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Résumé :

Ce projet comprend une proposition et une étude d'un nouvel systeme structurel
différent de ce qu’a été opté pour le projet de 1’amphithéatre implanté a I'Université
d'Ain Témouchent. Cette proposition prend en compte les exigences des constructions
de longues portées telles que les ponts et les amphithéatres.

L'objectif principal de cette étude sert a évaluer la performance structurelle des poutres
porteuses du plancher de I’amphithéatre dotées par des cables post tendues. Une étude
d’impacts du systeme proposé sur les autres éléments structuraux sera aussi établie.
Cette étude traite aussi le dimensionnement des eléments restants de la superstructure et
de I’infrastructure impliqués dans la résistance des charges statiques et dynamiques.

Il est & noter que les processus de dimensionnement se sont bases sur les réglementations
et recommandations des codes CBA93 et BAEL pour le calcul des structures en béton
armé, I'Eurocode 2 pour le dimensionnement des poutres précontraintes, et le code
sismique algérien RPA pour satisfaire les normes de sécurité en zones sismiques.

Mots clés :

Conception, constructions de longues portées, amphithéatres, Poutres porteuses, béton

précontraint, béton armé.

Abstract :

This project includes a proposal and a study of a new structural system different from
what was chosen for the amphitheater project located at the University of Ain
Témouchent. This proposal takes into account the requirements of long span
constructions such as bridges and amphitheatres



The main objective of this study is to evaluate the structural performance of the load-
bearing beams of the amphitheater floor equipped with post-tensioned cables. A study
of the impact of the proposed system on the other structural elements will also be
established. This study also deals with the design of the remaining elements of the
superstructure and infrastructure involved in the resistance of static and dynamic loads.
It should be noted that the design processes were based on the regulations and
recommendations of the CBA93 and BAEL codes for the calculation of reinforced
concrete structures, Eurocode 2 for the designof prestressed beams, and the Algerian
seismic code RPA to satisfy the safety requirements in seismic areas.

Keywords:

Design, long span constructions, amphitheatres, load-bearing beams, prestressed
concrete, reinforced concrete.
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symbole

Notations

G Charge permanente
Q Charge d’exploitation
F Force de précontrainte
CG Centre de gravite
Pq Charge équivalente
Vsup Distance entre le centre de gravité et la fibre supérieure de la poutre
Vinf Distance entre le centre de gravité et la fibre inférieure de la poutre
Ssup | Section du module pour la fibre supérieure
Sinf Section du module pour la fibre inférieure
Osup La contrainte au niveau de la fibre supérieure de la poutre
Oinf La contrainte au niveau de la fibre inférieure de la poutre
o Contrainte maximale due a la charge totale
| Moment d’inertie
V Effort tranchant
Vep Valeur de calcul de I’effort tranchant agissant
ferlfeas | Résistance a la compression a 28 jours
fem Résistance a la compression sur cylindre
feem | Valeur moyenne de la résistance en traction
fetk Résistance a la traction
E., | module d’¢élasticité
\ Coefficients définissants les valeurs représentatifs des actions variables
Os Contrainte de ’acier
0 Contrainte admissible de ’acier
Ope Contrainte admissible du béton
Ope Contrainte du béton
Ty Contrainte ultime de cisaillement
Ty Contrainte de cisaillement
fe Limite d’élasticité
i Moment ultime reduit
a Position relative de la fibre neutre
B Bras de levier
q Distance séparant entre la fibre la plus comprimeée et les armatures

inferieures




e Excentricite, épaisseur
Une dimension (en générale longitudinal)
Une dimension (largeur d’une section).
St Espacement
Ast Section d’armature
Ar Armature de répartition
Vb Coefficient de sécurité de béton
Ye Coefficient de sécurité d’acier
Br Section réduite
M Moment fléchissant
N Effort normal
M, Moment en travée

Moment en appui




La conception des ouvrages de longues portées est en constante évolution grace a
I’emploi des matériaux a haute performance rigoureusement contrélées et sans cesse
accrues, au développement de méthodes de construction a la fois rapides et précises.
La démarche de la conception d’une structure, impose a I’ingénieur d’avoir une vaste
culture technique et économique qui lui permet d’obtenir des solutions face a les divers
obstacles.

Le béton précontraint est I’un des matériaux constructif le plus utilisé dernierement
en raison de sa grande résistance et particuliérement préconisé dans la conception des
éléments de longue portée.

Parfois les ouvrages en béton armé de longue portée se comportent mal
mécaniquement et nécessitent des éléments porteurs énormes rendant leurs exécution
une tache difficile. Dans le cadre de ce projet, nous allons présenter un nouveau systéeme
de structure et de I’adopter dans le projet d’un amphithéatre (deux amphithéatres separés
par un mur de magonnerie) réalisé¢ déja a I'université d’Ain Témouchent. L'objectif
principal vise a améliorer le rendement structurel statique et dynamique des ouvrages
de telle taille en adoptant la technologie de la précontrainte a certains éléments porteurs
horizontaux.

Le manuscrit porte principalement 1’é¢tude des poutres principales de longues
travées en béton précontraint. Cette étude suit une méethodologie bien détaillée, basée
sur les lois de résistance des matériaux et les recommandations des codes de
dimensionnement comme eurocode 2 et le Reglement parasismique algérien RPA99-
version 2003.

Le manuscrit est composé de 7 chapitres a savoir :

e Le premier chapitre consiste a la présentation compléte de 1’ouvrage, la définition
des différents éléments et le choix des matériaux utilisés.

e Le deuxieme chapitre présente la description de la précontrainte en post tension.

e Le troisieme chapitre concerne le pré dimensionnement des éléments structuraux
et non structuraux.

e Le quatrieme chapitre présente la conception et le dimensionnement des éléments
non structuraux (plancher et acrotére).

e Le cinquieme chapitre consiste 1’é¢tude d’une poutre de 19,85m de longueur en
béton précontraint et le dimensionnement des éléments structuraux.

e Le sixieme chapitre portera sur 1I’étude dynamique de I’ouvrage a ’aide du
logiciel de calcul ETABS 2016.

e Pour le dernier chapitre on présentera 1’¢tude d’infrastructure (voiles
périphériques, semelles filantes sous mur et semelles isolés) suivi par une
conclusion générale.
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CHAPITRE | : Présentation de I’ouvrage

. _Présentation de ’ouvrage

.1 Introduction

Dans le cadre de notre formation de master en génie civil, nous sommes amenés a
I’issue de notre cursus a réaliser un projet de fin d’études, ce projet consiste a étudier une
structure en béton armé déja réalisée dans 1’université Belhedj Bouchaib Ain Temouchent,
mais dans cette étude nous avons utilisés le béton précontraint pour les poutres principales,
cet ouvrage est composé de deux amphithéatres séparés par un mur.

1.2 Situation du projet :

Cet ouvrage est implanté dans la wilaya de Ain Temouchent, qui est classée selon le
reglement parasismique algérien (RPA99 version 2003) comme zone de moyenne
sismicité (zone 11a).

Ty B
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Figure I-1: plan de situation de projet tiré de Google maps.
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.3 Dimension de ’ouvrage :
Le présent ouvrage a une forme rectangulaire comme illustré dans les plans

d’architecture, caractérisée par les dimensions suivantes :

Longueur totale en plan 28.8m
Largeur totale en plan 20.35 m
La plus grande hauteur 7 m

1.4 Nature du sol :
Les études faites sur le sol ou le projet sera implanté nous renseignent sur :

- La contrainte admissible du sol est : 6aam= 1.8 bar.
- Profondeur d’ancrage égale a 1.20 meétres par rapport a la cote du terrain actuel.




Le contreventement est assuré par les éléments structuraux qui concourent a la
résistance et la stabilité de la construction contre les actions horizontales telle que le
séisme et le vent.

Pour notre projet on utilise Portiques constitués par des poteaux et des poutres.

Le plancher terrasse sera réalisé en corps creux, dans notre cas on a une terrasse
inaccessible.

Le béton est un mélange de matériaux « granulats » (sable, graviers), liants
hydrauliques (Ciment), de I’eau et éventuellement des adjuvants. Le mélange ainsi obtenu
est appelé “’Béton frais’’ celui-ci commence a durcir aprés quelques heures et a atteindre
Progressivement sa résistance caractéristique.

Le r6le fondamental du béton dans une structure est de reprendre les efforts de
compression.

e Résistance a la compression fck

La résistance caractéristique du béton en compression selon 1’eurocode 2, notée fck, est
définie a 28 jours d’age. A titre d’exemple, f,,= 28 MPa pour la classe C25/30.
Il peut étre nécessaire de spécifier la résistance en compression du béton, £, (t), a I’instant
t, pour un certain nombre de phases (décoffrage, transfert de précontrainte par exemple),
ou:

fere @ = fon(t) — 8 (MPa) pour 3 <t< 28 jours

fere @) =fox pour t > 28 jours.

