disposition des voiles.

1. Périodes de vibration et taux de participation massique

Le taux de participation massique tel qu’il est exigé par le RPA99-2003 doit
étre supérieur a 90% .le tableau suivant donne la participation massique pour
chaque mode :

StepType | StepNum | Period UXx Uy SumUX | SumuUyY
Mode 1 0.865085| 0.7735 |0.00252 0.7735 |0.0025
Mode 2 0.842862| 0.00245 0.7632 0.7759 | 0.7657
Mode 3 0.631062| 0.00123 0.00045 | 0.7771 | 0.7661
Mode 4 0.3767560.00006144 | 0.00327 | 0.7772 | 0.7694
Mode 5 0.305279| 0.03712 0.00544 | 0.8143 | 0.7748
Mode 6 0.298864| 0.01596 0.06913 | 0.8303 | 0.8440
Mode 7 0.292719| 0.06312 0.03877 | 0.8934 | 0.8827
Mode 8 0.245905| 0.00053 0.00155 | 0.8939 | 0.8843
Mode 9 0.234025| 8.157E-07 | 0.0003 | 0.8939 | 0.8846
Mode 10 0.228002]0.00001493 | 0.00073 | 0.8939 | 0.8853
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Mode 11 0.189719| 0.00186 0.00679 | 0.8958 | 0.8921
Mode 12 0.186187| 2.932E-14 | 0.00031 | 0.8958 | 0.8924
Mode 13 0.175952| 0.00022 0.00698 | 0.8960 | 0.8994
Mode 14 0.174842) 0.00103 0.02322 | 0.8970 | 0.9226
Mode 15 0.165735| 0.00027 |0.00002377| 0.8973 | 0.9226
Mode 16 0.162551| 0.02816 0.00138 | 0.9255 | 0.9240

Tableau IV.2 : Périodes de vibration et taux de participation massique.

D’apres les résultats obtenus dans le tableau ci-dessus, On a :
La participation modale du premier mode suivant la direction x est
prépondérante (Ux =77.35%). Ce qui donne un mode de translation selon

cette direction.

La méme remarque est faite pour le deuxiéme mode suivant la direction y

(Uy = 76.32%)

On constate aussi que la période fondamentale de vibration est inférieure a
celle calcule par les formule empirique du RPA 99 majore de 30 %

Selon x Tx = 0.865s <T,= 0.8875s.

Selony Ty = 0.8428s =T,,= 0.8875s

(vérifier)

(vérifier)

2. dJustification de I'interaction "Voiles-portiques"

Les tableaux (1V.4) et (1V.5) illustrent respectivement la justification de
I’interaction sous charges horizontales et verticales.

2.1 Sous charges verticales :

¥F

S Fpu;qut“f;;u“ﬁ > 30% Pourcentage des charges verticales reprises par les portiques.
SF Z"+z o < 20% Pourcentage des charges verticales reprises par les voiles.
Charges reprises (KN) Pourcentages repris
Niveau Portiques Voiles P (%) V (%)
RDC 20592.17 9574.971 68.2603 31.7397
1°" étage 17403.9 8962.674 66.0074 33.9926
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15529.34 7340.435 67.9033 32.0067 ‘
13028.22 6571.205 66.4725 33,5275 ‘
10742,05 5671.208 65.4474 34.5526 ‘
8292.191 4934.527 62.6927 37.3073 ‘
6225.991 3873.411 61.6471 38.3529 ‘
-‘ 4109.399 2870.416 58.8755 41.1245 ‘
-‘ 2268.777 1631.302 58.1726 41.8274 ‘

Tableau IV.3 : Vérification de I'interaction sous charges verticales.

Analyse des résultats :

D’aprés le tableau I'V.4, on voit bien que I’interaction sous charges verticales
n’est pas vérifice.
2.2 Sous charges horizontales :

2. Frarigus
ZFparﬂqua + ZEmﬁlﬁ

> Fruia

= 25% Pourcentage des charges horizontales reprises par les portiques.

= 75% Pourcentage des charges horizontales reprises par les voiles.

2 Fromgua® 2 Fros

1004.186
657.892 | 57.205 | 42.794 739.278 | 714.945 50.836 49.16

879.435

1201.856 | 244.350 | 83.104 16.895 | 1032.317 | 335.420 75.476 24.52

-‘ 966.034 | 365.323 | 72.560 | 27.439 | 865.089 | 384.469 | 69.231 30.76

937.827 | 257.525 | 78.456 21.543 830.784 | 290.934 74.063 25.93

-‘ 675.322 | 360.546 | 65.193 | 34.806 | 597.671 | 368.434 | 61.863 38.13
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6°™ étage | 617.614 | 236.005 | 72.352 | 27.647 | 531.391 | 262.2129 | 66.959 33.04
7™ &tage | 364.838 | 274.876 | 57.031 | 42968 | 313.993 | 270471 | 53.723 | 46.27
8°™ étage | 287.931 | 101.883 | 73.863 | 26.136 | 238.573 | 106.800 | 69.076 30.92

Tableau IV.4 : Vérification de I'interaction sous charges horizontales.

Analyse des résultats :
D’apres le tableau V.4, on voit bien que I’interaction sous charges horizontale
est Vvérifiée,

Conclusion

L’interaction voiles-portiques n’est pas justifiée tel que exigée par le RPA.
Alors cette disposition ne peut étre adoptée

IV.5.1. 3. Troisieme disposition

Plusieurs autres dispositions ont ét¢ modélisées afin d’arriver a satisfaire
toutes les exigences du RPA. On a di augmenter les sections des poteaux, et
les sections des poutres principales et secondaires, avec réduction du nombre
de voiles, aboutissant a la disposition de la figure 1V.5.

: Section Section
Niveau avant Aprés
Sous-sol+ RDC 55*50 60*55
Etage let2 50*45 55*55
Etage 3et4 45*40 55*50
Etage 5et6 40 *35 50*50
Etage 7 35*30 50*45
Etage 8 35*30 45*45

Tableau IV.5 : sections des poteaux

Section des poutres : PP (45*30) >45*35
PS (40*30) >40*35
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Fig. IV.5 : Disposition adopté.

%, Deformed Shape (MODAL) - Mode1 - T = 0.83242; f=1.20132 [l sa]

Fig. IV.6.1°" Mode de déformation (translation suivant x)
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Fig. IV.7. 2°™® Mode de déformation (translation suivant y)

Fig. IV.8.3°™¢Mode de déformation (torsion)
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1 Jogzoap |0-80938 1001053 1480933 |0.01053
0.81467 | 0-01051) 0.80445 | 5199 | 0381498
0.55266 | 000049 0.00084 | 465039 | 0.81582
0.325037 | 0:00043 | 0.00192 1} 05081 | 0.81774
0.279077 | 003885 0.05437 1 (85967 | 0.87211
0.274815 | 0:09537 | 0.03437 1 91503 | 0.90648

1. Périodes de vibration et taux de participation massique

Tableau IV.6 : Périodes de vibration et taux de participation massique.
La participation modale du premier mode suivant la direction x est
prépondérante (Ux =80.93%). Ce qui donne un mode de translation selon

cette direction.

La méme remarque est faite pour le deuxiéme mode suivant la direction y

(Uy = 80.44%)

On constate aussi que la période fondamentale de vibration est inférieure a
celle calcule par les formule empirique du RPA 99 majore de 30 %

Selon x Tx = 0.8327s <Ts,= 0.8875s.

Selony Ty = 0.8148s =T, = 0.8875s

(vérifier)

(vérifier)

2. dJustification de I'interaction "Voiles-portiques"

2.1 Sous charges verticales :

25571.349 5652.119
5316.384 80.749 19.250
4112.507 82.856 17.143
4266.428 80.059 19.940
3011.253 82.621 17.378
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5™ étage 11460.348 2550.995 81.793 18.206
6°™ étage 8739.366 1995.777 81.408 18.591
7°™ étage 6008.881 1453.308 80.524 19.475
8™ étage 3346.681 871.172 79.345 20.654
Tableau IV.7 : Vérification de I'interaction sous charges verticales.
Analyse des résultats :
On remarque que l'interaction portiques voiles sous charges verticales est
veérifiée dans tous les étages.
Niveau Sens xx Sens yy
Portiques | Voiles P (%0) V (%) | Portiques | Voiles | P (%) V (%)
RDC 1048.987 | 512.423 | 67.182 32.817 961.45 | 622.379 | 60.704 39.295
leréae | 963337 | 506.858 | 65524 | 34475 | 903.825 |606.798 | 59.831 | 40.168
2fme gtage | 1006.735 | 378.615 | 72.670 27.329 940.686 | 483.759 | 66.038 33.961
3°™ étage | 902.063 | 363.976 | 71.250 28.749 836.817 | 465.685 | 64.246 35.753
4eme gtage | 813.174 | 315.051 | 72.075 27.924 754.983 | 407.049 | 64.970 35.029
peéme etage | 673.611 295.276 | 69.524 30.475 643.839 | 355.587 | 64.420 35.579
6 gtage | 556.975 231.054 | 70.679 29.320 529.432 | 282.879 | 65.176 34.823
76me étage | 408.981 172.678 | 70.312 29.687 377.872 | 220.824 | 63.115 36.884
geme gtage | 247.693 97.122 71.833 28.166 234.179 | 116.759 | 66.729 33.270

2.2 Sous charges horizontales :

Tableau IV.8 : Vérification de I'interaction sous charges horizontales.

Analyse des résultats :
On remarque que l'interaction portiques voiles sous charges horizontales est

vérifiée dans tous les étages.

Conclusion :
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On n’a pu vérifier toutes les exigences du RPA avec la derniére disposition qu’on a
¢tudiée, Alors on a décidé de I’adopter.

3. Vérification de la résultante des forces sismiques
Selon (Article 4.3.6) RPA99V2003, la résultante des forces sismiques a la base obtenue par
combinaison des valeurs modales ne doit pas étre inférieure a 80% de la
résultante des forces sismiques déterminée par la méthode statique
équivalente.

- 1651.23 1320.98 1561.353 vérifié
-‘ 1651.23 1320.98 1583.649 Vvérifié

Tableau IV.9 : Vérification de |'effort tranchant a la base.

4. Vérification de 'effort normal réduit
L’effort normal réduit doit étre vérifié pour éviter 1’écrasement
du béton. La formule utilise est la suivante :

Ya < 0,3 ... RPA99 (Article 7.1.3.3)]
Be.fezs

V=

Nd : Effort normal de calcul retiré a partir des résultats
donnés par SAP2000. B : section brute du poteau.

2269.776 vérifiée
55*55 1945.497 0.3025 0.257 vérifiée
55*50 1428.421 0.275 0.207 vérifiée
50 *50 952.512 0.25 0.152 vérifiée
50*45 573.017 0,225 0.102 vérifiée
45*45 388.728 0.2025 0.076 vérifiée

Tableau IV. 10 : Valeurs des sections avant vérification de I'effort
normal réduit Analyse des résultats :
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D’apres les résultats obtenus, on voit bien que I’effort normal réduit est
vérifié dans tous les niveaux.

5. Justification vis-a-vis de déplacement
Le déplacement horizontal a chaque niveau (k) de la structure est calculé
comme suit :
o) K =R*5 ek
RPA99/V2003 (Article 4.4.3).
3 o : Déplacement d0 aux forces sismiques Fj (y compris 1’effet de torsion).
R : coefficient de comportement (R = 5).
Le déplacement relatif de niveau (k) par rapport au niveau (k-1) est égale a :

D= k- ik RPA99/V/2003 (Article
4.4.3).

Les déplacements relatifs latéraux d’un étage par rapport aux étages qui lui
sont adjacents, ne doivent pas dépasser 1% de la hauteur de 1’étage a moins
qu’il ne puisse étre prouvé qu’un plus grand déplacement relatif peut étre
toléré (Article 5.10) RPA99/V2003.

1.4885 | 7.4425 | 7.0745 | 0.368 306 | 0.12026 | 1.4364 | 7.182 | 6.781 | 0.401 | 306 | 0.13104

1.4149 | 7.0745 | 6.539 | 0.5355 | 306 0.175 | 1.3562 | 6.781 | 6.244 | 0.537 | 306 | 0.1754

-‘ 1.3078 | 6.539 | 5.872 | 0.667 306 | 0.21797 | 1.2488 | 6.244 | 5.595 | 0.649 | 306 | 0.2120

1.1744 | 5.872 | 5.0695 | 0.8025 | 306 | 0.2622 | 1.119 | 5.595 | 4.828 | 0.767 | 306 | 0.25065

.‘ 1.0139 | 5.0695 | 4.2045 | 0.865 306 | 0.28267 | 0.9656 | 4.828 | 3.9705 | 0.8575| 306 | 0.28022

0.8409 | 4.2045 | 3.246 | 0.9585 | 306 | 0.31323 | 0.7941 | 3.9705 | 3.0345 | 0.936 | 306 | 0.30588

-‘ 0.6492 | 3.246 | 2.2475 | 0.9985 | 306 | 0.32630 | 0.6069 | 3.0345 | 2.0735 | 0.961 | 306 | 0.31405

0.4495 | 2.2475 | 0.858 | 1.3895 | 391 | 0.35537 | 0.4147 | 2.0735|0.8235| 1.25 | 391 | 0.31969

0.1716 | 0.858 0.00 0.858 408 | 0.21029 | 0.1647 | 0.8235| 0.00 |0.8235| 408 | 0.20183
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Tableau IV.11 : Vérification des déplacements relatifs.