Pour notre projet est pré égal : f.,=28 MPa

e Résistance a la traction :
La résistance du beton en traction est en général caractérisée par trois formules.
- Traction moyenne :
fotm=0,3. fop @3 pour les bétons de classe C12aC50  (T3.1)
fetm=2,12.In (1 + (f,,»/10))  pour les classes supérieures a C50 (T3.1)

Avec la notion de resistance moyenne :
fem = for + 8 (MPa) (T3.1)
5



- Traction de calcul :

fctd = Oct fctk, 0.05 /0¢ (3.16)
Avec oct = 1 (valeur reconduite en Annexe nationale) et &c = 1,5
Soit : feta = 0,47 fetm

dc : est le coefficient partiel relatif au béton.
ac : est un coefficient tenant compte des effets a long terme sur la résistance en
compression et des effets défavorables résultant de la maniére dont la charge est appliquée.
- Traction flexion
L’eurocode 2 définit également une contrainte de flexion traction feum
fetrmi =max ([1,6 — h/1 000] fetm ; fetm ) (3.23)
Ou h est la hauteur de 1’¢lément exprimée en mm (h > 100 mm).
Cette grandeur sert a évaluer le moment dit de premiére fissuration (ELS)
e Module de déformation :
Le module sous charges de courte durée est noté Ecm. Valeur du module (en MPa) :

Eem = 22 0005203

E.m = 32164,20

e Module de déformation différée
v Retrait
Le retrait total €, est d0i au retrait €.,de dessiccation du béton et au retrait £ca provoqué
par la réaction endogene du béton :
€cs = &cd T €ca (3.8)
v" Fluage
La déformation de fluage du béton a I’instant t = oo, &(o0,to) SOUS Une contrainte de
compression Constante oc appliquée a 1’age du béton t0, est donnée par :
£(o0,t0) = ¢ (o0,t0). (oc/Ec) (3.6)

o Coefficient de Poisson :
Le coefficient de Poisson relatif aux déformations est pris égal a 0,2. Lorsque la
Fissuration du béton est admise, il est égal a 0 comme dans le BAEL.

Elles sont constituées soit de cables (relativement) souples, soit de barres, le
matériau de base des armatures est un acier a haute résistance, on distingue :
e Céble :
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IIs sont formés de fils paralléles ou de torons en acier a haute résistance. Le diamétre des
fils est inférieur a 12.2 mm .Les fils sont crantés, nervurés, ondulés dans le cas de la pré-

tension.
Les torons, beaucoup plus fréquemment utilisés, sont composés d’un fil central autour

duquel s’enroulent six fils de diamétre plus faibles.
Les deux types de torons les plus utilisés sont :
v/ T13S: A, =100mm?
v/ T15S:A.=150mm? avec A,: lasection d’acier

Les chiffres 13 et 15 correspondent aux diametres extérieurs des torons.
e Lesbarres:

Chaque armature de précontrainte est constituée d'une barre rigide dont le diamétre
compris entre 12 et 36 mm. Il s’agit de barres lisses munies de filetages aux de extrémités
ou de barres crénelées permettant le vissage d’un écrou.

1.6.2.1.1 Caractéristiques des aciers de la précontrainte :
= |a résistance a la traction :

Il s’agit de la charge maximale que supporte 1’éprouvette dans 1’essai de traction jusqu’a la
rupture. [1]

Tableau I-1: classification des aciers de précontrainte selon leurs résistances a la traction.

classes 1960 1860 1770 1670 1570 1230 1030

Aciers Torons

/ Fils barres

= Diagramme contrainte — déformation :

Les aciers de précontrainte ne présentent pas de veritable palier plastique :
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Figure 1-3> diagramme contrainte-déformation d'un acier de précontrainte (de Eurocode2
partie 1-1).

La valeur caractéristique de &,,, de I'ordre de 20 %o.

L'absence de palier plastique ne permet pas de définir une véritable limite élastique ; aussi
est-elle définie de facon conventionnelle comme le point d'intersection de la courbe
contrainte-déformation et d'une droite paralléle a la droite élastique (de pente Ep) décalée
de 0,1 %.

Les aciers courants utilises pour la précontrainte ont les résistances suivantes :

1400 MPa < f,0.1x <1600 MPa

1600 MPa < f,, <1900 MPa

= Module d’élasticité :
- Module réel :

Tous les aciers, quelle que soit leur résistance, ont pratiquement le méme module
d’¢élasticité soit en moyenne, autour de 200000MPa.
- Module apparent :

Le module apparent dépend essentiellement du pas du cablage.
o Pour les barres ou fils  Ep=205000MPa
o Pour les torons Ep = 195000 MPa

= Relaxation (p) :

C’est la perte de tension que subit une éprouvette en acier avec une déformation constante.
Si la déformation est variable la relaxation est nulle



Le taux de relaxation piooo est mesuré a 1000h dans les conditions normalisées d’essai
(norme EN /10138)
p1ooo €st le taux de relaxation exprimé en %

= COrrosion :

Les aciers de précontrainte peuvent subir une forme de corrosion particuliere dite
« fissurant ».Ce type de corrosion ne se produit que sur des aciers soumis a de fortes
contraintes de traction.

= Fatigue :

Si I’on soumet un acier a des variations de contrainte (entre omin €t Gmax), ON constate, au
bout d’un grand nombre de cycles, une rupture de cet acier sans que la contrainte de
rupture n’ait jamais été atteinte .Ce phénomene est connu sous le nom de fatigue.

A 60 (MP:

400 4.

300 4

(N* AoRsk)
200 4

100 4

millions de cycles

4 ' 4 »
T »

T T
0.5 1,0 1.5

Figure 1-4: Résistance a la fatigue des aciers de précontrainte.
= Adhérence :

La longueur de scellement Is ¢’est la longueur d’enrobage sur le béton qui le transfert de
charge de traction au béton

e |s=100® pour les fils et les torons a trois fils.

e |s =75® pour les torons supérieurs a 3 fils.

Sont des armatures (acier) longitudinales et transversales leurs désignations et nuances
sont :

FeE235 et FeE315 (aciers lisses).

FeE400 et FeE500 (haute adhérence H.A).

Treillis soudés

Les caractéristiques mécaniques principales, précisées par la norme EN10080, des
armatures passives sont :



= sa limite élastique caractéristique fyk, généralement de 500MPa.
Si la limite d’¢lasticité n’est pas fortement prononcée, cette valeur est remplacée
par fc0.2k d’allongement rémanent a 0.2%.

= un module d’élasticité Es de 200000MPa.

= Des propriétés d’adhérence et d’ancrage.

= Un coefficient de dilatation thermique de 12x 10°K™ (pour les calculs, on peut sauf
cas exceptionnel, prendre la méme valeur que pour le béton).

= Une résistance suffisante a la fatigue (variation de contrainte de 100 a 150MPa pour
deux millions de cycles).

= Une ductilité suffisante correspondant a la déformation sous contrainte maximale, les

trois classes de ductilité sont définies a partir de déformations de 2,5%o ; 5%o et 7,5%o

sous la contrainte maximale.

71“"-~ '\.t S

1
Pt o e e

Figure 1-5: Diagramme contraintes —Déformations

On distingue :
Les « états limites ultimes ELU» qui correspondent a la limite :
- soit de I'équilibre statique,
- soit de la résistance de I'un des matériaux,
- soit de la stabilité de forme ;
Et les états limitent de service (ELS) qui sont définis compte tenu des conditions
D’exploitation ou de durabilité. Il s'agit surtout d'états limites de :
- Déformation (instantanée ou différée),
- d'ouverture des fissures.

a. Actions : c’est I’ensemble des actions, auxquelles 1’ouvrage sera soumis. On
distingue trois types d’actions :
e Les actions permanentes (G).
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e Les actions variables (Q).
e Les actions accidentelles (A).

b. Sollicitations :
Les sollicitations sont des efforts provoqués en chaque point et sur chaque section
de la structure par les actions qui s’exercent sur elle, sont exprimées sous forme de
forces, des efforts (normaux ou tranchants), de moment (de flexion, de torsion).
Selon I’eurocode 2 :
> A Détat limite ultime (ELU)
v’ combinaisons fondamentales :

Les sollicitations de calcul a considérer sont :
Yp-Pm +1,35G maxtGmint y01Q1k +). 1.3y0i.Qik
Avec :

Gmax : ensembles des actions permanentes défavorables ;

Gmin : ensembles des actions permanentes favorables ;

Qik  :lavaleur caractéristique de I’action de base ;

y0i.Qik : la valeur de combinaison d’une action d’accompagnement ;
vo=1; yo1=1,5 dans le cas géneral
v combinaisons accidentelles :

Pm +Fa + Gmaxt Gmin + W11.Q1k+Zy2i. Qik
Avec :
Fa: la valeur nominale de I’action accidentelle
y11.Quk : la valeur fréquente d’une action variable.
y2i.Qik : la valeur quasi-permanente d’une autre action variable.
» A états—limites de service (ELS) :
v" Combinaisons rares :

Pd + Gmax + Gmin + Q1k + Xy0i Qik
v' Combinaisons fréquentes :

Pd + Gmax + Gmin + w11 Quk + 2y2i Qik
v/ Combinaisons quasi-permanentes :

Pd + Gmax + Gmin + E\IIZi-Qik

Pour I’étude de cet ouvrage, les réglements techniques utilisés sont les suivants :

11



- Euro code 2 : L’étude et le calcul des éléments de 1’ouvrage se fait conformément par
eurocode?2 (partie 1-1).

- RPA 99 V2003 : I’étude séismique se fait suivant le réglement parasismique Algérien.

- D.T.R.-B.C-2.2 : Charges permanentes et surcharges d’exploitations.

Dans ce 1 ¢ chapitre nous avons présenté préinscription du projet avec toutes ses
caractéristiques (de I’ouvrage ¢tudier et des matériaux utilisés). Le chapitre suivant fera
I’étude de la précontrainte que nous utiliserons pour conception des poutres principales de
I’ouvrage.

12



Chapitre 11 :
Géneralités
Sur la précontrainte
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Depuis plusieurs décennies, la precontrainte par post-tension a été utilisée et appliquée dans
de nombreux pays, sur des ouvrages d'art ayant des grandes portées, ce qui a présenté une
solution satisfaisante aux exigences techniques et économiques de ces ouvrages.

Par ailleurs, la pratique de la précontrainte par post-tension nécessite 1’utilisation d’un
matériel et des équipements spéciaux. Dans ce chapitre, nous allons faire la description de
cette technique pour que le lecteur puisse avoir une idée sur la procédure de précontrainte
par post-tension ainsi que les moyens garantissant sa bonne exécution et sa réussite.

La précontrainte est un concept inventé par Eugéne Freyssinet, C’est seulement a la
fin des années 1920 que les progres dans la fabrication des aciers durs et une meilleure
connaissance du comportement différé du béton ont permis a Eugéne de mettre au point le
béton précontraint.

Ce terme « précontraint » —signifiant contraint avant- indique que le béton est soumis a un
serrage préalable. Le béton précontraint est alors soumis a une compression qui se
superpose aux éventuelles tracions réduisant ainsi les risques de fissuration.

Puisque le béton présente une tres bonne résistance a la compression et une tres faible
réponse vis-a-vis de la traction, on doit le protéger contre cette derniére, d'ou l'intérét de
cette technique, appelée la précontrainte. La précontrainte est principalement basée sur le
fait de soumettre le béton a des contraintes permanentes de compression destinées a
compenser les forces de traction qui seront appliquées a I’ouvrage.

Cette précontrainte peut étre :

— Une précontrainte partielle : autorisation des contraintes de traction limitées.

— Une précontrainte totale : élimination totale des contraintes de traction.

Donc le principe est soumettre la poutre en beton fléchi a un effort de compression
convenablement appliqué pour éliminer d’une part les contraintes de traction dans la
membrure tendu et limiter d’autre part les contraintes de compression dont la membrure
comprime.

14
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4 5 5 - - = '1 - ” 3
Beton arme Béton armé Béton ¢ I_tecp’n_titm‘lt
La poutre inferieure se
decomprime sous 1'effet de
la charge R

La poutre tendue se tissure L’armature d’acier s’ oppose
Sans étre arrétee aux efforts de traction

Figure lI-1: une poutre déformée sous efforts extérieures.
Il existe principalement deux procédés pour réaliser la précontrainte :

Dans ce procédé, les cables de précontrainte sont tendus entre deux massifs solidement
ancrés avant le coulage du béton (Figure 11.2). Cette technique est surtout employée sur les
bancs de préfabrication, pour réaliser des éléments répétitifs.

Mise en tension
- >
Coulage du béton :
< >
Libration des MMES_. v vy
A N
Poutre précontrainte

Figure 1I-2: mode de précontrainte par pré-tension

—
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Ce procéde consiste a tendre les cables de précontrainte, apres coulage et durcissement du
béton, en prenant appui sur la piéce a comprimer (Figure 11.3). Cette technique est utilisée
pour les ouvrages importants est, généralement, mise en ceuvre sur chantier.
La précontrainte par post tension se présente sous deux formes :

»Une précontrainte par post-tension interne.

»Une précontrainte par post-tension externe.

Placement des gaines | e |

TR

Coulage du béton ;

]

Mise en tension k[

P

Poutre precontrainte -_,,_LIZ

w
w
———————

Figure lI-3: mode de précontrainte par post-tension

En outre, la précontrainte intérieure par post-tension peut étre :
» Avec adhérence.
»Sans adhérence.

VEE G |'.|'..'|, 'TEMNC
mrerere

sy adhérenc

exierienre

,,-"' Fr PRS- s ion:
Précomitrainte

T par pre-tension

Figure II-4: les différents modes de précontraintes

L’exécution d’une poutre précontrainte est faite selon les démarches suivantes :

16 )
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Verin Clavage Cable
h

—
| —— <+
? [ E

Ancrage sctif Gaine Ancrage passif

Figure 1I-5: ’exécution d’une poutre en béton précontraint par post-tension

e Poutre en béton précontraint reposant sur le coffrage. Avant le bétonnage on a
disposé des gaines vides dans la zone soumise a traction.

e Apres coulage et durcissement du béton des cables d’acier de précontrainte sont
enfilés dans les gaines.

e Les extrémités de ces cables traversent des dispositifs de blocage placés aux deux
abouts de la poutre. Ces dispositifs de blocage des cables sont des cones d’ancrage
ou des plaques métalliques percées de trous coniques.

¢ On installe ensuite des vérins hydrauliques de mise en tension a I’une ou aux deux
extremités des cables.

e Les cables sont bloqués dans les vérins.

e Les cables sont mis en tension a I’aide des vérins qui prennent appui sur le béton de la
poutre. Lorsque la tension et I’allongement désirés sont obtenus, on bloque les cables
avec les dispositifs installés aux abouts de la poutre.

e La tension des cables se reporte sur le béton de la poutre et le comprime. Cette
compression provoque le raccourcissement de la partie inférieure de la poutre,
engendrant une cambrure de I’ensemble vers le haut. La poutre repose sur ses
extremités.

(Les vérins sont ensuite démontés, les excédents de cables coupés et le vide des gaines
injecté sous pression avec du coulis de ciment, pour protéger les cables contre la corrosion).
La poutre précontrainte est préte a faire face a son avenir (voir figure 11.5).
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11.6 Comportement d’une poutre en post-tension :
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Figure 11-6: comportement d’une poutre en béton précontraint

Plus la charge augmente, plus la cambrure diminue.

Plus la charge augmente, plus la compression dans la partie inférieure de la poutre
diminue.

Avec I’augmentation des charges la cambrure peut méme se transformer en une 1égere
incurvation vers le bas. Aussi longtemps qu’il subsiste une compression dans la partie
inférieure de la poutre, aucune fissure n’apparait.

1‘;‘_ > -

Figure ll-7: la position initiale de la poutre en béton précontraint

La poutre en béton précontraint reprend sa position initiale lorsqu’on supprime les charges
appliquées, comme 1’arc du chasseur lorsque la fleche est tirée. Le béton précontraint a un

comportement élastique.
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11.7 Calcul de la force de précontrainte :

11.7.1 Les pertes de tension :
La force de précontrainte dans un cable varie a la fois dans 1’espace (le long de ’abscisse
du cable) et dans le temps, On regroupe habituellement les pertes en deux familles :

pertes instantanées :

Il s’agit des pertes qui se produisent a la mise en tension du cable :
- pertes dues au frottement

- pertes aux ancrages

Pertes differées :

On appelle pertes différées les pertes qui se développent dans le temps :

- pertes dues au retrait du béton

- pertes dues au fluage du béton

- pertes dues a la relaxation des cables

Tension a ’origine :

C’est la tension en 0 avant relachement de la pression dans la chambre du vérin.

Figure 11-8: Définition de I'origine des tensions

c’est celle qu’on impose aux armatures devant un ancrage actif et le dispositif
d’épanouissement associ¢ (trompette ou tromplaque), coté béton, au moment de la mise en
tension, avant le transfert de I’effort a I’ancrage (Figure I1.8), notée «opo »,
La perte de tension entre A et O, définie dans la notice technique du procéde considéreé, est
couramment de 1’ordre de 2 %, de sorte que :

opo= 0,98 apa
Ou, si I’on raisonne en forces (P=Apop avec AP représentant la section nominale du céble)

Po=10,98 Po
La contrainte a I’origine correspondante est plafonnée a :
e Min(0.80fpk ;0.9fpo,1k) pour les torons.
e Min(0.70fp ;0.9f0,1k) pour les barres.