Analyse des résultats :

Les résultats montrent que les déplacements relatifs entre étage sont
inférieurs a 1% de la hauteur d’étage (vérifier).

6. Justification vis-a-vis de leffet P-A

Les effets de second ordre (ou effet P-A) peuvent étre négligés dans le
cas des batiments ou la condition suivante est satisfaite a tous les niveaux

F A

= =010

- RPASON 2003 { Arnicle 3.9)
V..h

P : Pouds total de la structure et des charges d’exploitabion associes au-dessus du niveau (k).
B=3 (W, +W,) RPA99/V2003 (Article 5.9)

V : Effort tranchant d’étage au niveau k.
Ax : Déplacement relatif du niveau k par

rapport au niveau k-1. hy : Hauteur d’étage

(k).

Si 0.10 <@, 0:20 : Les effets P-A peuvent étre pris en compte de maniére
approximative en amplifiant les effets de I’action sismique calculés au moyen
d’une analyse élastique du 1° ordre

1

)

Si 6y
redimensionner.

0.20 : La structure est potentiellement instable et doit étre

La condition 6 < 0.1 est satisfaite, d’ou les effets de second ordre ou effet P-A
peuvent étre négligés.

Sens x-x’ Sens y-y’
hi
. Pk (KN) Ak Ak(Cm
NI | () (cm) | Vk(KN) | 0 (cm) M v, 0<n) | o(em)
8 306 | 4217.853 | 0.368 | 344.815 |0.01471064| 0.401 | 350.938 | 0.01575
7 306 | 7462.189 |0.5355| 581.659 |0.02245101| 0.537 | 598.696 | 0.02187
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6 306 |10735.143| 0.667 | 788.029 |0.02969409| 0.649 | 812.311 | 0.02802
5 306 |14011.343]0.8025| 968.887 |0.03792541| 0.767 | 999.426 | 0.03514
4 306 |17327.657| 0.865 |1128.225| 0.0434149 | 0.8575|1162.032| 0.04178
3 306 |21396.213]0.9585)1266.039|0.05293715| 0.936 |1302.502 | 0.05024
2 306 |23988.491]0.9985| 1385.35 | 0.05650281| 0.961 | 1424.445| 0.05288
1 391 |27617.1961.3895)1470.195| 0.0667554 | 1.25 |1510.623| 0.05844
RDC | 408 |31223.468| 0.858 | 1561.41 |0.04205245| 0.8235 | 1583.829| 0.03979

Tableau IV.12 : Vérification des
effets P-A. Analyse des résultats :

On remarque que les valeurs de Ok inferieur a 0.1 donc I’effet P-0 n’a pas

d’influence sur la structure.

Conclusion

Nous avons opté pour la disposition des voiles qui nous a donner les meilleurs
résultats vis-a-vis de I’interaction voiles-portiques (horizontale et verticale).
Toutes les étapes de 1’é¢tude dynamique a savoir la vérification de la période,
le comportement de la structure, ’interaction voiles-portiques, 1’effort normal
réduit, et elles découlent toutes de la disposition des voiles.

La satisfaction de toutes les exigences de 1’é¢tude dynamique n’est pas une
chose aisée pour tout type de structures, car des contraintes architecturales
peuvent entravée certaines étapes.

Dans notre cas, on a pu Vérifier toutes les exigences de 1’étude dynamique,
selon le RPA99/2003.
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Etude des éléments structuraux

V.1. Introduction
On désigne sous le nom des éléments principaux les éléments qui interviennent dans la résistance

aux actions sismiques d’ensemble ou dans la distribution de ces actions au sein de I’ouvrage. Ils
contiennent : Les portiques (poteaux — poutres) et les voiles.

V.2. Etude des poteaux

Les poteaux sont des éléments verticaux qui ont pour réle de transmettre les charges apportées par
les poutres aux fondations.

Le ferraillage des poteaux est calculé en flexion composée en fonction de 1’effort normal (N) et
du moment fléchissant (M) donnés par les combinaisons les plus défavorables, parmi celles
introduites dans le fichier de données du SAP2000 :

1) 1.35G+1.5Q O
2) GHQ

3) GHQ+E

4) G+Q-E

5) 0.8G+E

6) 0.8G-E J

RPAS9 (Article 5.2)

I1 s’agit de ferrailler les poteaux 1a ou il y a changement de section, selon les sollicitations suivantes

Mmax Ncorrespondant

V.2.1.Recommandations du RPA99 [Article 7.4.2.1]

a. Les armatures longitudinales
Les armatures longitudinales doivent étre a haute adhérence, droites et sans crochets.

- Anin= 0.8% de la section de béton (en zone 1la),
- Amax= 4% de la section de béton (en zone courante),
- Amax= 6% de la section de béton (en zone de recouvrement), -

- @Dpip= 12mm (diamétre minimal utilisé pour les barres longitudinales)
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- Lalongueur minimale de recouvrement est de 40¢ en zone lla.
- La distance ou espacement (St) entre deux barres verticales dans une face de poteau ne doit
pas dépasser 25cm (zone 11a)

Les jonctions par recouvrement doivent étre faites si possible, en dehors des zones nodales (zone

critique). 1______§__. .
La zone nodale est définie par 1’ et h’' \\\\ ’
-«
~ B \\13
«—> " < ,k\\ N o,
h ¥ & h’ =
h
h’=max (h/6 ;b ;h ;60cm)
(h1xb;) : section de poteau.
he: hauteur d’étage. Coupe 1-1

Fig. V. 2 : La zone nodale.

Les valeurs numériques relatives aux prescriptions du RPA99 sont apportées dans le tableau suivant

: Section du Anin RPA Anax RPA (cm?)
Niveau S (@17 (cm?) Zone courante | Zone de recouvrement
Sous-sol+ RDC 60*55 26,4 132 198
Etage let2 55*55 24,2 121 181,5
Etage 3et4 55*50 22 110 165
Etage 5et6 50*50 20 100 150
Etage 7 50*45 18 90 135
Etage 8 45*45 16.2 81 121.5

Tableau. V.1 : Armatures longitudinales minimales et maximales dans les poteaux.
b. Les armatures transversales

Les armatures transversales des poteaux sont calculées a 1’aide de la formule :
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Avec :
V, : L’effort tranchant de calcul. h; :

Hauteur totale de la section brute.
fe : Contrainte limite €élastique de I’acier d’armature transversale.
0, : Coefficient correcteur qui tient compte du mode de rupture fragile par effort tranchant, il est

pris egal a 2,5 si I’élancement géométrique ", " dans la direction considérée est supérieur ou
égal a 5 et a 3,75 dans le cas contraire.

t : L’espacement des armatures transversales dont la valeur est déterminé dans la
formule précédente ; par ailleurs la valeur max de cet espacement est fixée comme suit :

« Dans la zone nodale : t 0 Min (100,,15 cm) En zone Ila

« Dans la zone courante : t 0 150, En zone I1a Ou : O, est le
diametre minimal des armatures longitudinales du poteau.

» La quantité d’armatures transversales minimales

A , :

—— En % est donnée comme suit :

i.b,
= A" =03%(t-b)sid =5
= A" =08%(t-b)sid <3
s1:3< A4 <3 Interpoler entre les valeurs limites précédentes.
A, rest l'elencement géométrque du poteau.

[F, [
A =|==—ou-—
¢ a b |

b

Avec a et b, dimensions de la section droite du poteau dans la direction de déformation considérée,
et | ¢ : longueur de flambement du poteau.

Les cadres et les étriers doivent étre fermés par des crochets a 135° ayant une longueur droite
de 100; minimum ;

Les cadres et les étriers doivent ménager des cheminées verticales en nombre et diamétre

suffisants (O cheminées > 12 cm)pour permettre une vibration correcte du béton sur toute la
hauteur des poteaux.
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V.2.2. Les sollicitations dans les poteaux

Les sollicitations de calcul selon les combinaisons les plus défavorables sont extraites directement
du logiciel SAP2000, les résultats sont résumés dans le tableau suivant :

Nmax —Mcor Mmax —Ncor Nmin—Mcor
Niveaux
N(KN) M(KN.m) | M(KN.m) N(KN) N(KN) | M(KN.m)
Poteaux de rives | -2268.376 9.5825 169.249 -561.567 | -200.446 63.425
Sous-sol et
RDC Poteaux
intermédiaires -2172.362 9.0882 -170.7106 | -1613.145| 193.212 51.1695
Poteaux de rives | -1944.141 -1.2207 -123.7818 | -1205.259 | -207.41 19.0533
Ler et 2eme
étage Poteaux
intermédiaires -1884.209 -9.5398 148.7083 -802.949 -178.62 17.998
Poteaux de rives | -1427.312 -2.0044 166.0655 -888.863 | -226.194 | 76.3584
3eme et 4eme
étage Poteaux
intermédiaires -1395.947 | -18.3501 128.953 -935.113 | -314.674 8.137
Poteaux de rives -947.927 -2.469 127.2862 -605.515 | -146.08 25.7892
5eme et Geme
étage Poteaux
intermédiaires -949.334 9.0361 104.9058 -633.576 | -246.563 | 49.1063
Poteaux de rives -479.156 -4.6952 90.8441 -211.153 -43.545 11.2555
7°™ étage Poteaux
intermédiaires -567.281 14.5122 -76.0441 -389.95 -121.256 | 14.5122
Poteaux de rives -335.265 -5.8596 75.7415 -181.366 6.297 10.4914
eme 4
8" etage Poteaux
intermédiaires -388.728 15.0195 55.6228 -161.603 -76.979 10.1268

V.2.3. Ferraillage des poteaux

Tableau. V.2 : Les sollicitations dans les poteaux.

1. Armatures longitudinales

Les poteaux sont ferraillés par le maximum obtenu, apres comparaison entre les ferraillages donnés
par le logiciel SOCOTEC, SAP2000 et RPA en zone Ila.
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Les résultats des ferraillages adoptés pour les poteaux sont résumeés dans le tableau suivant :

Amin Aca
. . A
Niveaux sections (RPA) (SAP) el Aadoptée cm?
sz sz (Secotec)
Poteaux de
rives 9.9 1.08 4HA20+8HA16=28.65
Sous-sol 6055 | 26.4
et RDC Poteaux '
intermédiaires 9.9 4.87 4HA20+8HA16=28.65
Poteaux de
1% et rives 9.075 0.00 4HA20+8HA14=24.88
: 55*55 24.2
ieme Poteaux
SRl intermédiaires 9.075 0.00 4HA20+8HA14=24.88
Poteaux de
3Me ot fives 8.25 0.88 8HA16+4HA14=22.24
: 55*50 22
,4eme Poteaux
etage | intermadiaires 8.25 0.00 8HAL6+4HAL14=22.24
: Poteaux de
5EME at rives 7.5 0.00 4HA16+8HA14=20.36
: 50*50 20
,Geme Poteaux
etage | intermadiaires 75 0.00 4HA16+8HA14=20.36
Poteaux de
rives 6.75 241 4HA16+8HA14=20.36
7éme
étage Poteaux 50745 18
intermédiaires 6.75 0.00 4HA16+8HA14=20.36
Poteaux de
rives 6.075 2.49 4HA16+8HA12=17.09
8éme
étage Potealx 45*45 16.2
intermédiaires 6.075 1.39 4HA16+8HA12=17.09

Tableau. V.3 : Les Armatures longitudinales adoptées pour les poteaux.
2. Les armatures transversales
Les armatures transversales dans les poteaux servent a reprendre, les efforts tranchants et évitent
le flambement des barres verticales, Le tableau ci-dessous comporte les sections calculées et les

minimums préconisés par le RPA99/2003.
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Les tableaux ci-apres résument les résultats de calcul des armatures transversales pour les différents
poteaux des différents niveaux

t zone At
i . Ir 7 nbre de
Section Niveaux Omax| |If Og | VdKN tzone| coura | ri .o | min | Ao
cm2 cm cm cm | nodale| nte cm2 | cm2 barres
Soussol| rive 1.6 5,949 0,172
60*55 - 194.6 | 4,11 80 10 15 3,13 | 3.58 | 2T10+4T8
int 1.6 6,21 0,180
rive 1,6 5,949 0,100
*
60*55 | RDC -— 16 254.1 | 5,19 6.21 80 10 15 0.100 1,8 | 3.568 | 2T10+4T8
Etage | rive 1,2 5,197 0,125
55*55 1 - 242.2 | 4,97 64 10 15 3,025 | 3.58 | 2T10+4T8
int 1,2 8,997 0,215
Etage | rive 1,2 5,197 0,159
55*55 2 - 182.7 | 3,89 64 10 15 3,025 | 3.58 | 2T10+4T8
int 1,2 8,997 0,275
Etage | rive 1,2 1,148 0,040
55*50 3 - 182.7 | 4,28 64 10 15 3,025 | 3.58 | 2T10+4T8
int 1,2 12,203 0,374
Etage | rive 1,2 1,148 0,040
55*50 4 - 182.7 | 4,28 64 10 15 3,025 | 3.58 | 2T10+4T8
int 1,2 12,203 0,374
Etage | rive 1.2 1,449 0,044
50*50 5 - 182.7 | 4,28 56 10 15 2,75 | 3.02 6T8
int 1.2 8,451 0,260
Etage | rive 1.2 1,449 0,044
50*50 6 - 182.7 | 4,28 56 10 15 2,75 | 3.02 6T8
int 1,2 8,451 0,260
Etage | rive 1,2 2,946 0,090
50*45 7 - 182.7 | 4,76 56 10 15 2,75 | 3.02 6T8
int 1,2 9,582 0,293
Etage | rive 1,2 8.165 0,26
45*45 8 - 182.7 | 4,76 56 10 15 247 | 3.02 6T8
int 1,2 11.00 0,34

Tableau. V.4 : Les Armatures transversales dans les poteaux

Conformément aux régles du RPA 99/03 et au BAEL 91, le diametre des armatures transversales
doit étre supérieur au tiers du maximum des diamétres des armatures longitudinales.

I max
|: ¢'| : g x ¢| ]'
s Ei}
@ = ﬂ: —» — = 6.67 mm — condition vérifice.
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V.2.4 Vérifications

V.2.4.1 Vérification a I’état limite ultime de stabilité de forme

Les éléments soumis & la flexion composée, doivent étre justifiés vis-a-vis du flambement ;
I’effort normal ultime est définit comme étant I’effort axial maximal que peut supporter un
poteau sans subir des instabilités par flambement.

B =f,
j"-,-'l =yqrx| =i 4§ wZe |{:Eﬂ':'3 Article H.H.4.1|
L9 ﬂ'gwl}i‘- I;F.l A

oefficient fonction de 1’'élancement A.

=]
;-';,

i

"'ﬁ? o T A— si A= 50
11402 x| J
= LY
um[if .................................................. si A =50
L35
N .
[, =0.7=l, (Longueur de flambement); i= Y == T {Rayonde giration).

{ . :
Don:d=—; B, = (a—2)x(b - 2) {Section réduite).

I

Les résultats de vérification des poteaux au flambement sont résumés dans le tableau suivant :

Secti : . Nu
. Lo f I As Br Nmax
Niveaux on A a (KN)
o | (M) | (M) | (cm) (cm®) | (em?) (KN)
(cm’)
rive 28,65 5351,29 -2268.376
Soussol 60*55 | 2.78 | 1.946 | 17,32 | 13,05 | 0.8 3074
int 28,65 5351,29 -2172.362
rive 28,65 5351,29 -2268.376
RDC _ 60*55 | 3.63 | 2.541 | 17,32 | 16,49 | 0.78 3074
int 28,65 5351,29 -2172.362
rive 24,88 4853,79 -1944.141
Etagel _ 55*55 | 3.46 | 2.422 | 15,87 | 17,24 | 0.8 2809
int 24,88 4853,79 -1884.209
rive 24,88 4853,79 -1944.141
Etage2 _ 55*55 | 2.61 | 1.827 | 15,87 | 13,49 | 0.8 2809
int 24,88 4853,79 -1884.209
Etage3 rive | 55%50 | 2.61 | 1.827 | 15,87 | 13,49 | 0.8 2224 | 2544 | 441584 -1427.312
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int 22.24 441584 -1395.947
rive 22.24 441584 -1427.312
Etage4 = 55*50 | 2.61 | 1.827 | 15,87 | 13,49 | 0.8 2544
int 22.24 441584 -1395.947
rive 20,36 3957,60 -947.927
Etage5 = 50*50 | 2.61 | 1.827 | 14,43 | 14,84 | 0.79 2304
int 20,36 3957,60 -949.334
rive 20,36 3957,60 -947.927
Etage6 = 50*50 | 2.61 | 1.827 | 14,43 | 14,84 | 0.79 2304
int 20,36 3957,60 -949.334
rive 20,36 3957,60 -479.156
Etage7 = 50*45 | 2.61 | 1.827 | 14,43 | 14,84 | 0.79 2064
int 20,36 3957,60 -567.281
rive 17.09 3120.45 335.265
*
Etage8 - 45*45 | 2.61 | 1.827 | 13.00 | 16.47 | 0.81 1709 1764 312045 388728

Tableau. V.5 : Vérification de I'effort normale ultime.

Du tableau ci-dessus on constate que Ni'™* < Ny

V.2.4.2 Vérification des contraintes

Etant donné que la fissuration est peu nuisible, on va entamer la vérification des poteaux les plus
sollicités a chaque niveau, a la contrainte de compression du béton seulement, et pour cela nous

allons procéder comme suit :

.= N M,
Ope =0 2 Ty, =—— T =V
I

4.9

Obe = 0.6 % f g

b ] 1- 2 [ 2
I =E:t|:_1.'3 +v" _:|—15'r Ax(d—v) +15x A'x(v—d’)

BE

bxﬂh' +15x(Axd+ A" xd') "
et v =h—v :d=09xh

bxh+15x(A+A")

V=

Ona: A'=0 = I _= [1':—\""-:I+lja-r_-lw[.:f—v}l

b
oF _.:.:.
HE 3

d

hxh? _
+15xAx

bxh+15=A

Les résultats sont résumés dans le tableau suivant :

Fig. V.2 : Section d'un poteau.

. Section d A % vO 4 Nser Mser O O
Niveau | m
e | em | @ | em | @m M) Ny | KN) | mpa) | vipa)
rive 28,65 32,76 27,24 0.01301 1655,8 7,131 5.20 15
Sous-sol 60*55 54
int 28,65 32,76 27,24 0.01301 1580,3 6,618 4,95 15

157




Chapitre V Etude des éléments structuraux

rive 28,65 | 32,76 | 27,24 | 0.01301 | 16558 | 7,131 | 520 | 15
RDC 60%55 | 54
int 28,65 | 32,76 | 27,24 | 0.01301 | 15803 | 6,618 | 495 | 15
rive 2488 | 29,92 | 2508 | 0,00923 | 141972 | 7,033 | 492 | 15
1% étage 55%55 | 49,5
int 2488 | 29,92 | 2508 | 0,00023 | 1372,162 | 1328 | 496 | 15
5 rive 2488 | 2992 | 2508 | 000923 | 1419,72 | 7,033 | 492 | 15
e 55%55 | 49,5
étage int 2488 | 2992 | 2508 | 000923 | 1372,162 | 13,28 | 4,96 | 15
5 rive 2224 | 2997 | 2503 | 000843 | 104212 | 11 | 383 | 15
ét;"‘ee 55*50 | 49,5
g int 2224 | 29,97 | 2503 | 0,00843 | 1016,237 | 1060 | 4,07 | 15
. rive 2224 | 2997 | 2503 | 000843 | 104212 | 11 | 383 | 15
eme 55%50 | 49,5
étage int 2224 | 2997 | 2503 | 0,00843 | 1016,237 | 1060 | 4,07 | 15
rive 20,36 | 27,27 | 22,73 | 0,00634 | 692,349 | 1,289 | 282 | 15
é?éa"’ee 50%50 | 45
g int 20,36 | 27,27 | 22,73 | 0,00634 | 678,994 | 4115 | 289 | 15
rive 20,36 | 27,27 | 22,73 | 0,00634 | 692,349 | 1,289 | 282 | 15
é?éa"’ee 50%50 | 45
g int 2036 | 27,27 | 22,73 | 0,00634 | 678,994 | 4115 | 289 | 15
rive 2036 | 27,49 | 22,51 | 0,00580 | 350,261 | 3555 | 1,73 | 15
fem 50%45 | 45
étage int 20,36 | 27,49 | 22,51 | 0,00580 | 393,289 | 10,78 | 226 | 15
g rive 17.09 | 245 | 205 | 000414 | 244 455 | 4213 | 146 | 15
) téa";e 45%45 | 405
int 17.09 | 245 | 205 | 000414 | 28439 | 4213 | 165 | 15

Tableau. V.6 : Vérification des contraintes dans le béton.

Du tableau ci- dessus on remarque que Oy O Oy Odonc la contrainte de compression dans le béton
est vérifiée.
V.2.4.3 Vérification aux sollicitations tangentes

Selon le RPA 99 [Art : 7.4.3.2]
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- - ﬂ,ﬂ?j.ﬂ'i; =5 ! I
T, =T lelgque:Tw = «f cavec:p, = A ==Loud =L
oo < Tow Telque i =0, - fyavec: p, 0.045i4 <5 ¢ @ b

V : .. : .
Tin =ﬁ La contrainte de cisaillement conventionnelle de calcul dans le béton sous
-

combinaisons sismique.

Les résultats sont résumés dans le tableau suivant :

rive 5,949 0,0183

60*55 2,261 4,11 0.04 54 1 vérifiée
int 6,21 0,0185
rive 5,949 0,0183
- 60*55 2,856 5,19 0.075 54 1,875 vérifiée
int 6,21 0,0185
rive 5,197 0,0190
= 55*55 2,737 4,97 0.04 49,5 1 vérifiée
int 8,997 0,0330
rive 5,197 0,0190

55*55 2142 3,89 0.04 495 1 vérifiée
int ' 8,997 0,0330
rive 1,148 0,0042
int 55*50 | 2142 | 428 0.04 49,5 12,203 | 00448 1 vérifice
rive 1,148 0,0042
int 55*50 2,142 4,28 0.04 495 12.203 0,0448 1 vérifiée
rive 1,449 0,0064

50*50 2,142 4,28 0.04 45 1 érifié
int 8451 | 00375 verttiee
rive 1,449 0,0064
= 50*50 2,142 4,28 0.04 45 1 vérifiée
int 8,451 0,0375
rive 2,946 0,0130
= 50%45 2,142 4,76 0.04 45 1 vérifiée
int 9,582 0,0425
rive 8.165 0.045

45*45 2,142 4,76 0.04 40.5 1 vérifiée

int 11.00 0.060

Tableau. V.7 : vérifications des sollicitations tangentes dans les poteaux
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Du tableau ci-dessus on remarque que la condition exigée par le RPA99/2003 sur les sollicitations
tangentielles est vérifiée pour tous les étages.

V.2.5 Disposition constructive des poteaux

V.2.5. 1.Longueurs de recouvrement : [RPA99/2003]
Selon le RPA99 [Article 7.4.2.1] ; la longueur minimale des recouvrements est de :

Lr O 40x O en zone |1 Barres
¢ =20mm  Lr > 40%x20=80cm d’aciers
¢=16mm  Lr > 40%x16 = 64cm

¢ =14mm  Lr > 40x14 =56cm Longueur de
¢0=12mm  Lr > 40x12 = 48cm recouvrement
V.2.5. 2 .Les zones nodales Fig .V. 3: Longueur de recouvrement

La zone nodale est définie par k' h®

hOO max( ,b,,h,,60cm)

6

(h1 X b1) : section de poteau. h, : hauteur d'étage.
On prend ' = 68cm pour le RDC et les autres niveaux on prend b’ = 60cm.

\Y
.2.6. Schéma de ferraillage des poteaux

160



Chapitre V

Etude des éléments structuraux

Zone de recouvrement des

poteaux

Réduction des sections des
poteaux

Fig. V. 4 : Disposition constructive des armatures des poteaux.
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2HA20

f ] 1Cadre@10

B

] oo .k\ 2Cadres @08
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Fig. V. 5: Schémas de ferraillage des poteaux.
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V. 3.Etude des poutres

Les poutres seront étudiées en tenant compte des efforts données par le logiciel SAP2000, qui sont
tiré des combinaisons les plus défavorables exigées par le RPA 99/03 qui sont :

» 1.35*G +1.5*Q

> G+Q

» G +Q+ E RPA99 (Article 5.2)

» 08*G+E

» 08*G-E
Les poutres sont sollicitées en flexion simple, sous un moment fléchissant et un effort tranchant,
le moment fléchissant permet la détermination des dimensions des armatures longitudinales, et
leurs longueurs d’arrét. L’effort tranchant permet de déterminer les armatures transversales. On
distingue deux types de poutres, les poutres principales qui constituent des appuis aux poutrelles,
et les poutres secondaires assurent le chainage.