Pertes instantanées
Pertes par frottement :
La perte de tension par frottement :
Adp(x) =apo[1-exp (- (a(x)+k(x))]
si I’exposant est faible :
Adp(X) =apop (@(x)+k(x))
Pertes de I’ancrage (rentrée d’ancrage)
Lors du report de I’effort du vérin a I’ancrage, le cable subit toujours un léger
Raccourcissement g
Les pertes par rentrée d’ancrage sont :
Acg= ap(X)-0’p(X)
Avec : op(X) =opoeXxp (-p (a(x)+kx)) (avant rentrée d’ancrage).

a'p(X) =ap(d) exp (-k(d) +k(x))
Soit : o'p(X) =apoexp (-2k(d) +k(x))

Pertes par déformation instantanée du béton :

1 E
AO'e(X): EﬁAUc

Tension finale :
C’est celle qui subsiste dans le cable une fois effectuées toutes les pertes instantanées
analysées :
ot(X) = apo - Ao (x) — Aag (X)- Aoe(X)
Pertes différées :
Pertes par retrait :

Acs =Ep[eca(%0) - £ca(to) |+EpP[eca(o0) - £ca(to)]

Pertes par fluage :

Ep
o1 = 2.50c.0——
fl QP

Pertes par relaxation :

Aopr_ 0.661000 eg,lp(L)OJS(l—u) 105

opr 1000

Pertes differées totales :
Pour tenir compte de I’interaction du retrait et du fluage avec la relaxation des
Armatures, les pertes différées finales sont évaluées par la formule :

20

—
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Accs+r = gcsEp + 0,8 Acpr +EE;—I:n ?(t,to)oc,or

Tension a un instant quelconque :

En valeur probable, elle s’établit ainsi :
Gp(X,t) = Opo - AGi(X) 'A6c+s+r(X,t)

11.8 CONCLUSION :
Dans ce chapitre, nous avons pu mettre en évidence la technique de précontraint surtout en

post-tension. Nous pouvons dire que cette technique porte plusieurs points positifs par
rapport aux autres techniques de béton.
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CHAPITRE 1V : dimensionnement des éléments non structuraux

I1l. CHAPITRE : Pré dimensionnement et descente des charges.

I11.1 Introduction :
Le pré dimensionnement a pour but le pré calcul des différents éléments résistants en

utilisant les reglements RPA99/ version2003 et C.B.A 93 (B.A.E.L 91). Cette étape
représente le point de départ et la base de la justification a la résistance, la stabilité et la

durabilité de ’ouvrage.
Il faut que tous les éléments de la structure (Poteaux, Poutres) soient pré-
dimensionnés de telles maniéres a reprendre toutes les sollicitations suivantes :
+«» Sollicitations verticales concernant les charges permanentes et les surcharges.

«+ Sollicitations horizontales concernant le séisme.
111.2 Pré-dimensionnement des éléments non structuraux :

111.2.1Pré-dimensionnement du plancher a corps creux :
Les planchers a corps creux sont composes de 3 éléments principaux :
- les corps creux ou "entrevous" qui servent de coffrage perdu (ressemblent a des
parpaings).
- les poutrelles en béton armé ou précontraint qui assurent la tenue de I'ensemble et

reprennent les efforts de traction grace a leurs armatures.
- une dalle de compression armée de 5 cm d’épaisseur coulée sur les entrevous qui reprend

les efforts de compression.
- Le plancher est entouré par un chainage horizontal.

/ |Treillissoudé | \

P ——— | 2

\ [Foweie] ==y

Figure lll-1: Les éléments principaux d’un plancher a corps creux.

D’apres C.B.A93 la hauteur du plancher doit verifier la condition suivante :
~>h 2— (CB.A93artB.6.84.24)

Lmax
hy > -mx
22.5
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Avec :
Lmax: Longueur max d’une travée de la poutrelle entre nus des appuis.

Lmax = 500 — 50 = 450 cm ( voir le plan de coffrage de I’ouvrage).
450

= 225
h; =20cm

t

On adopte : h;, =21cm
h, =h+h,
On prend un plancher a corps creux de type (16+5) cm

111.2.2 Pré-dimensionnement des poutrelles :
Poutrelles préfabriquées de section en T ; elles sont disposées suivant la petite porté,
distantes de 65 cm entre axes et assurent la fonction de portance.

b

-t =
'y 'y
&
b,
hiq
L J ¥
by by !
- - -} - =

Figure lll-2: coupe d'une poutrelle

b,:Largeur de la nervure

b:largeur de la dalle de compression
h,:Hauteur de la dalle de compression
h.:Hauteur totale du plancher
h;:Hauteur de I’hourdis

0.4h, < b, <0.8h, (BAEL)

84 <b, <168

onprend : by, =13 cm

L1 : la longueur de I’hourdis pris également 65cm
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[
e ()

\(6h, < b, < 8hy)

26
b; = min{ 45
(30 < b, <40)

Soit : b1 = 26cm.
b = 2b, + b,
Donc : b = 65cm.

111.2.3Pré-dimensionnement de ’acroteére :

L’acrotére est un €élément en béton armé, de protection qui se trouve du supérieur du
batiment , non structural assimilé & une console encastrée a sa base au plancher terrasse. Le
role essentiel de I’acrotére est d’empécher I’écoulement de I’eau pluviale.

Surface de 1’acrotére :

5= (0.6 x 0.1) + (0.1 x 0.05) + (
s = 0.0675m?/ml

O.1><0.05)

10 cm 10 cm
P

4 5 cm

5cm
L= 60 cm

Figure 1l-3: Les dimensions de |'acrotére.

111.3Pré-dimensionnement des éléments structuraux :

111.3.1Pré-dimensionnement des poutres principales :
Poutre supportant des poutres secondaires, des nervures ou des poutrelles et reposant
elle-méme sur des porteurs verticaux (poteaux, voiles).
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111.3.1.1 Pré-dimensionnement des poutres principales en béton précontraint :
Le pré dimensionnement des poutres principales en béton précontraint se fait en utilisant la
condition suivante : 2

- Lmax < ht < Lmax
30 24

=0.3h, < b < 0.6h,

Lmax: portée maximale entre nus appuis
h.:Hauteur de la poutre

b : largeur de la poutre

On suppose des poteaux de (50% 50)cm?

L. = 1985 — 50 = 1935cm

1935 1935
—<h £—
30 24

64,5 < h, < 80,62
—On prend : h=80 cm
0.3(80) < b < 0.6(80)
24 <b <48
—On prend : b=50 cm
On doit vérifier les dimensions adoptées vis-a-vis les exigences du RPAversion2003 :

Tableau I11-1: vérification de dimensionnement de la poutre principale en béton précontraint
(RPA99-2003).

h (cm) b (cm) h=> 30cm b> 20cm % <4
Poutre
principale Condition Condition Condition
. 80 50
en beton verifiée verifiée verifiée
précontraint
50
>
Y
80

A 4

Figure 111-4: Dimension
de la poutre principale
en béton précontraint.

(2}
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111.3.1.2 Pre-dimensionnement des poutres principales en béton armé :

Elles sont disposées perpendiculairement aux poutrelles. Le pré dimensionnement des
poutres principales en béton armé se fait en utilisant la condition suivante :

.Lmaxjg t:S Lmax
18 16

=0.3h, < b < 0.6h,

Lmax: portée maximale entre nus appuis
h,:Hauteur de la poutre

b : largeur de la poutre

On suppose des poteaux de (50x 50)cm?
Lmax = 500 — 50 = 450cm

450 450

18 — ' 16
25 < h < 28,12cm
—On prend : h=30 cm
0.3(30) < b < 0.6(30)
9<b<18
—On prend : b=25cm
On doit vérifier les dimensions adoptées vis-a-vis les exigences du RPAversion2003 qui

sont les suivantes :
Tableau I11-2: vérification de dimensionnement de la poutre principale en béton armé (RPA99-

2003).
h
h (cm) b (cm) h=> 30cm b> 20cm b <4
Poutre
principale Condition Condition Condition
. 30 25
en beton verifiée verifiée verifiée
armé
( |
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25

30

A 4

Figure I11-5: les dimensions de la poutre principale en béton armé.

111.3.2Pré-dimensionnement des poutres secondaires en béton arme :
Elles sont disposées parallelement aux poutrelles. Le pré dimensionnement des poutres
secondaires en béton armé se fait en utilisant la condition suivante :
Lpax = 360 — 50 = 310 cm
310

Z<h <
16

18
17,2 < h; £ 19,37
—On prend : h=20cm
0.3(20) < b < 0.6(20)
6<b<12cm
—0On prend : b=20 cm

On doit Vérifier les dimensions adoptées vis-a-vis les exigences du RPAv2003 :

Tableau I11-3: vérification de dimensionnement de la poutre secondaire en béton armé (RPA99-
2003)

h
h (cm) b (cm) h> 30cm b= 20cm b <4
Poutre
secondaire Condition Condition Condition
, 20 20
en béton non vérifiée verifiée verifiée
armé
( )
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Donc on augmente la hauteur h :
On prend : h=30 cm et b=25cm

111.4 Evaluation des charges et surcharges :

La descente de charges a pour but de déterminer les charges et les surcharges revenant a

chaque élément.

e Plancher terrasse inaccessible : (DTR B.C 2.2)

25

30

v

Figure 111-6: les dimensions de la
poutre secondaire en béton arme.

désignation e(m) p (KN/m?3) G (KN/m)
-protect,ion enlgr,avillon 0,04 17 0.68
-étanchéité 0,02 6 0,12
-forme de pente 0,01 22 220
-isolation thermique 0,04 4 0,16
-COrps creux 0,21 - 285
-enduit en platre 0,02 10 0,20
6,21KN/m?
Q 1 KN/m2
e L’acrotére : (DTR B.C 2.2)
G=6*S*1
désignation - p (KN/m?3) G (KN/m?)
L’acrotére 0,0675 25 1,69
Enduit en ciment 0,02 20 0.4
G 2,09 KN/m?2
(




Q 1 KN/m?

Les poteaux en béton armé sont des éléments porteurs verticaux, Ce sont les points
d’appui et les ¢éléments porteurs de 1’0ssature et transmettent des charges concentrées, Ils
servent a supporter les poutres, les linteaux, les planchers. lls travaillent surtout
en compression, mais ils doivent également supporter des efforts horizontaux et obliques,
donc de travailler en flexion.

La section des poteaux peut étre carree, circulaire ou rectangulaire, pour notre projet
nous avons proposé des poteaux carrés.

Le pré-dimensionnement des poteaux se fait :

»a la compression centreée.
> Verification au flambement

Les charges sont estimées et ensuite appliquées sur les différents éléments de la
structure porteuse dans ETABS. Le poids propre des poteaux, poutres, plancher,...sont
prises en compte directement par le logiciel.

e Pré-dimensionnement des poteaux :

A cause des raisons constrictives, on a proposé une section (50x50) cm?2 pour les
poteaux.

= Vérification selon RPA99 2003 :
Les poteaux doivent avoir les sections suivantes :
he : la hauteur libre du portique.

Tableau I11-4: vérification de la section du poteau selon RPA99-2003

. in(b, h)
min(b, k) | ™, 1 b
h <
(cm) b(cm) > 250m > % 2 < o <4
Section du Condition Condition Condition
50 50
poteau verifiée verifiée verifiée
( ]



https://www.abc-maconnerie.com/spip.php?mot56
https://www.abc-maconnerie.com/spip.php?mot300
https://www.abc-maconnerie.com/spip.php?mot348
https://www.abc-maconnerie.com/spip.php?mot115
https://www.abc-maconnerie.com/spip.php?mot391

On adopte préalablement la section des poteaux :
b x h= (50x50) cm?

Le calcul de la descente de charge nous donne I’effort normal de compression a 1’état
limite ultime suivant : Nu=0,593MN
- La hauteur [, des poteaux est de 7m
- la longueur de flambement [¢ estde : I = 0,7 x [, =4,9m

= D’aprés’article B.8.4.1 de C.B.A93 I’effort normal agissant ultime N,,d’un
poteau doit étre au plus égal a la valeur suivante :

s el (g (5]
0-9yb Vs

B,: La section réduite du poteau

A : section d’acier comprimé prise en compte dans le calcul.

fc2s - Résistance a la compression du béton apreés 28 jours.

fe : La limite d’¢élasticité de I’acier utilisé.

a: Coefficient dépendant de 1’élancement mécanique [, des poteaux.

On fixe une valeur d’élancement A = 35 pour une structure en beton armeé (compression

centré suivant I’article B.8.4.1 C.B.A93).

D’aprés I’organigramme de calcul des poteaux (ANNEXE 1) :

Pour A < 50:
0.85
o= m Pour 2 <50
0.85
= (0.708

%= 1+02(35/35)?
D’aprés B.ALE.L : Bi =1%

r

f. =400 MPa, fso5 = 25 MPa

Br= (a-0,02)2 (pour une section carré)
Br=(0,50-0,02)?

Br=0,230 m?

0,230 x 25) <0,01 * 0,230 X 400)]

<
Ny = 0,708 [( 0.9 % 1,5 1,15

v'0,593 MN <3,582 ...condition vérifiée.

Calcul du moment d’inertie :
_ b+h3_0,5%0,53

=0,0052m*

12 12




Rayon de giration :

i= \F: / 00052 _4 144m
B 4/ (0,5%0,5)

Calcul de I’élancement :

A=Y= 3402« 50
i 0,144

D’apres les conditions précédentes (condition de 1’effort normal et la condition
d’¢lancement) le poteau de section (50*50) cm? ne risque pas de flambement.

Les résultats obtenus dans ce chapitre ne sont pas définitifs, ils peuvent étre modifiés apres
les vérifications dans les chapitres suivants.

Le calcul du pré-dimensionnement des €léments structuraux et non structuraux et de la
descente des charges est une étape tres importante basée sur des réeglementations
nationales pour arriver a déterminer une épaisseur économique.

D’apres les calculs effectués on peut définir le ferraillage des éléments non structuraux qui
sera entamé dans le chapitre suivant.

—
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IV. Dimensionnement des éléments non structuraux

IV.1 Introduction

Les éléments non structuraux sont des éléments qui ne participent pas au contreventement
de la structure. Ces ¢léments n’apportent aucune contribution significative a la résistance
aux effets sismiques. Pour notre projet les éléments non structuraux sont : le plancher et
I’acrotere.

IV.2 Etude de plancher :

1V.2.1 Etude des poutrelles :

Pour déterminer les sollicitations dans les poutrelles continues, il existe trois méthodes
de calcul :

e La méthode de Caquot ;

e La méthode forfaitaire ;

e La méthode des trois moments.
Type des poutrelles :

Nous avons un seul type des poutrelles :

A A A A A

S5m Sm 5m 4 85

Figure 1V-1: Type de poutrelle.

IvV.2.1.1 La méthode forfaitaire :
Est une méthode simplifiée pour déterminer les moments en appuis et on travée. Elle est

applicable si les 4 conditions sont veérifiées.
>

L’application de la méthode forfaitaire dans le calcul des sollicitations nécessaire la
verification des conditions suivantes

= La charge d’exploitation Q < min (2G ; SKN/m?).

= Fissuration peu prejudiciable.

= Les éléments ont les mémes inerties dans les différentes travées.

= Pour les portées successives, il faut vérifier 0.8<Li/Li+1<1.25.




Selon BAEL (E.1.2)
1) Q< min (2G ; 5) KN/m2
1,00<min (2. 6,21 ; 5)
1,00< min (12,42 ; 5)=5 KN/m?...C.V
2) Les moments d’inertie des sections transversales sont les mémes dans les différentes
travées en continuités ...C .V

3) 0,8< —- <1,25
Li+1
0,8< % = 0,97 <1,25

4) la fissuration est considérée comme peu préjudiciable ...
Donc la méthode de forfaitaire est vérifiée.

G =6.21 KN/m?; Q = 1.00 kN/m2
o Les charges revenant a la poutrelle sont :

- AELU:Qu=(1.35G +1.5Q)xb — Q.= (1.35 (6.21) +1.5(1)) x0.65

Qu = 6.42KN/m
-  ELS:Qs=(G+Q) xb — Qs =(6.21+1)x0.65
Qs = 4.68KN/m
» Les moments
MO — Qu);L"Z
Mo= &42XB)12 _ 56 06 KN.m
e Entravée : \ b=E5cm
h0=5¢m
M: = 0.85Mp = 0.85x20.06 = 17.05 KN.m +
e En appui de rive : 16cm A
dem 4 _
Mar = 0.20Mo = 0.20%x20.06 = 4.012 KN.m

13cm

e En appui voisin de I’appui de rive :

Figure 1V-2: les dimensions de la

Mav = 0.50Mo = 0.50%20.06 =10.03KN.m poutrelle.

eEn appui intermédiaires :




Mai = 0.4Mo =0.4%x20.06 =8.024 KN.m

Pour travée de rive AB :

azLX—— =5x——1 ___-218m

Mg+My
1+ e t 1+ 10.03+17.05
My +M¢ 4.012+17.05

b= L-a=5-2.18=2.82m ; donc

( M, + M, 10.03 + 17.05 ]
V=2x—tt=2x =248 KN
a 2.18
Myt M, 401241705
= —2X —=—2X = - .
k W b 2.82

Pour travée BC :
1 _ 1

A= LX————==5 X ——==254m
U+ it 1+ [ Soesiiros
b= L-a =5-2.54=2.46m ; donc
(V—2><M9+Mt—2x8'024+17'05—1974KN ]
e a N 2.54 ST
M, + M, 10.03 + 17.05
kVW =—-2X — 5 =—-2X W = —22.01KN

L’effort tranchant max : V = max (24.8 ;-14.93 ; 19.74 ;-22.01)=24.8 KN

e Entravée:

M = 17.05 KN.m
M, = bxhoxfbcx(?): 65x5x15.86x(%) 10-3=38.67KN.m

0.85Xfr25 _0.85x28

Avec fpc= " " = 15.86MPa

Mt max =17.05KN.m <M= 38.67KN.m
Donc I’axe neutre tombe dans la table de compression, la section en T sera calculée en
flexion simple comme une section rectangulaire (Annexe 3) de dimension




(b x ht) = (65 x 21) cm?