Aprés détermination des sollicitations (M, N, T) on procede au ferraillage avec le respect des
pourcentages d’aciers donné par le RPA 99 en zone lla.

V. 3. 1. Recommandations du RPA99/Version 2003

V. 3. 1.1. Armatures longitudinale
» Le pourcentage total minimum des aciers longitudinaux sur toute la longueur de la poutre est

de 0.5% de la section totale du béton, c’est a dire, A,™" =0.5%*b*h.

* Le pourcentage total maximum des aciers longitudinaux est de :
* 4% de la section de béton en zone courante.

* 6% de la section de béton en zone de recouvrement.
e Lalongueur minimale de recouvrement est de 4000 (zone I1a).
* L’ancrage des armatures longitudinales supérieures et inférieures dans les poteaux de

rive et d’angle doit étre effectué a 90°.
V. 3. 1.2. Armatures transversales

* La quantité d’armatures transversales minimale est donnée par :A; =0.003*S, *b.

* L’espacement maximum entre les armatures transversales, est donné comme suit :

h

SO0 min(—,12*0,) : Dans la zone nodale et en travée si les armatures comprimées sont 4
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nécessaires.
h

e 5= _ . endehors de la zone nodale.
2
* Lavaleur du diametre [, est le plus petit diamétre utilisé.

e Les premieres armatures transversales doivent étre disposées a 5cm au plus du nu de

I’appui ou de I’encastrement

V. 3. 2. Calcul de ferraillage

V.3.2.1.Les armatures longitudinales
Ona: A™ = 0.5%*b*h .
Donc:

v’ Pour les poutres principales : A™ = 0.5%*b*h = 7.875(cm?)

v’ Pour les poutres secondaires : A,™" = 0.5%*b*h = 7(cm?)

Le ferraillage sera directement déduit du logiciel SAP2000 (structure modélisée). Les résultats de
calculs sont résumés dans le tableau suivant :

Type de Acatoa | A | Aaopts
Niveau yp section | localisation SAP i aco NP™ de barres
poutre (cm?) (cm?)
2000
Travée 5.25 5.75 3T14+1T12
Principale 35x45 _ 7.875
Appui 7.62 8.01 3T14+3T12
: Travée 3.68 4.62 3T14
RDC+ étage
service
Secondaire 35%40 7
Appui 5.54 5.75 3T14+1T12
Travée 5.29 5.75 3T14+1T12
Principale 35%45 - 7.875
Appui 7.25 8.01 3T14+3T12
Travée 3.68 4.62 3T14
Etage courant. || Secondaire | 35x40 7
Appui 5.41 5.75 3T14+1T12
Travée 4.23 4.62 3T14
Principale 35x45 7.875
Terrasse AppUI 455 4.62 3T14
accessible Travée 3.68 4.62 3T14
Secondaire 35%40 7
Appui 3.68 4.62 3T14
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Travée 4.23 462 3T14
Principale 35x45 223 7.875
Terrasse Appui : 4.62 3T14
inaccessible Travée 3.68 4.62 3T14
Secondaire 35x40 368
Appui : 7 4.62 3T14

Tableau.V.8: Les armatures longitudinales dans les poutres.

V.3.3.Les vérification a 'ELU

1. Condition de non fragilité

un

A, =023*h*d *% =1,77em” — Poutres principales .

un

A, =023*b*d *% =1,56em” —» Poutres secondaires
Donc la condition de non fragilité est vérifiée

2. Vérification des contraintes tangentielles
La vérification a faire vis-a-vis de la contrainte tangentielle maximale est celle relative a la
fissuration peu nuisible suivante :

t =v/b*d  BAELY1 (Article H.111.1)

Telque: 1t = min(0.13*f;5;4MPa) =3.25MPa

Poutres V,y (MN) 7, (MPa) Observation
Principales 0,09074 0,617 Vérifiee
Secondaires 0,04174 0,322 Vérifiee

Tableau. V.9 : Vérification des contraintes tangentielles.

0,000 Pas de risque de cisaillement et cela pour tout type de poutre.

3. Les armatures transversales
3.1. Diameétre des armatures transversales
. h b

< m:inLdJ, ;

1— | BAELS1 { ArticleH.II1.3).
5 10

» Poutres principales
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g!lﬂmin[ 2; % %J=min (1.2; 1.28; 3.,5)

Donc on prend ¢ =8mm = 4, = 4T8=2.0lan® (un cadre et un étrier).

# Poutres secondaires

# < min [1:%%) min(1.2; 1.14; 3.5)

Donc on prend ¢ =8mm = A4, = 4T8 = 2.0lam® (un cadre et un étrier).

3.2. Espacements des barres

4 Veérification des sections
d’armatures transversales A > 0.003*S¢*b.
v Calcul de S;: Selon le CBA93 (Art

A.5.1.2.2) S;<min (Sy, Sz, Si3), avec:
Sy = min(0.9*d;40cm)0 S, = 36.46¢cm..

S, te 5 <6Tom.
T 0.4%h,
0.9% 4,1, s
* 13
bﬂ [fi.- —0. j‘f:m}
v E:uge:m:es du RPA

Zone courante @ §, E%

8.3 5

.
Zone nodale : 5; =D'llﬂl: J2xgh)

Les résultats de calculs sont résumés dans le tableau suivant :

v | g | s
B R
I :
e :
e :

15 15

10 10
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Tableau. V.10 : calcul d’espacements des barres
3.3. Vérification de la section minimale At
Pour les poutres principales
0 A = 0.003*S;*b = 0.003*15*35 =1.575
Pour les poutres secondaires

0 A =0.003*S;*b = 0.003*15*35 =1.575.....ccccvviinnn... Condition vérifiée.

.................. Condition vérifiée.

4. Vérifications des armatures longitudinales
v Longueurs de recouvrement
Selon le RPA99 [Article 7.4.2.1] ; la longueur minimale des recouvrements est de :

Lr O 40x O en zone Il Barres d’aciers

O=20mm  Lr> = 40x20 = 80cm

O= 16mm Lr >= 40x16 = 64cm Y

O =14mm Lr >= 40x14 = 56cm Longueur de recouvrement
0= 12mm Lr >= 40x12 = 48cm

Fig.V. 6: Longueur de recouvrement

v" Pourcentage total maximum des aciers longitudinaux

-En zone courante

3T14+1T12=5.75 cm’® < 4%*b*h = 63 cm’ vérifié.
-En zone de recouvrement
3T14+3T12 =8,01 cm® < 6%*b*h = 94.5 cm® vérifié. v/
Cisaillement
* ¢nappul de nves : A > 1""': Vs
.. e - ¥ M
* enappul intermédiaires : A = —x(V, — —)
. 0.9%d
Les résultats sont résumés dans le tableau suivant :
A
Poutres (an]) Vi (MN) | My (MN.m) | Aurive (cm2) | Aintl (cmz2) | Observation
Principale 8.01 0.09074 0.07246 2.608 2.55 Vérifiee
Secondaires | 5.75 0.04174 0.038 1.20 9.32 Vérifiee
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V.3.4.Les vérification a 'ELS

v/ Etat limite d’ouverture des fissures
La fissuration est peu nuisible, donc aucune vérification a faire
. v' Etat limite de compression du béton

M
Fy. = — %
b 7
E3-61':+15:a-:.-1 wyv—15xdx4 =0 F:bﬂ?
2 o ‘ 12
T =0.6x ., =15MPa o, <15MPa

Tous les résultats sont regroupés dans le tableau suivant

Poutres . o
Mger(MN) | 1 (m®) Y(m) Opc (Mpa) | Vérification

appui 0.05341 0.1470 2.96 vérifiée

Principales 0.00265
travée 0.03835 0.1470 2.96 veérifiée
appui 0,02906 0.1361 2.126 vérifiée

Secondaires 0.00186
travee 0,01473 0.1361 0.126 vérifiée

Tableau. V.12 : Vérification de I'état limite de compression du béton.

v Etat limite de déformation (fleche)

Le calcul des déformations, est effectué pour évaluer les fleches dans I’intention de fixer les contre-
fleches a la construction ou de limiter les déformations de service.

Nous allons évaluer la fleche selon les régles du BAEL 91(Article B.6.5) et du CBA 93.
Si I’une des conditions ci-dessous n’est pas satisfaite la vérification de la fleche devient
nécessaire: h1

I

E L (1)
I 16
i M.
{

10x M,
42

I

(2)

=

h,xd f

(3)
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poutres Condition(1) Condition(2) Condition(3)
principales vérifiée vérifiée verifiée
secondaires vérifiée vérifiée verifiée

Tableau. V.13 : vérification des conditions de la fleche

V.3.5.Vérification des zones nodales

La vérification des zones nodales est I’une des exigences du RPA 99/03 (Article 7.6.2). Dans le
but de permettre la formation des rotules plastiques dans les poutres et non dans les poteaux, la
somme des moments résistant ultimes des extrémités des poteaux aboutissant au nceuds est au
moins égale, en valeur absolue, a la somme des valeurs absolues des moments résistants ultimes
des extrémités des poutres affectés d’un ccefficient de majoration de 1.25.

Ca consiste a vérifier la condition suivante, pour chaque sens d’orientation de I’action sismique.

ML |+ M, | = 125 (M, | +]M,] )

i = 5
¥
M

Fig.V. 3 : Schéma de la Zone nodale

Cette vérification est facultative pour les deux derniers niveaux des batiments supérieurs a
R+2.

1. Détermination des moments résistants dans les poteaux

Le moment résistant M d’une section de béton dépend : v/
des dimensions de la section du béton.
v" de la quantité d’acier dans la section du béton.
v" de la contrainte limite élastique des aciers.

f
MR =zxAsx[OS avec: z=0.9h et Os =__ °¢=348MPa.

R
Section Z A M,
Niveau
(cm) (cm) (cm?) (KN.m)
rive 28,65 538,39
-sol 60*55 54
SOUS-50 int 28,65 538,39
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rive 28.65 538,39
RDC _ 60*55 54
int 28.65 538,39
rive 55%55 24.88 428,58
49,5
1" etage int 24 88 428 58
, ive 2488 428,58
pémeg : 55%55 495
etage int 2488 428,58
, rive 22.24 400,50
émeg 55+50 49,5
37 etage int 22.24 400 50
, rive 22.24 400,50
eme £ * 4
4" etage int 55730 99 22.24 400,50
é rive 50*50 20,36 334,50
me £
> etage int 45 20,36 334,50
, rive 50%50 20,36 334,50
eme 4 4
6" etage int > 20,36 334,50
é rive 50%45 20,36 334,50
me £ 4
7 etage int > 20,36 334,50
, rive 17.09 237,34
émeg 45%45 405
87 ctage int 17.09 23734

Tableau. V.14 : Moments résistants dans les poteaux.
2. Détermination des moments résistants dans les poutres

Les moments résistants dans les poutres sont calculés de la méme maniere que dans les poteaux ; on
effectue la vérification de la zone nodale pour deux nceuds de chaque niveau :
* nceud de rive.

* nceud intermédiaire.
Les résultats de calcul sont injectés directement dans le tableau si dessus :

1.25 Observa
(Me+Mw) tion

rive | 538,39 538,39 | 1076,78 | 178,00 178,00 445,02 | vérifiée

Niveau Mn Ms Mn+Ms Mw Me

Sous-sol

int 538,39 538,39 | 1076,78 | 152,35 152,35 | 380,89 | verifiée

rive | 538,39 538,39 | 1076,78 | 178,00 178,00 445,02 | vérifiée

RBC int 538,39 538,39 | 1076,78 | 152,35 152,35 | 380,89 | verifiée
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five | 42858 | 42858 | 857,16 | 178,00 | 178,00 | 44502 | verifice
L etage e ss | 42858 | 857.16 | 14122 | 14122 | 35305 | verifice
yimegrag | FVE | 42858 | 42858 | 857,16 | 17800 | 17800 | 445,02 | vérifice
e int | 42858 | 42858 | 857,16 | 14122 | 14122 | 35305 | vérifiée
gimegrag | FVE | 40050 | 40050 | 801 | 17800 | 17800 | 44502 | vérifice
e int | 40050 | 40050 | 801 | 14122 | 14122 | 35305 | vérifiée
giogtag | Ve | 40050 | 40050 | 80L | 17800 | 178,00 | 44502 | vérifice
e int | 40050 | 400550 | 801 | 14122 | 14122 | 35305 | vérifiée
ginegrag | Ve | 33450 | 33450 | 669 | 17800 | 17800 | 44502 | vérifiée
e int | 33450 | 33450 | 669 | 141,22 | 14122 | 35305 | verifiée
rive | 33450 | 33450 | 669 | 17800 | 178,00 | 44502 | verifie

6“™étage — ——
int 334,50 334,50 669 141,22 141,22 353,05 vérifiée
rive | 33450 | 33450 | 669 | 17800 | 178,00 | 44502 | verifie
Cetage [ 33450 | 33450 | 669 | 14122 | 14122 | 35305 | vérifiée
rive | 23734 | 23734 | 669 | 130,23 | 130,23 | 325575 | verifice
Seage 3731 | 23734 | 47468 | 13023 | 13023 | 325575 | vérifiee

Tableau. V.15 : Vérification des zones nodales.
o Détail d’un cours d’armatures transversales de la zone nodale

2U superposés (avec alternance dans I’orientation) :

Fig. V.8 : Armature transversales dans les zones nodales

Conclusion
La vérification dans les zones nodales est justifiée, donc les rotules plastiques se forment dans les
poutres plut6t que dans les poteaux.
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V.3.6. Schémas de ferraillage

Comme exemple de schéma de ferraillage on va prendre les poutres principales et secondaires de

I’étage service, et c’est idem pour les autres types de poutres.