__ Mtmax __ 17.05x103
b.d%fbc 65X192x15.86

@=1.25 (1-/1 — 2p )= 1.25 (1-/1 — 2(0.0458) )=0.058
$=1-0.4a = 1-0.4(0.065) = 0.976

=0.0458<w=0.392 -A’s=0

oo= L2 =322-435 MPa
Ys 1.15

_ Mgmax . 17.05%103
B.d.os  0.976x19%x435

As =2.11 cm?

On adopte : 3HA10 (As = 2,36 cm?)
e En appui intermédiaire :
Section de (bo x ht )= (13 x 21) cm2

Mai = 8.024 KN.m
_ Mai _ 8.024x10°
= b.d2fbc  13x192x15.86

a=1.25 (1-\/1 — 2p)=1.25 (1-,/1 — 2(0.107) )=0.14
$=1-0.4a = 1-0.4 (0.14) = 0.942

= 0.107<u=0.392 »A’s= 0

_ Mtmax _  8.024x103
B.d.os 0.942x19%435

As = 1.03 cm?

On adopte : 1HA10 filante +1HA10 Chapeau (As = 1.57cm?).
e En appui voisin de rive :

Section de (bo x ht) = 13 x 21 cm2

Mav = 10.03 KN.m

_ Mav  _ 10.03x103
K b.d2fbc 13Xx192x15.86

@=1.25 (1-\/T — 2t )= 1.25 (1-/1 — 2(0.134) )=0.18

=0.134<u1=0.392 -A’s=0

f=1-0.4a = 1-0.4 (0.18) = 0.92

_ Mtmax _ 10.03x103
B.d.os  0.92x19x435

As = 1.32 cm?




On adopte : 3HA10 (As=2.36 cm?).

e Enappuiderive:
Section de (bo x hy) =13 x 21 cm?
Mav = 4.012 KN.m

Mar 4.012x103 _ B L
H= b.d2fbc  13x192x15.86 0.053<w=0.392 -»A’s=0

@=1.25 (1-/1 — 2 )= 1.25 (1-/T — 2(0.053) )=0.069

f=1-0.4a = 1-0.4(0.069) = 0.972

_ Mtmax _  4.012x103
B.d.os 0.972X19%435

As = 0.50 cm?

On adopte : 1HA10 filante (As=0.79cm?).

e Vérification de la contrainte tangentielle : (BAEL, E.6.2.2)

V,, = Tyax= 24.8KN
Vy _ 248103 _

Tu = boxd_130><190_1MPa

Etat limite du béton armé : pour une fissuration non préjudiciable

0.2fck

Vb
T, < min(3.73MPa; 5MPa)=3.73MPa

T, < min( ;5MPa>

Donc 7, = 1MPa < 7, =3.73MPa...CV

> Armatures transversales
e Détermination du diamétre des armatures transversales :

2.3, 10mm)= min (6mm ; 13mm ; 10mm)
35 10

< min (%;11)—2 ; @l) = min(
= @ =6mm

e Espacement des cadres :

St < min (0.9d ; 40cm)=min (0.9(19) ; 40cm) =min (17.1cm ; 40cm)=17.1cm
D’apres le R.P.A 99/2003 :
e En zone nodale




St<min (15cm ; 100))= (15cm ;10cm) =) St=10cm
e En zone courante

St< 15¢,=15cm on prend St = 15cm

Le réle le plus déterminant de I’acrotére c’est la sécurité au niveau de la terrasse
inaccessible. L’acrotére est considére comme une console encastrée au niveau de la poutre
du plancher terrasse, elle soumise a son poids propre et a la pousse latéral due a la main
courante.

Cette derniére entraine des fissures et des déformations importantes les fissures sont
Considérées comme préjudiciables.

L’acrotere est soumis a :
e Une charge verticale due a son poids propre G=2.09 KN/m?
e Une surcharge due a I’action de la main courante Q = 1 KN/m?
e Une force d’origine sismique Fp.
Fp=4x A X Cp XWp  Selon (6-2-3 ; RPA 99 modifie 2003)

Ou:

A : coefficient d’accélération de la zone sismique.

Cp : Facteur de force horizontale.

W, : Poids de I’élément. Wp= GXx1m=2.09KN/ml

Dans notre cas la valeur de A= 0,20 (zone sismique Ila, group 1B), la valeur de
Cp =0,8(tableau 6.1, RPA 99 modifie 2003).

Fp=4 X A X Cp X Wy

Fp=4 x 0.2 X 0.8 X 2.09=1.34KN/ml

e Sous I’action de surcharge :

NG : effort de compression du au poids propre : G =2,09 KN/ml
MG : moment créé par NG : MG = NG xL =0 (L=0)

NQ : effort dd a la surcharge : Q =1 KN/ml

MQ : moment créé par NQ : MQ=0QxL=1x0,6 = 0,6 KN .m




e Sous ’action sismigue
Mrp =FP. d =1,34 x (0,6/2)
Merr = 0,4 KN.m
Combinaison :
E.LU: NU =1,35NG + 1,5 NQ =1,35(2,09) + 1,5(1) ; Nu=4.32 KN

MU =1,35MG + 1,5MQ =1, 35(0) + 1,5(0,6) ; MU =0,9 KN .m

ELS: NS=NG+NQ=226+1 ; NS = 3,09 KN/m
MS =MG + MQ =0+ 0,6 ;7 MS=0,6 KN.m

Détermination de I’excentricité :

ELU:e=—=2202m
Nu 4.32
ELS:e==2=019m
Ns 3.09
Centre de gravité du béton : eo=% :%:0.017m

e =0,2 m > eg =0,017m donc I’effort normal étant un effort de compression et le point de
son application a une excentricité par apport au Centre de gravité de la section, celle-ci est
partiellement comprimée, donc on va la calculer comme une section soumise a une flexion
simple sous 1’effet d’un moment fictif Ma calculé par rapport aux armatures tendues.

D’aprés le B.A.E.L91 (Annexe 3) le moment fictif applique au centre de gravité des aciers
tendus.

Ma= Mu +Nu (d- > ) b
Avec :

b=1m

h=0,10 m hauteur utile

¢=0, 02 m enrobage

d=h-c=0,10-0,02=0,08 m

Ma= 0.9 +4.32 (0.08- 2= ) = 1.02KN.m
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On applique la formule de la flexion simple :

Ma  _ 1.02 =0.010<u=0.392 -»A’s=0

H= b.d2fbc 1X0.082x15.86X103

@=1.25 (1-/1 — 2 )= 1.25 (1-,/T — 2(0.010) )=0.0126

Zb=d(1-0.4r) = 0.08(1-0.4(0.0126)) = 0.08 cm
» Armatures fictives :

os= L& =22-435 MPa
ys 115

Ma _ 1.02x103
Zb. as 8X435

A= =0.29cm?2 ; Au=0.29 cm?

Condition de non fraqgilité :
Anmin=0. 23f 8 hx d | f23=0.6+0.06f:5=2.28MPa

228

Anmin=0. 23— 100 x 8 =0.839 cm?
On adopte ; A =max (A, Amin)=0.839 cm?  —— 4HA6 (A= 1.13cm?)

e [L’espacement :

St=20cm

St <min (3h,33 cm) tel que : h=10cm — ot =20cm
St < min (30, 33 cm) =30cm

Alors On prend : 4T6 (1.13cm2)
» Armature de répartition :

AAr_ 4 ﬁ =0.28cm?

Alors On prend :4HA 6 (1,13 cm?)

1V.3.4 Vérification a I’effort tranchant :
e Contrainte tangente conventionnelle
\% . R
Tu:ﬁ avec V, : effort tranchant ultime en calcule a ELU

V,= Q + Fp=1+1.34 = 2.34KN/ml.
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= 23% _ 99 25KN/m?

‘[ —_ —_
U 1x0.08

Pour une fissuration préjudiciable :
0.10 X f,;, = 0.10 X 28 = 2.8MPa

Py }:2.8|\/|Pa

T=min {

7,=0.029MPa < t=2.8MPa, la armature transversales ne sont pas nécessaires
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CHAPITRE V : Dimensionnement des éléments structuraux

V. Dimensionnement des éléments structuraux

V.1 Etude de la poutre en béton précontraint :

V.1.1 Introduction :
Pour le calcul de la précontrainte, Il existe deux méthodes :

1- La méthode des forces équivalentes : consiste a remplacer I'action de la
précontrainte sur le béton par des forces équivalentes. Elle est privilégiée pour le
dimensionnement, I'étude de la stabilité globale d'un ouvrage. La prise en compte
de phénomenes couplés et variables dans le temps n'est pas aisée. L'approche
néglige I'évolution de I'interaction entre la précontrainte et le béton.

2- La méthode explicite : consiste a inclure la résolution mécanique des cables de
précontrainte dans celle de la structure en béton. Cette méthode permet la
description de phénomeénes non-linéaires plus ou moins complexes.

= Sur notre projet on utilise la méthode des forces équivalentes car elle est la plus
utilisée par les bureaux d’études pour la conception et la vérification des ouvrages.
Principe de la méthode : Le principe consiste a déterminer les efforts le long des cébles
de précontrainte, tenant compte de la géomeétrie et des pertes. Ces efforts sont ensuite
transférés a la structure en béton sous la forme de forces équivalentes.

V.1.2 Determination des charges
e poids propre =0.8x 0.5 X 24 KN /m3= 9,6KN/m
e Lacharge permanente =6.21x 3.10 = 19.25KN/m
»La charge permanente total = 19.25+9,6=28,85KN/m
»La charge d’exploitation total = 1x 3.10 = 3.10KN/m

_Qt=3.10 KN/m
P4

VN Gt= 28,85 KN/m

L 2

F 3

19.85m

Figure V-1: chargement permanent et d'exploitation de la poutre principale en béton
précontraint.
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Figure V-2: Distribution des moments dus a la charge permanente (KN.m) par Etabs2016.
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Figure V-3: distribution des moments dus a la charge d’exploitation Q (KN.m) par Etabs2016.

Tableau V-1: distribution des moments fléchissant au niveau des appuis et @ mi travée.

Moment a droit Moment a mi Moment a gauche
(au niveau de travée (au niveau de
I’appui a droite) (max) I’appui gauche)
Mg (KN.m) -488.35 861.86 -488.519
Mg(KN.m) -52.216 92.025 -52.229
Mg +0.3Mg -504.01 889.46 -504.18
Mg +Mg 540.56 953.88 -540.748
( |
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V.1.3 Tracé de cable de la précontrainte :
La conception est effectuée selon L’Eurocode2

L'enrobage de la précontrainte =70mm

L/2 L/2

|
L=19.85m

Figure V.1.4 : profile du cable

Positior aure :
y= % = Szﬂ: 400 mm

L’enrobage = 70 mm, pour prendre en considération I’emplacement des armatures
passives.

V.1.4 Deétermination de La force effective des cables : [2]
La force de précontrainte de calcul sera choisie pour correspondre a un nombre entier de
torons de précontrainte. Les valeurs suivantes sont utilisées :
e La force effective le long de la longueur de chaque cable est supposée constante.
C'est la moyenne de la distribution de force le long d'un tendon.
e Les tendons utilisés sont de type non adhérent.
e Force par tendon = 1200 * 99 mm2/1000
=118,8~119,0 KN / cable
Avec : - fse = 1200 (la contrainte effective dans le toron de la précontrainte)
-Section du tendon : A= 99mm?

Utilisez des multiples de 119 kN lors de la détermination des forces effectives des cébles
en post tension.

V.1.5 Détermination de nombres des torons :[2]

Les reglementations [ACI, eurocode 2] recommandent de respecter une valeur minimale
de pré compression égal a 1 MPa.

1,0 N/mm? x (800x500) x10- =400 KN

Nombre de torons = % =3.36

Il est recommandé aussi de ne pas dépasser une contrainte de pré compression de 2 MPa.
Le nombre des torons est 4.
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Donc la force effective pour 4 torons = 4 * 119 =476 KN
a =0.750-0.070= 0.680 m
L=19.85m

C=< /@ S[1+ /@]>x 19.85 = 9.925 m
0.680 0.680

Peg= FXx2xalc?

Peg= 476 X 2 x 0,680 /9,925 =6.57 KN/ m
% Peq= Peq/ Gt

% Peq= 6.57/ 28.85= 22.7% <60% CNV
Nombre des torons= (60% / 22.77%) * 4= 10.57
On utilise 11 torons

F=11x119 = 1309 KN

Vérification de la contrainte normale vis-a-vis de la contrainte de pré compression
maximale :

F _1309X10° _ 3 3pMpa > 2 MPa CNV

A 400x103

Donc ca nécessite un changement de section de la poutre principale.

V.1.6 Dimensionnement de la poutre principale :
Mt —0.75 XMpp

S, =

inf fet,t=0.75X fec0 [3]

Poid propre: PP = (500 x 800) x 107® x 24 = 9.6 KN/m

2
Moment du au poids propre : Mpp = % = 472.8’;—'\'

2
Moment du a la charge permanente : M, = w =948 KN.m

2
Moment du a la charge d’exploitation : M, = % = 152.68 KN.m

- A Vlinstant de la mise en tension : M, = Mpp = 472.8 KN.m
- Along terme : My = Mpp + Mg+M, = 1573.5 KN.m

_ -3
SbOt:(1573.5 0.75 x472.8)x1073 _ o 653 1067mm3

2,77-0.75%(—12)

h> \/SbotXGZ\/195.65x106x6:1532l25 mm
b 500

On prend : h=1500mm
Poid propre: PP = (500 * 1500) X 107 x 24 = 18 KN /m
Gr = 18+ 19.25 = 37.25 KN/m
Section de la poutre : A=1500x 500 = 750000 mm?




CHAPITRE V : Dimensionnement des éléments structuraux

_-Qt=3.10 KN/m
P

P Gt= 37.25 KN/m|

L 2

F 1

19.85m

Figure V-4: Chargement permanente et exploitation de la poutre principale.

On recalcule le nombre des torons :

IN/mm x 750000 x 1073 = 750 KN

Nombre des torons= % =6.3

On prend : 7 torons
La force pour 7 torons =7x 119 = 833 KN

V.1.7 Tracé des cables :

L'enrobage de |la précontrainte =70mm

L/2 L/2

L=19.85|m
Figure V.1.6 : profile du cable

Position du centre de gravité CG par rapport a la fibre supérieure ou inférieure :
h  1500_

CG==-=——=750 mm
2 2

L’enrobage = 70 mm

V.1.8 Calcul des charges équivalentes : [2]

Les charges équivalentes sont les forces qu'un cable exerce sur son conteneur en béton. Ils
se décomposent généralement a des forces normales a la ligne médiane de I'élément
(provoquant une flexion) et axiales sur celle-ci (provoquant un pré compression uniforme)
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a =0.750-0.070= 0.680 m
L=19.85m

c:< /@ S[1+ /@]>x 19.85 =9.925 m
0.680 0.680

Peg= FXx2xalc?

Peg= 833 x 2 x0,680/9,9252=11.50 KN/ m
% Peg= Peq/ Gt

% Peq= 11.50/ 37.25= 30.87 % <60% CNV
Nombre des torons= (60% / 30.87 %) * 7= 13.60
On utilise 14 torons

F=14x119 = 1666KN

Psq= 1666 * 2*0,680/9,9252 =23 KN/ m

% Peq= 23/ 37.25=61.74 % >60% CV 1

Réaction de la charge équivalente de I’appui gauche et droite = 23x9.925= 228.27 KNl
Pag =23KN/m

III\ITIII

Pig*c =228.27KN Pi*c =228.27KN
: g

AN A~

i

c=L/2=9.925m c=9.925m

[=19.85m

Figure V-5: les réactions et la géométrie de la poutre étudiée.

La Verification de chargement équilibre calculé :
- La somme des forces verticales doit étre égale a zéro :
228.27 — 228.27 — (23%x 19.85) = 0.01 CV
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- somme des moments des forces doit étre nulle.
228.27x19.85 — (23x2%5 ) = 0.09 CV

2

V.1.9 La vérification des contraintes selon I’eurocode? :

Combinaisons des charges :

Selon I’eurocode? :

v Combinaison fréquente : 1 * Gt + 0,5 * Qt + 1 *R¢q

v Combinaison quasi-permanente : 1 * G; + 0,3 *Q+1*R¢q

Ysup: Yint= 750 mm.