» Poutres principales

bl
¥ x 305
P, — F ST i3 3Tl Fues | T2 5 i
I 1? 3714 FLANTES LU ITi2% 400 [S—
BL108L L0
80 5 5 55
3TIL 3Tk
|
3-“2 CADRE+
: o ETRER T8
CADRE
ETRIER+T8 |T|2
3TIL 3TIL
Coupe 1-1 Coupe 2-2

Fig. V.9 : Schéma de ferraillage des poutres principale d’étage service.

» Poutres secondaires
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53)
103 ¥ 2%0
— F U omars SnaseteL | TR

San T T 1

S— LH 3714 X170 FL

QLML K
i 410 0O} 280
3TI4 3Tl
;| l L] 1
ja T2
¥ CADREH N Cavrer
- ETrer T8 = ETRIER T&
Tl | 3L
Coupe 1-1 Coupe 2-2

Fig. V.10 : Schéma de ferraillage des poutres secondaire d’étage service.
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V.4. Etude des voiles

V.4.1. introduction

Dans un batiment, les efforts horizontaux sont transmis aux voiles habituellement par les planchers
qui jouent le role de diaphragmes. Entre chaque voile la sollicitation se répartit
proportionnellement avec sa rigidité dans la direction de sollicitation.

Les voiles transmettent ces efforts a la base du batiment et finalement au sol. Le mode de
fonctionnement d’une structure comportant des voiles de contreventement dépend donc fortement
du comportement de chaque élément individuel. Le comportement d’un élément de voile est
complexe puisqu’il dépend a la fois de son élancement, de la disposition en plan de I’ensemble
des voiles, de I’importance des charges verticales et de la forme de sa section, De ce point de vue, il
est généralement reconnu que la modélisation du comportement des voiles est bien plus complexe
que celle des éléments linéaires (poutres et poteaux).

Un voile est considéré comme une console encastrée a sa base, il y a deux types de voiles ayant
des comportements différents : O Voiles élancés avec : h/l >1.5

] h/1<1.5
O Voiles courts avec :

Les voiles sont sollicités a la flexion composée avec un effort tranchant, ce qui cause des ruptures
dans les voiles élanceés, par les modes suivants :

v" Flexion.

v" Flexion par effort tranchant. v" Ecrasement.
Dans le but d’éviter les modes de ruptures cités ci-dessus, on doit respecter les modalités suivantes :
Pour les deux premiers modes de rupture, les sections des voiles doivent comporter suffisamment

d’armatures verticales et horizontales.

Pour le troisieme mode il faut mettre des armatures transversales.

V.4.2. Recommandation du RPA99/03

1. Les armatures verticales

Elles sont destinées a reprendre les effets de flexion, elles sont disposées en deux nappes paralleles
aux faces des voiles. Ces armatures doivent respecter les prescriptions suivantes :
. Anin = 0.2%*L,Oe
L:: longueur de zone tendue.
e: épaisseur du voile
. les barres verticales des zones extrémes doivent étre ligaturées avec des cadres
horizontaux (S; <e)

A chaque extrémité du voile, I’espacement des barres doit étre réduit de 1/2 sur  1/10 de
longueur du voile.
. Les barres du dernier niveau doivent étre munies des crochets a la partie
supérieure.
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S/ S
<+—> +—>
[ [ [ [ [
[ ] ([ ] [ ] ([ ] ([ ]
4—LL:LO—> 4_LL19_>
L

&
<«

v

Fig. V.11 : Disposition des armatures verticales (vue en plan).

2. Les armatures horizontales

Elles sont destinées a reprendre les efforts tranchants, disposées en deux nappes vers I’extrémité des
armatures verticales pour empécher leur flambement.

Elles doivent respecter les recommandations suivantes :

. Les barres horizontales doivent étre munies de crochets a 135° avec une
longueur 1000
. Le pourcentage minimal d’armatures est de :
- Anin = 0.15%*b*h dans la zone extréme de voile.
- Anin = 0.10%*b*h dans la zone courante du voile.
1
- d< 10*le
. On doit vérifier pour les armatures verticales et horizontales les conditions
suivantes :

- I’espacement S; = min(1.5*e ;3OCm) avec e : épaisseur du
voile.

- les deux nappes d’armatures doivent étre reliées avec au moins 4
épingles par ml.

3. Les armatures transversales

Destinées essentiellement a empécher les barres verticales de flamber, elles sont disposées en
nombre de 4 épingles par m2,
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V.4.3.Disposition des voiles

\
!

Fig.V.12 : Disposition des voiles.

V.4.4.Sollicitations dans les voiles

Les sollicitations dans les voiles sont tirées directement dans le logiciel SAP2000, ils sont regroupés

dans les tableaux ci-dessous.

it
L

Voiles Nmax Mocor Mmax Necor Nmin Mecor Vv

KN KN.m KN.m KN KN KN.m KN
e=20cm 1288.92 181.1208 181.1208 1288.92 -49.729 -168.2805 117.299

Vx1

e=15cm 2081.435 -603.0012 | -603.0012 | 2081.435 757.508 -423.1168 43.784
VX2 e=20cm 1539.584 252.4737 252.4737 | 1539.584 -5.43 -190.4856 140.455
e=15cm 870.849 24.5226 25.8364 698.924 327.687 10.3637 22.837
VX3 e=20cm 1490.96 163.4993 -236.8287 202.017 -48.189 -225.8972 133.173
e=15cm 842.894 -17.2773 -29.1248 519.786 334.942 -11.2348 26.349
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e=20cm 1219.963 194.2433 | -207.9687 | 271.995 47.418 -205.4881 173.709

Vx4
e=15cm 712.275 -3.8402 -43.2799 461.809 235.392 -4.4917 77.313
e=20cm 1535.493 -325.0777 | -325.0777 | 1535.493 36.127 238.228 157.378
Vyl
e=15cm 731.042 -148.8984 | -148.8984 | 731.042 177.446 39.2968 114.989
e=20cm 1551.245 -226.4268 | 317.0762 -61.405 -61.405 317.0762 151.807
Vy2
e=15cm 731.951 -13.4192 80.0763 335.768 183.193 69.4699 43.947
e=20cm 1950.397 -379.0107 | -379.0107 | 1950.397 78.428 271.4035 191.738
Vy3
e=15cm 991.269 -63.215 -85.7342 929.026 290.928 9.2033 33.111
e=20cm 1847.008 -283.8343 | 376.7642 72.12 72.12 376.7642 200.452
Vy4

e=15cm 928.562 56.5365 93.3397 494.091 285.273 79.7379 44.096

Tableau. V.16 : Sollicitations de calcul dans les voiles

V.4. 5.Ferraillage des voiles
Le calcul des armatures verticales se fait en flexion composée sous M et N pour une section

ObonO .

Les résultats du ferraillage sont représentés dans les tableaux ci-dessous avec :

A" = 0.15%*b*L : section d’armatures verticales minimale dans le voile.
A section d’armature calculée dans 1’élément.
AP : section d’armature adoptée pour une seule face de voile. - S; : espacement.

A" = 0.15%*b*h : section d’armature horizontale minimale dans le voile.

Ancaic 0 A" : section d’armature calculée 4
A9 . Section d’armature horizontale adoptée.

N P’ : nombre de barre adoptée.

Exemple de calcul :
On prend comme exemple le voile Vy, .

* Nmax=1551.245 KNg M cor=-226.4268 KN.m
" Npin=-61.405 KN O M cor=317.0762 KN.m

" Mnax=317.0762 KN.mpg N cor=-61.405 KN
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v Calcul des armatures verticales :

Le calcul des armatures verticales se fait a la flexion composée sous les sollicitations les plus
défavorables (M, N) pour une section (e*1). La section trouvée (A) sera répartie sur toute la zone
tendue de la section en respectant les recommandations du RPA99.

L=1.5m,d=1.35m,e=0.2m
¢ Pour (N=1551.245KN, M =226.4268 KN.m) on a :
M 226.4268
ec0 — 0O 00.146m
N 1551.245 L
ec=< _— 00.75m0O C al’intérieur de la section.
2

Calcul de Mua :
h

Mua=Mu+Nu (d-  _ ) =226.4268+1551.245x (1.35-0.75)
=1157.17KN.m 2 Mua=1157.17KN.m

Si:
* N (d-d’) —Mua <(0.337h—0.81d*)b*L*f,, = section partiellement comprimé.
¢ N (d—d’) —Mual (0.337L-0.81d’)b*L*fy, = section entierement comprime.
Nu (d-d’) — Mua = 1551.245 (1.35-0.15)-1157.17 = 704.324KN.m =0.704 MN .m
(0.337L-0.81d")e.L. fp, =(0.337 x1.5 - 0.81 x0.15) 0.2x1.5x18.48 =2.128MN.m
0.704MN.m<2.128MN.m O Section partiellement comprimé
Le calcul se fera par assimilation a la flexion simple avec My, :

1157.17*10°°
oy, = = =0.171
0.2*(1.35)" *18.48
I-.j1—2%*
o = Mo _ 3.236
0.8
s=d(l-04*Fa)=1.222m
1157.17*10° .
i = =23.67cm”
1.222*400

~=—15.1lem” =0 = A=0cm"”

S

A=Al-

e Calcul de la section minimale :

Ap=0.23xexdx S =n.23xn.2x1_5wﬂ =3.62em’
f 400

La quantité d’armatures minimale dans la zone tendue donnée par le RPA est :
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Aninzc = 0.2%*e*|;

Pour le calcul de I; on doit déterminer les contraintes :

— i + E F
B 1
3 P22 '
1551245107 2264268x10° . o
02x1.5 0.05625
3 ] E
_1551.245x<10"  2264268x10 " o0 5 jeysmn
0.2x15 0.05625
amine L

L=

TFIRLY +aimiln

A =124cm* < A

TILT

A, =01%*e* L ,avec: L =L—2L =0.074cm’

=031l m

A5 =1.75%m"

Man

%< Pour (N=-61.405 KN.M=317.0762 KN.-m)on a:

_M _317.0762 5 16m

Ep =0
N 61.405

ec> 0 0.75m0O N est un effort de traction et ¢ en dehors de la section Osection 2
partiellement tendue.
Le calcul ce fait par assimilation a la flexion simple avec Mya :

L
My=Myg +Ny(d =)

1.5
M,,=317.0762-61.405(1.35- ?] = 280.233KN.m

280.233*10°

u, = i —0.0416
0.2%(1.35) *18.48
- Ji—2*
= How _ 0.0183
0.8
s —d(1-04%a) = 1.34m
A= 2E0.233*10° §9%m®
T T 347400
A=A - Ny _ 6.75¢cm”

= A

O Calcul des armatures minimales :
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Anmin = 0.15%*6*L = 4.5cm?
Amint = 0.2 ((O*e*l_t

Pour le calcul de I; on doit déterminer les contraintes :

. _ 61.405x10 : . 317.0762x107°
02x1.5 0.05625

_61.405x107  317.0762x10°°
C02x15 0.05625

aminx L
L,=—=0.T713m
amax +amin

% 0.75=4.43MFa

= 0.75=—4.02MPa

Anint < 2.85Cm2< Acal

On choisit; 10T10=7.85cm?

Amir® =0.1%*e*Lc ,avec: Lc = L*2L,=0.074cm?
Anin®=0.148cm?

On choisit : 2T10=1.57cm?
Calcul des armatures horizontales :

On a:V=151.807KN

V 151.807*10°
E’I = =
N 5 | (0.2*].35
Pour S=20 cm? on aura :

=0.562Mpa < =0.2% f.., = 5Mpa .....vérifiée

e A= 0.15%*B*h =3 cm?

. Arcalc = Avadp /4= 9.42/4 =2.35cm 2

On choisit : 5T10=3.93cm?
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Le tableau suivant illustre les résultats de calcul des armatures verticales et horizontales de tous les

voiles :
Voile Vx1 Voile Vx2 VoileVx3 Voile Vx4
e=20cm e=15cm e=20cm e=15cm e=20cm e=15cm e=20cm e=15cm
L(m) 1.2 1.2 1.2 1.2 1.2 1.2 1.2 1.2
M(KN.m) -168.28 -423.116 -190.485 24.522 -225.897 | -17.277 | -207.968 | -3.8402
N (KN) -49.729 757.508 -5.43 870.849 -48.189 842.894 271.995 712.275
V(KN) 117.299 43,784 140.455 22.837 133.173 26.349 173.709 77.313
0,76 0.284 0.910 0.197 0.863 0.228 1.126 0.668
Iju (Mpa)
0=0.2f ,5(MPa) 5.00 5.00 5.00 5.00 5.00 5.00 5.00 5.00
Av cal /face (cm?) 4.3 2.18 4.29 0 5.62 0 8.2 0
Avmin/face(cm?) 3.6 2.7 3.6 2.7 3.6 2.7 3.6 2.7
A adop/face (cm?) 7.85 7.85 7.85 7.85 7.85 7.85 9.42 7.85
N°""/face 10T10 10T10 10T10 10T10 10T10 10T10 12710 10T10
S;(cm) 12 12 12 12 12 12 10 12
Ah cal/face/ml 1.96 1.96 1.96 1.96 1.96 1.96 2.35 1.96
(cm?)
Ah min/face/ml 3 2.25 3 2.25 3 2.25 3 2.25
(cm?)
Ah adop/face 3.93 3.93 3.93 3.93 3.93 3.93 3.93 3.93
(cm?)
barre 5T10 5T10 5T10 5T10 5T10 5T10 5T10 5T10
N™""/face/ml
S;(cm) 20 20 20 20 20 20 20 20

Tableau V.17 : Ferraillage des voiles // a x-x’ L=1.2 m

181




Chapitre V

Etude des éléments structuraux

Voile Vy1

R

VoileVy2 VoileVy3 Voile Vy4

IT 15 15 15 15 15 15 15
238.228 | 39.2968 | 317.076 | 69.469 | 271.403 | 9.2033 | 376.764 | 79.737
36.127 | 177.446 | -61.405 | 183.193 | 78.428 | 290.928 | 72.12 | 285.273
157.378 | 114.989 | 151.807 | 43.947 | 191.738 | 33.111 | 200.452 | 44.096
0816 | 0795 | 0562 | 0304 | 0994 | 0229 | 1.039 | 0.305
5.00 5.00 5.00 5.00 5.00 5.00 5.00 5.00
4.14 0 6.75 0.79 4.29 0 6.38 1.77
45 3.37 45 3.37 45 3.37 4.5 3.37
9.42 7.85 9.42 7.85 9.42 7.85 9.42 7.85
12710 | 10T10 | 12710 | 10T10 | 12T10 | 10T10 | 12T10 | 10T10
12,5 15 12.5 15 12.5 15 12,5 15
2.35 1.96 2.35 1.96 2.35 1.96 2.35 1.96
3 2.25 3 2.25 3 2.25 3 2.25
3.93 3.93 3.93 3.93 3.93 3.93 3.93 3.93
5T10 | 5710 | 5T10 | 5T10 | 5T10 | 5T10 | 5T10 | 5T10
20 20 20 20 20 20 20 20

Tableau V.18 : Ferraillage des voiles //ay-y’' L=1.5m
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Chapitre V Etude des éléments structuraux

Exemples de ferraillages des voiles (Vx1 et Vy2)

CadreT8

EpingleT8
\\ 2 X 10710 S /{

[#¢ISIIEIIE B

L
4 L/2=11.2

2xT10

Fig. V.13 : Exemple de ferraillage du voile Vx1 (e=20cm)

CadreT8 :
E 1eT8
l\ 2 x 10712 = /f

—
4 L/2=142

2xT10

Fig. V.14 : Exemple de ferraillage du voile Vy2 (e=20cm)
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CHAPITRE VI

_es fondation



VI-Fondations :
VI-1-Introduction :

Une fondation est destinée a transmettre au sol, dans les conditions les
plus favorables, les charges provenant de la superstructure. En cas de
séisme, les fondations exécutent un méme mouvement de translation que
le sol qui les supporte.

Le calcul des fondations ne peut se faire que lorsque 1’on connait :
La charge totale qui doit étre transmise aux fondations (donc au sol).
Les caracteristiques du sol sur lequel doit reposer la structure.

On distingue deux types de fondations :

Fondation superficielles :

elles sont utilisables dans le cas ou le bon sol n’est pas situé a une grande
profondeur, elles permettent la transmission directe des efforts au sol, cas
des semelles isolées, semelles filantes et radiers.

Fondations profondes :

elles sont utilisées lorsque le bon sol est situé a des profondeurs
importantes, la transmission des efforts est assurée par d’autre eléments :
cas des semelles

sur pieux ou puits.

VI1-2-Etude de sol :

La valeur de la contrainte du sol est donnée par 1’expérience, en raison de
la connaissance que I’on peut avoir du terrain sur lequel des ouvrages ont
déja été realisés, soit a partir des résultats de sondages effectués au
laboratoire de mécanique des sols. Une étude préalable du sol a donné la
valeur de la contrainte admissible du sol Gsoi= 0.20MPa.



Annexe 3

V1-3-Choix du type de fondation :

Le choix du type de fondation se fait suivant trois parametres.
La nature et le poids de la superstructure.
La qualité et la quantité des charges appliquées sur la construction.

La qualité du sol de fondation et sa profondeur
VI-4-Vérification de type de fondation

Le Poids totale du batiment = 27565.25 Kn
osol = 200 Kn/m?

La surface total du batiment = 353.96 m?
27565.25/200= 137.82 m?
137.82/353.96=0.38 =38 % <50 %

Donc on a adopte semelle isolé
VI-5-Semelles isolée :

N =1035.67KN
M =14,7 KN.m

osol = 200 kn/m?



e

Bx

Figure VI- 1 Schéma d’ une semelle isolée.

B> \/ N/ csol \/21035.67/200: 2.3 m, Bx=By=2.5m

On a constaté que les semelles isolées se touchent. Nous avons passéades
semelles filantes sous poteaux.

V1-6-Pré dimensionnements des semelles filants :

V1-6-1-Semelle continue sous quatre poteaux:

N1 N2 N3 N4

l

L1 3.6m 4.5m 1.6m Lz

R

Figure VI- 2 schémad’ une Semelle continue sous quatre
poteaux.



Annexe 5
V1-6-1-1-ELS:

N1=644.35 KN

N2=1035.67 KN

N3=639.9 KN

N4=479.33 KN
R=XN=2799.25 KN

Bx = Bymax = 2.5m

Bx >R /csol.By=6.36 m < 9.7 m
By=18m

Bx >R/csolBy=7.77m<9.7 m

By=16
Bx >r/osolBy= 8.47 m< 9.7 m

By=12m
Bx >R/csol.By= 11.66m > 9.7 m

Bx=11.7m
XM/1=0

479.33%x9.7+639.9%x8.1+1035.67%3.6 -Rxa =0
a=13561.1/2799.25= 4.84 m

L1=Bx/2—a=117/2—4.84=1.01m
L2=Bx—(3.6+1.6+1.01)=0.99m

L1=L2=1m
VI1-6-1-2-Diagramme M et T :

q = R/Bx= 2799.25/11.7= 239.25 Kn/m



e O<x<1

M =q X x2/2

X=0M=0

X=1M=144.74 Kn.m

e 1<x<4.60

M =q X x2/2— 644.35 X (x — 1)
X=1M=144.74 Kn.m

X =4.60 M= 222.62 Kn.m

T =0x-644.35

T(x)=0— x=2.69 m

Mwmax = M (3.69) = -216.88 kn.m
o 4.60<x<9.10

M =q X x2/2—644.35 X (x—1) — 1035.67 X (x — 4.60)
X=4.60 M= 222.62 Kn.m

X =9.10 M=48.17 Kn.m

T =(gx - 644.35-1035.67

T(x)=0— x=7.02 m

Mwmax =M (7.02) = -473.34 kn.m
¢ 9.10<x<10.70

M =q X x2/2— 644.35 X (x — 1) — 1035.67 X (x — 4.60) —
639.9 X (x — 9.10)
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X=9.10 M= 222.62 Kn.m
X =10.70 M=48.17 Kn.m
T =gx - 644.35-1035.67-639.9
T(x)=0— x=9.69m
Mwmax =M (9.69) = 7.01 kn.m
VI1-6-1-3-Calcul de I’ effort tranchant :
T1g=qlL1 =239.25 x 1 =241.64 Kn
T1d=qgL1-N1 = 241.64-644.35 = -402.7 Kn

T29=q (L1+ L2) - N1 =239.25 x (1+3.6) — 644.35 = 4583.59
Kn

T2d= T2g — N2=241.64— 1035.62 = -577.07 Kn

T3g=q (L1+ L2+L3) - N1 - N2 = 239.25 x (1+3.6+4.5) -
644.35-1053.62 = 481.55 Kn

T3d=T3g — N3=481.55-639.9 = -158.35 Kn

T4g=q (L1+ L2+L3+L4) - N - N2-N3 = 239.25 x
(1+3.6+4.5+1.36) — 644.35-1053.62 -639.9= 224.45 Kn
T3d= T3g — N3=224.45 — 479.33 = -254.88 Kn

dy >B-b/4

dy =20 cm

On adopte dy =55 cm



H=55+5=60cm
V1-6-1-4-Ferraillage :

Mar = 222.62 Kn.m
Mrtr=-473.34 Kn.m

T=577.07 Kn

B=120cm bo=40 cm d =55 cm
H =60 cm ho= 20 cm

M= 473.34 KN.m

Le moment reprise par la table comprimé :
Mouable = b.h.foc.(d -h0/2)

Mule= 120%20%142 *(55 — 10)
Mitable= 1533.3 KN.m

Miuble= 1533.6 KN> M = 473.34KN
La table seule peut équilibrer le moment ultime

L’axe neutre tombe dans la table

Section rectangulaire (b*h)
1 =(222.62 x 104)/ (120 x 552 x 142)= 0,043
FeE40 pr= 0,392
u= 0,038 <pr=0,392 A’s =0
a=1—-+(1—-2x0,043)/0,8= 0,055

Z = d (1-0,4a) = 55%(1-0,4x0,0055)
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Z =52.36 cm
As =Mu/Z x 6s=22.62 X 104/52.36 * 3480

Ats=1254cm? > on adopte 8HA16 (8HA16 = 16.08
cm?)

M=473.34 KN.m

Le ferraillage en appuis s’effectue pour une section rectangulaire
de bo.h...... (40*60)

u=473.34 X 104/40 * 552% 142= 0,275

FeE40 pur= 0,392

u= 0,038 <ur=0,392 A’s =0

a=1-+(1-2x0,275)/0,8= 0,124

Z =d (1-0,4a) = 55x (1-0,4*0,412)

Z=45.92cm

As =Mu/Z X 6s=473.34 X 104/45.92 x 3480

Ais=29.61cm? > onadopte 16HAL16 (16HA16 =31.17
cm?)

VI1-6-1-5-Vérification de |’ effort tranchant :
On doit verifier que : Tt <u, tel que :

fes= 25MPA . 7b=1,5



T.< = Min ((0,15f¢j ;/yb)/4MPa) fissuration préjudiciable
T.<=Min (2,5 ; 4MPa)

t= Vv / bd =577.07/ 120 60=0.08 KN cm =08MPa<2.5MPa
>> virifie

Ferraillage transversal :

IN =2799.25

Nmi=2799.25/4.84= 578.35 Kn/ml

As=(B — b)/8.d. 5s=578.35.103 (120 — 40)/8 x 55 x 3480

= 3.02cm?
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On adopte 6HA10 (6HA10 = 4.71 cm?) e = 20cm/ml
Armature long :
A/4=4.71/4=1.17 cm?

On adopte 4HA10 (4HA10 = 3.16 cm?) e = 30cm/ml

Figure VI- 3Fer

en travee
16HAI16

40

o
o

[ | HA10 e=20cm

o
~N
m 4HA16

HA10 e=30¢

120

raillage en travée



en appul

4HA16
40 '
F M9
o
O
o HA10 e=20cm
| oy 9 |LJ
HA10 e=30c¢m | T ] | I 8HA16
120

Figure VI- 4Ferraillage en appui.

V1-6-2-Semelle continue sous trois poteaux et voile :
Nv N2 N3

anann

L 3.6m 4.5m L2
-+ >

Figure VI-5 schéma d’ une Semelle continue sous trois
poteaux et voile.
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VI1-6-2-1-ELS

N1=92.23 KN

N2=250.14 KN

N3=329.05 KN

Nv =877.61 KN
R=XN=1550.03 KN
>XM/1=0
329.05%8.1+250.14%3.6+877.61x1.8 -Rxa=0
a=5145/1550.03=3.31m
Les débords :

On prend L1i=2 m

L2=531—-(479)=05m
dy >B - b/4

Bx =10.6 m

By >R /osol. Bx=1550.03/200 x 10.6=0.73m
By =1m

.dy =55cm

H=dy+5=55+5=60cm
.ho=20 cm



VI-6-2-2-Diagrammes M et T:
q =R/Bx=1550.03/10. 6= 146. 23 Kn/m

gvoiLe : 243.78 KN/m

o O<x<2

M =q X x2/2

X=0 M=0

X=1 M= 292.45 Kn.m
e 2<x<5.60

M =(q X x2/2)—93.23 X (x — 2) — 243.78 ((x — 2)2/2)
X=2 M= 292.45 Kn.m

X =5.60 M= 377.56 Kn.m
T=0x-93.23 +2 x 243.78
T(x)=0— x=4.04 m

Mwmax =M (4.04) = 495.9 kn.m

¢ 5.60<x<10.10

M = (qxx2/2)— 93.23 X (x — 2) — 243.78 x 3.6(x — 3.80) - 250.14(X —
5.6)

X=5.60 M= 377.56 Kn.m
X =10.10 M=48.73 Kn.m

T=0qx-93.23-877.61-250.14
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T(x)=0— x=8.34 m
Mwmax =M (8.34) = -175.25 kn.m
V1-6-2-3-Calcul de I’ effort tranchant :
Tlg=qgL1 =146.23 x 2 =292.46 Kn
T1ld=qgL1-N1 =292.46—93.23 =-199.23 Kn

T29=q (L1+ L2) - N1 = 146.23 x (2+3.6) — 93.23-871.61 = -
145.95 Kn

T2d=T2g — N2=-145.95 — 250.14 = -396.092 Kn
T3g=q (L1+ L2+L3) - N1 - N2 = 146.23 x (2+3.6+4.5) — 93.23-
871.61
=512.08 Kn
T3d=T3g - N3=512.08 — 329.08 = 183.03 Kn
V1-6-2-4-Ferraillage :
Map = 377.56 Kn.m
Mrtr = 495.934 Kn.m
T =512.95Kn

B=100cm bo=40cm d=55cm

H=60cm ho=20cm

M= 473.34 KN.m



Le moment reprise par la table comprime :

Mtable = b.h.foc.(d -ho/2)
Mitable= 100*20*142 *(55 — 10)
Mtable= 1278 KN.m
Mtable= 1278 KN> M = 495.9 KN
La table seule peut équilibrer le moment ultime
L’axe neutre tombe dans la table

Section rectangulaire (b*h)

1 =(377.56 % 104) /(100 X 552 x 142)= 0,087

FeE40 ur = 0,392

u= 0,038 <pr=0,392 A’s =0
a=(1—-+(1-2x0,0115))/0,8=0,115

Z =d (1-0,4a) = 55*(1-0,4*0,115)

Z=52.46 cm

As =Mu/Z * 5s=(377.56 x 104)/(52.46 x 3480)
Ais=20.67 cm?  on adopte 12HA16 (12HA16 = 24.13cm?)

Ferraillage sur travée :
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M= 495.93 kN.m

Le ferraillage en appuis s’effectue pour une section rectangulaire
de bo.h...... (40*60)

1t =(495.93 X 104)/(40 * 552+ 142)= 0,288
FeE40 ur= 0,392

u= 0,038 <pr=0,392 A’s =0
a=(1-+V(1-2x0,288))/0,8=0,0437

Z =d (1-0,4a) = 55x (1-0,4%0.0.437)

Z=4538cm

As =Mu/Z x §s=(495.93 x 104)/(45.38 x 3480)

As=31.40 cm? on adopte 16HA16 (16HAL6 = 32.17 cm?)

V1-6-2-5-Vérification de |’ effort tranchant :
On doit verifier que : Tt <u, tel que :

fe2s=25MPA . rb=1,5
T.< = Min ((0,15fcj /yb)4MPa) fissuration préjudiciable

T.<=Min (2,5; 4MPa)

1=V / bd =512.95 /100 60 =0.085 KN cm =085MPa<2.5MPa
> virifie

Ferraillage transversal :



XN =1550.03

Nm=1550.03/3.31=468.28 Kn/ml

As=(N(B - b))/ (8. d. 5s)=(468.28. 102(100 — 40)) /(8 X 55

X 3480)

= 1.38cm?

On adopte 6HA10 (6HA10 = 4.71 cm?) e = 20cm/ml

Armature long

A/4=4.71/4=1.17 cm*

On adopte 4HA10 (4HA10 = 3.16 cm?) e = 30cm/ml

o
O

HA10 e=30¢

o
QY
1M

en travee

16HA16

40

HA10 e=20cm

|

4HA16

100

Figure VI- 6Ferraillage en travée.
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en appui

4HA16

40

o
(o

o

oo & U8 3.
HA10 e=30cm

HA10 e=20cm

I

12HAI16

100

Figure VI- 7Ferraillage en appui

V1-6-3-Semelle filante sous voile :

V1-6-3-1-Semelle filante sous voile 1 :

ELS:
Nv =904.61 KN
L=3.8m

Nm=904.61/3.8= 238.05 KN/ml

By =N/osol=238.05/200=1.19m

On adopte B=1.30 m

d >B-b/4=130 - 25/4= 26.25 cm

.d=30cm



ht=d+5=35cm
Ferraillage :
Nmi = 238.05 KN/ml
As=(N(B — b))/(8.d. 65)
=(238.05. 102 (130 — 25))/(8 x 30 x 3480)= 3 cm?
Vérification Condition de non fragilité :
As=3 cm?

On a: Amin = 0,23xbxd (ft28/fe) = 3.62 cm?
Amin=2.05cm? As>Amin ..................... Condition vérifiée

Donc on adopte 6HA12 =6.79 cm?2e =20 cm
Armature long :
A/4=6.79/4= 1.59 cm?

On adopte 5SHA10 (5HA10 = 3.93 cm?) e = 20cm/ml
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35

HA12 e=15cm

HA10 e=20cm

Figure VI- 8Ferraillage de semelle filant sous voile 1

V1-6-3-2-Semelle filante sous voile 2 :
ELS:

Nv =1060.56 KN

L=2.7m

Nm=1060.56/2.7= 392. 8KN/ml
By =N/os0l=392.8/200=1.96 m

Onadopte B=2m

d >B - b/4=200 - 25/4= 43 cm
.d=40cm

ht=d+5=45cm

Ferraillage :



Nmi=392.8 KN/ml

As=(N(B — b)/(8. d. 85)=(392.8. 102 (200 — 25))/(8 X 40 X
3480)

=6.17 cm?
Vérification Condition de non fragilité :
As=6.17 cm?

On a: Amin = 0,23xbxd (f28/fe) = 4.83 cm?

Amin=6.17cm? AS>AMIN ........cccvvvvvvvennnnn... Condition
vérifiée

on adopte 7THA12 =7.92cm?e =15¢cm
Armature long :
A/4=7.92/4=1.98 cm*

On adopte 5SHA10 (5HA10 = 3.93 cm?) e = 20cm/ml
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45

HA12 e=15cm

|
L +—¢ * t t t * t * 'FI HA10 e=20cm

Figure VI- 9:Ferraillage de semelle filant sous voile 2

VI-7-Mur de soutenement :

V1-7-1-Evaluation des charges :

v

Q

Figure VI- 10Schéma de mur de souténement.



H=2.33m
L=3.8m
.e=25cm

yh=18 KN/m3
0 =300
C=0

Poids propre :

G=0.25 xypx 1 =0.25%x25x1 = 6.5 KN/ml
Force de pousse :

Q = ynh XhxA
A =192((t/4)-(6/2)) = 0.333

Q =18x%2.33%0.33 = 13.97 KN/ml

p—

Yy ¥ VY. v Vv

On prend une moyenne de1/3de la hauteur

14.55/2.45= x/(2.45/3)

X =4.65 KN/ml
ELU:
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1.35G + 1.5Q = 15.70 KN/ml

ELS:
G+ 0Q=11.15 KN/ml
Calcul des moments et |’ effort tranchant:

(Tableaux de BARES) :

P =ixlly= 2.33/3.8= 0,65

ELU:

Moment sur travée :

ux = 0.0530 1y =0.0716

Mux = pix .qu.(Ix)2 = 0.0530% 15.70%(2.33)2= 4.51 KN.m
Miuy= py.qu.(ly)2=0,0716% 15.70%(3.8)2=16.23 KN.m
Moment sur appui :

1ux=0,1296 wy= 0.0840

Max = pix.qu.(Ix)2 = 0,1296 x15.70%(2.33)2= 11.04 KN.m
May= py.qu.(ly)2= 0,0840 x15.70%(3.8)2= 19.05 KN.m
EFFORTS TRANCHANTS:

w=0.1755

Tmax = p XquxIxxly=0,1755 x 15.70 x2.33x3.8= 24.4 KN

ELS:



Moment sur travée :

ux=0.0621 uy =0.0786

Mu= px.qu.(Ix)2=0.0621% 11.15 x(2.33)2=3.75 KN.m
Muy= py.qu.(ly)2=0,0786x 11.15 %(3.8)2=12.65 KN.m
Moment sur appui :

uw=0,1291 wy= 0,0837

Mux = px.qu.(Ix)2= 0.1291x 11.15 x(2.33)2= 7.81 KN.m
Muy= py.qu.(ly)2= 0,0837x 11.15 x(3.8)2= 13.47 KN.m
VI1-7-2-Ferraillage :

Sur ELU :

Le calcul est faits a la flexion simple avec :(b x h =100x15).
H=25 cm et d=22 cm

Sur travée :

Armature AX :
W =Mi/(bdzfbr)=4.51.104/(100.232. 142)= 0,006

ur=0,8. a(1-0,4r)=0,8.0,668 .(1-0,4.0,668)=0,391
u<pr=As’=0 les armatures comprime ne sont pas necessaires
a=1-—+1-2p/0,8=0,0075

Z=d (1-0,4a) =22.93 cm

As =Mu/(Z. 6s)=(4.51. 104)/(22.92. 3480)= 0.56cm?
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Armature Ay :
W =M/ (bd2fs=16.23.104/(100.232. 142)= 0,0216
ur=0,8. a(1-0,4ar)=0,8.0,668 .(1-0,4.0,668)=0,391
u<ur=As’=0 les armatures comprime ne sont pas neécessaires
a=(1-v1-2wlo,8= 0,027
Z=d (1-0,4a) =22.74 cm
As =Mu/Z.0s=16.23.104/22.74. 3480= 2.05 cm?
Sur appui :
Armature AXx :
W=Mi/bd2frc=11.04.104/100.232. 142=0,0146
ur=0,8. a(1-0,4ar)=0,8.0,668 .(1-0,4.0,668)=0,391
u<ur=As’=0 les armatures comprime ne sont pas nécessaires
a=1-+1-2p/0,8=0,0185
Z=d (1-0,4a) =22.82 cm
As =Mu/Z.05s=11.04.104/22.82. 3480= 1.38 cm?
Armature Ay :
W =Mex/bd2frc=19.04.104/100.232. 142= 0,0253

uz=0,8. a(1-0,4ar)=0,8.0,668 .(1-0,4.0,668)=0,391



u<pr=As’=0 les armatures comprimé ne sont pas neécessaires
a=1-—+1-2pu/0,8= 0,032

Z=d (1-0,4a) =22.70 cm

As =Mu/Z.65s=19.04.104/22.70. 3480= 2.41 cm?
Veérification Condition de non fragiliteé :

On a: Amin=0,23xbxd (frs/fe)

Anmin= 2.77cm?

As <Amin Condition non vérifiée.

On adopte 6 HA12/ml= 2,5 cm?, avec un espacement de 20 cm
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Moment As (cm?) Condition choix Section Escapement
(KN.m) de adopter(c (cm)

non m?)

fragilité

(cm?)
Mtx = 4.51 0.62 2.77 6HA12/ml 6.79 20
Mty = 2.05 2.77 6HA12/ml 6.79 20
16.23
Max = - 1.38 2.77 6HA12/ml 6.79 20
11.04
May = - 2.41 2.77 6HA12/ml 5.79 20
19.04

ELU

VI-7-3-Vérification de la section d’ acier A L’ ELS :

Le calcul se fait selon la regle de B.A.E.L 91, la fissuration est
considérée comme

préjudiciable :

Ms = 13.47 kn.m

As=6.79 cm2

> La Position de I’ axe neutre (y)

bx?/2+15(Ast+A’s)-15(A’s *c’+As.d)=0

Tableau VI- 1Ferraillage mur de souténement




=> 25x%/2 + 15*( 6.79)x -15(6.79*(23)) =0
12.5x2 + 101.85x — 2342.55 =0

A =Db2- 4*a*c = 127500.82

X =10.2cm

> Moment d’ inertie (I) :

I= (bxs/3) +15As (d-x) 2 + 15A’s(x-¢’)2
| = (25% (10.2) 3/3) + 15%6. (23-10.2)2

I=10147.08 cm4

Veérification des contraintes :

Dans le béton :
Ge= M X s 1=10147,08.10-2/13.47*10.2.10-5

O be= 13540.25kN/m
O be < 0.6f¢=0.6 X 25=15MPa
O be < O be* =15000kN me....................... Vérifiée

Ost=202 MPA

Os= 15xMsx(d—x)/I=15%13.47%(23—10.2)/10147.08= 5.57 KN/cm2

Os =57.TMPa<OBst=202 MPA . ... e
verifier

VI-7-4-Vérification de |’ effort tranchant :

T=Vu= 25.66 kn tu < Tulim Tu = Tu/bd= 24.4/(100x23)10-2= 1.06
KN /m2,

' = min{3.33MPa, 5SMPA} = (3330KN/mz,5000) KN /m,
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T'v=3330KN/m:
Alors tTu=1060 kn/m* < t’ ucondition vérifie

A— Coupe A-A

6HA12/ml ep I8

6HA12/ml
N[| 6HAI12/ml

—

A | 6HAL2 /I

Figure VI- 11Ferraillage de mur de souténement



VI-8-Fondation de mur de souténement:

N1 Nvl N2 N3 N4 N5

N6

-z
(=]

A A A A
2.9 31lm 3.55m 4.2m Im 4.2m 3.55m 3.Im

Figure VI- 12Schéma d’ une fondation du mur de souténement

VI1-8-1-1-ELS

N1=168.57 KN
N2=194.82 KN
N3=581.18 KN
N4=652.72 KN
N5= 652.69 KN
N6=581.40 KN
N7=183.80 KN

N8=174.76 KN
Nv1 =269.19 KN

Nv2 = 267.60 KN
Gmur=14.56 KN

R=XN= 3743.57 KN

L =29.56m
a =XM/R=66479/374.57=17.7m

B > VEIN/(L X 6s0)=V3743.57/29.56= 0.79 m
Pour assure les débords on adopte B = 1m

d >B-b/4=100 - 40/4= 15
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On adopte d =55 cm
H=55+5=60cm

[no=20 cm

VI1-8-1-2-Diagramme M et T :
Etapes de travail dans le robot :

e On crée des lignes de construction :



r@? Lignes de construction =
MNom: Lignes de construction -
| Cariésien || Cyindrique | |Lignes abiraires |
[ Paramétres avances ]
x |z |
Position: Répéter x: Espacement:
e o [ m)
Libel& Position it
1 0.00
2 243
4 5.08
5 1328
° 1o
7 2048 1
" | mo | »
Libellé: [123..  ~| | |
[ Mouwveau ] [ (Gestionnaire de lignes ]
I Appliquer I [ Fermer ] [ Aide ]

e On choisit la sectionen T :

#
IC MNouvelle section | = u

Général |
Nom: FOND ﬂ%
Couleur Auto - \_I_,_‘%hf h
1b]

| . ﬁl : !I Dimensions (cm)

[ réduction du moment d'inertie b: 40,0  bf: 100,0

h: 80,0 hf: 20,0
[ Appliquer section variable

Angle gamma: 0 + (Deg) Type de profilé:
[ Ajouter l[ Fermer l [ Aide ] BETOM25

e Appuis :
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r;ﬁﬁhppul’s = | —
DX DEREE &
Modaux

2 SUFPR
1 Appui simple
h, Encastrement

- - [

Sélection actuelle

| Appliquer | [ Fermer ] [ Aide
e Les charges :
r.LEl Cas de charge =l

Description du cas

Muméra: It Préfixe: EXPL1
Nature: d'exploitaton
MNom: q

[ mjouter | [ Modifier

Liste des cas définis:

N= MNom de cas Mature T

=1 q d'exploitation 51
2 g poids propre 51

* m | 3

| supprimer | [ Supprimer tout |

[ Fermer ] l Aide ]




o T
3} Charge Iing

Casn™2:q
Sélection:

m Barre Poids &t masse

e L
= o] [657] [

Appliquer a

[ Appliquer J[ Femer ] [ Aide ]

On lance le calcule :

V1-8-1-3-Diagrammes M et T :

Uy 10kNm
Max=359,92
Min=-174,90

Figure VI- 13Diagramme des moments
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A A a g
i w/ ?V ﬂ/ é Wﬂifoﬁ s

Min=-388,78

Figure VI- 14 : diagramme des efforts tranchant.

V1-8-1-4-Ferraillage :
Mar = 359.92 Kn.m
Mtr=-174.90 Kn.m
T =391.55 Kn
B=120cm bo=40 cm d=55cm
H=60cm ho= 20 cm
M=473.34 KN.m
Le moment reprise par la table comprimé :
Miable = b.h.foc.(d -ho/2)
Miable= 100*20*142 *(55 — 10)
Miable= 1278 KN.m

Mtable= 1278 KN> M = 495.9 KN
La table seule peut équilibrer le moment ultime
L’axe neutre tombe dans la table

Section rectangulaire (b*h)

1 =359.92 x 104/(100 x 552 x 142)= 0,083



FeE40 ur= 0,392

n= 0,038 <pr=0,392 A’s =0
a=1-+(1-2x0,083)/0,8= 0,109

Z = d (1-0,4a) = 55%(1-0,4x0,109)

Z=52.59 cm

As =Mu/Z * §5=359.62 x 104/52.59 * 3480

As= 19.66 cm? on adopte 12HA16 (12HA16 = 24.13cm?)

Ferraillage sur traveée :

M= 174.90 kN.m

Le ferraillage en appuis s’effectue pour une section rectangulaire de
bo.h...(40*60)

1 =174.90 x 104/(40 * 552 % 142)= 0,01

FeE40 ur= 0,392

u= 0,038 <pr=0,392 A’s =0
a=1—-+(1-2x%0,01)/0,8=0,127

Z =d (1-0,4a) = 55x (1-0,4%0,127)

Z=54.71cm

As =Mu/Z x §s=174.9 x 104/45.92 x 3480

A= 9.18 cm? on adopte 6HA16 (6HA16 = 12.06 cm?)

V1-8-1-5-Vérification de |’ effort tranchant :
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On doit verifier que : Tt <u, tel que :

fe2s= 25MPA . 7b=1,5

T.< = Min ((o.155 /yb)4MPa) fissuration préjudiciable
T.<=Min (2,5 ; 4MPa)

=V /bd :391.55/ 100 60 =0.0655 KN cm =065MPa<2.5MPa
> virifie

Ferraillage transversal :

N = 1550.03

Nm=3743.57/17.7=211.51 Kn/ml

As=(B —b)/8.d. 5s=211.5 x 102(100 — 40)/8 x 55 x 3480
= 0.82cm?

On adopte 4HA10 (4HA10 = 3.14 cm?) e = 30cm/ml

Armature long :

A/4=3.14/4=0.78 cm*

On adopte 6HA8 (6HA8= 3.02cm?) e = 20cm/ml



en travée
6HAI16

40

o
O

HA10 e=30cm

20

|
b o b UG Jae I
HAS e=20cm 4HAI16
100

Figure VI- 15 : Ferraillage en travee.

en appui
4HA16

40

o
©

JHAIO e=30cm

20

HAS8 e=20cm || ,I || || || ! 12HA16
100

Figure VI- 16:Ferraillage en appui.
VI1-9-Les longrines :

V1-9-1-Introduction :

Les longrines sont des poutres de chainage reposants sur le sol,
elles situées juste au dessus des semelles. Elles servent a
solidariser les points d’appuis entre les poteaux de méme bloc,
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tendant a s’opposer au déplacement relatif de ces points d’appuis
dans le plan horizontal.
Elles transforment 1’effort normal provenant par les charges et
surcharges en un effort de traction.
V1-9-2-Pré dimensionnement :
Pour un sol de fondation de catégorie (S2), les dimensions
minimales de la section transversal des longrines sont (25x30)
cm selon R.P.A 99/VV2003(Art10.1.1).
On adopte : (b x h) = (30 x 30) cm2
V1-9-3-Sollicitations :

Les longrines doivent étre calculées pour résister a la traction
sous I’action d’une force « F » égale a : 20 KN

F=N/a

N : Effort normal a la base du poteau le plus sollicité.

a : Coefficient de site en fonction de la zone sismique.
Dans notre cas : a =15 (Zone Il ; Site S2) R.P.A 99/Vv2003
(Art10.1.1 tableau 10.1)

V1-9-4-Ferraillage :

VI1-9-4-1-Etat limite ultime :

Les armatures longitudinales sont donnees par :
On a: Nu = 1422.44 KN valeur max

F=1422.44/15=94.81 > 20 KN



As=F/65=94.81 x 102/3480= 2.72 cm?
Section minimale donnée par le R.P.A 99

A >0,6% %xbxh=0,006x30x30=5.4 cm?
On adopte 6HA12 = 6.79 cm?

Armature transversal:

@ >0/3=12/3=0.4 mm

On adopte @ =8 mm

Escapement:

St< min (20c; 15@) = (20cm ; 18cm)

On prend: St=15cm

3HA12
. . .
o CAD+ep 8
™
\ . 9 .
3HA12

) 30

Figure VI- 17 : Ferraillage de longrine.




Tableau des Armatures
(en Cm?)

10

12

14

16

20

25

32

40

0.28

0.50

0.79

113

1.54

2.01

3.14

4.91

8.04

12.57

0.57

191

1.57

2.26

3.08

4.02

6.28

9.82

16.08

25.13

0.85

551

2.36

339

4.62

6.03

9.42

14.73

24.13

37.70

L13

201

3.14

4.52

6.16 |

8.04

12.57

19.64

32.17

50.27

1.41

234

393

5.65

7.70

10,05

15.71

24.54

40.21

62.83

1.70

3.02

4.71

6.79

9.24

12.06

18.85

29.45

48.25

75.40

1.98

3.52

5.50

7.92

10.78

14.07

2199

34.36

56.30

87.96

2.26

4,02

6.28

9.05

12,32

39.27

64,34

100.53
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2.54

4.52

7.07

10.18

13.85

18.10

28,27

44.18

72.38

113.10

10

2.83

5.03

7.85

11311539

20.11

31.42

49.09

80.09

125.66

11

3.11

5.53

8.64

12.44 16,93

20,92

34.56

54.00

88.47

138.23

12

3.39

6,03

9.42

13.57,

18.47

24.13

37.70

58.91

96.51

150.80

13

3.68

6.53

10.21

1470,

20.01

26.14

40.84

63.81

104.55

163.36

3.96

7.04

11.00

15.83 |

| 21.55

28.15

43.98

68.72

112.59

175.93

5

4.24

.54

11.78

16.96

23.09

30.16

47.12

73.63

120.64

188.50

4.52

8.04

12.57

18.10

24.63

3217

50.27

78.54

128.68

201.06

17

4.81

8.55

13.35

19.23

26.17

34.18

5341

83.45

136.72

213.63

5.09

D05

14.14

20.36

27.71

36.19

56.55

88.36

144.76

226.20

19

5.37

0.55

14.92

21.49

29.25

38.20

59.69

93.27

152.81

238.76

20

5.65

10.95

15.71

2262

30.79

4021

62.83

98.17

160.85

251,33




Bibliographie

BAEL91 : (Béton armé aux états limites édition Eyrolles
troisieme tirage 1997)

DTR BC-248 : Regles Parasismiques Algériennes
(RPA99/VERSION 2003)

Calcul des ouvrages en béton armé (M .Belazougui)

DTR BC-2 .4 : Regles de conception et de calcul des
structures en béton armé(CBA93).

DTR BC 22 : (Charges permanentes et surcharges
d’exploitation ; édition 1989).

DTR BC 2331 « Reégles de calcul des fondations
superficielles », édition 1992.

Mémoires de fin d’étude

Cahiers de cours béton du cursus Autres documents
consultés :

Cahier de cours de cursus.

Mémoires de fin d’études.

Logiciels utilises :

SAP 2000/Version 11
SOCOTEC
Autocad 2019.