I 1.4x1011 bh®  500%x15003
sup = = =1.86x108mm®  avec | = — = ———=1.4x10"mm?*
Ysup 750 12 12
I 1.4x1011
Sif=——= =1.86x10%mm?
Yinf 750
F _1666x103
-= =2.22 MPa —— Valeur acceptable
A 750x103

Meg= Z0L = 220985 1130 81KN.m

Moment du a la charge permanente totale :
2
Mg, = 2222 — 1834.66KN.m

T

V.1.10Evaluation des contraintes :

a) Combinaison fréquente :
Contrainte de compression (béton) =0.6xf=0.6x28=-16.80 Mpa

Contrainte de traction (béton) =0.3xfu?*=0.6x28%3= 2,77 MPa
6 = (Mot +0.5 Mot + Meg ) /S +=
Mgt +0.5 Mgt + Meg= 1834.66+0.5 (152.68)-1132.81 = 778.59KN.m

e Calcul de la contrainte au niveau de la fibre supérieure :

Osup= -778.59x1000 /1.86x108- 2.2 = -6,38MPa
Osup =-6,38 < -16.80MPa CV

e Calcul de la contrainte au niveau de la fibre inférieure :

Oinp = 778.59x1000? /1.86x10°%- 2.2 = 1,98MPa
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Oms = 1,98 <2.77MPa CV
O < O
Donc ca nécessite pas de prévoir des armatures passives et le contréle des fissures.
b) Combinaison quasi-permanente :
Contrainte de compression (béton) =0.45xf=0.45x28=-12.60 Mpa
Contrainte de traction (béton) =0.3xf4?3=0.6x28%3= 2.77 MPa

6 = (Mat +0.3 Mot + Mreq ) /S +=

Mat +0.3 Mqt + Mreq= 1834.66+0.3 (152.68)-1132.81 =747.65KN.m

e Calcul de la contrainte au niveau de la fibre supérieure :

Osup= -T47.65x10002 /1.86x 108 2.22 = -6.23MPa
Osup = —6.23<-16.80MPa CV

e Calcul de la contrainte au niveau de la fibre supérieure :

Oiny= 747.65x10002 /1.86%10%-2.22 =1,79MPa
Oims = 1,79<277 CV

V.1.11L a vérification de la flexion :
a) La flexion instantanée :
D’apreés les résultats obtenus par logiciel Etabs les flexions de :
v' La charge permanente fer= 0.009 mm
v' La charge d’équilibre (post tension) fpr=0.002mm.
v' La charge d’exploitation for= 0.001mm.
La contrainte maximale due a la charge totale a mi travée est

0= [(McrtMortMreg)x 1000%/S] - =

o= [(1834.66+152.68-1132.81)x 1000%/1.86x 108 ] -2.22
0=2,37MPa
fmax= 0=2,37 MPa

b) Calcul du moment d’inertie réduit due a la vérification :

le= [1 — 0.30%( fmax — 0.5Vfek)/0.5VEu]*I
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le=[1 — 0.30%(2,37 — 0.528)/0.5V28]*I

le=1,03%x I
Donc
- la flexion due a la charge permanente et la charge de post tension
fer+pr =0.011/1,03= 0.010mm
- la flexion due a la charge d’exploitation
for =0.001/1,03= 0.0009mm
c)La flexion a long terme :
Soit
Fi (1+2)X(1X ferepr 70.3X for) = (1+2)%(1% 0.010 +0.3x 0.0009)
Fi=0.03mm
Le rapport de flexion =F/L

Le rapport de flexion = 0.04/19850 = 1,51 x 107°< ﬁ =4 x 1073 CV
for =0.0012mm
Le rapport de flexion = 0.0009/19850= 4,53x 1078 < ﬁ =4x1073CV

Remarque :

Puisque la poutre étudiée est une poutre continue a une seule travée et considére comme
étant une poutre isostatique appuyé sur deux appuis.

Donc, I’effet hyperstatique sur la poutre est négligeable.

V.1.12La vérification de I’effort tranchant :
D’aprés les résultats obtenus par logiciel Etabs I’effort tranchant a L’ELU :

4
!
|
!
\
!
%
%
288 09
——
%
)
|II
i
II
|II
i
544 (0 r‘!-'. i

Figure V-6: distribution de I'effort tranchant a L'ELU par Etabs2016.
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Figure V-7: distribution de I'effort tranchant de la charge d'équilibre par Etabs2016.

Vo =-544.15 + 211.96= -332.19 KN a I1=0
Vmax =544.053-211.9 = 332.15 KN
bw=500mm

d = 1500 -40-1—23 = 1453.5mm

332.19%X19.85
322.19+332.15

Le point pour Vy =0 =lvy=0 = =9.92m

D

largeur de poteau
— g : 14 +d

+1453.5 =1703.5mm

a)Pour I’appui gauche :

Vep =-332.19% (9.92 — 1.703)/9.92

Vep = -275.16 KN

b) Pour I’appui droit :

Vep = 332.15% (19.85 — 9.92 — 1.703)/(19.85-9.92)

Vep = 275.18 KN

c)L’effort tranchant résistant : (Annexe 5)

k005 0.7(fetm=242y (.0
fCt yO 05 — p 3 =0 722577):1.29MP8.

Otraction = 1.98MPa >

= Vrac=[Crac X k(100 X py X £, )3 + k1 X 0, | Xbud
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Vrie= (Vinin + klacp) X b,,d

Avec
- bw=500mm ; d=1453.5 mm
0.18
- CRd,c :V_c =0.12
- k=1+,200/d <2=1+,/200/1453.5 =1.37<2
- plzb’*jd = 0.01< 0.02
- k1=0.15
- 0= =2.22
- Vpin=0.035k¥2x \/f.;, =0.035(1.37)%2x /28 =0.29
Donc:

1
VRd,C:[0.12 x 1.37(100 x 0.01 X 28)3 + 0.15 X 2.22 X 10—3]
x(500%x1453.5) x 1073

Vrac= 363.04KN
Vrdmin= (0.35+ 0.15 (2.22 x 1073) x(500x1453.5) x 10~3

VRdmin= 254.6KN = VRgc= 363.04KN
Vep= 275.18 < VR4 = 363.04 KN

— Dans ce cas la présence d’armature d’effort tranchant n’est pas nécessaire.
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Remarque : Cette étude est effectuée apres 1’étude sismique de I’ouvrage.

Le calcul des armatures longitudinales et transversales dans les poutres et les poteaux est
effectué en considerant les sollicitations dues aux charges gravitaires (charges
permanentes et d’exploitations) et sismiques selon les combinaisons d’actions définies
dans les deux reglements de calcul utilisée a ce effet, a savoir le reglement de calcul
[BAEL91] ; et le reglement [RPA99/Version 2003].
> Pour les poutres et poteaux

1,35G+1,5Q
G+Q => Combinaisons fondamentales [BAEL91].
G+0.2Q

G+QzxEX;

G+Q+Ey; => Combinaisons accidentelles [RPA99/VV2003].

0,8G*EXx :

0,8GxEy

Les efforts sont calculés en tenant compte de ces combinaisons a l'aide du logiciel
« ETABS ».

On distingue deux types de poutre
» Poutres principales : (30x25) cm2
* Poutres secondaires : (30x25) cm?

A. Armatures longitudinales :
Pour les armatures longitudinales, on doit respecter les conditions suivantes :
v'Condition de RPA99/V2003 (art 7.4.2.1) :
« Armatures minimales : 0,5%B en toute section et en zone lla ;
Avec (B : Section de la poutre).

« Armatures maximale{ 4%xB=>zone courante.
6%xB=>zone de recouvrement.
*La longueur minimale de recouvrement est de : 409 pour la zone lla.

v' Condition de non fragilité : [BAEL91 Article6.1] :

—

57

—
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La section minimale des armatures longitudinales en flexion simple est :

Amin=0,23xb x d x

ft28

e

=> Pour les armatures tendues.

B. Armatures transversales : [RPA99v2003 Article7.5.2.2]
La quantité d'armatures transversales minimales est donnee par : At=0,003xsxb
L'espacement maximal des armatures transversales est déterminé comme suit :

- Dans la zone nodale et en travée si les armatures comprimeées sont nécessaires :

s=min (h4 ; 120)
En dehors de la zone nodale : s <h/2

» Condition de non fragilité :

ft28

Anmin=0,23xb x d x —
fe

La section minimale des armatures longitudinales en flexion simple est :

Tableau V-2: Tableau récapitulatif des moments flechissant et efforts tranchants.

L'effort
Les tranchant
. M imal KN.
sollicitations oment maximal en (KN.m) en (KN).
Les ELU ELS ACC ELU
combinaisons
M M. M M. M M. Max
Poutre
principale |42.18 |-62.79 | 30.80 | -45.86 | 33.61 | -58.68 89.50
(25*30)
Poutre
secondaire |76.42 | -75.03 | 51.08 | -55.10 74.5 -77.11 55.49
(25*30)

V.2.2.2 Ferraillage de la Poutre Principales : (25x30) cm?

b=25cm

» Armatures longitudinales :

h=30cm d=26cm

d’=4.0 Cm
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Conditions imposeées par le [RPA99/V2003]

Pour la poutre principale et secondaire (25*30) :
e Pourcentage minimal :

Amin=0.005% b X h = 0.005 x 25 x 30 =3.75cm?

e Pourcentage maximal :

-4 % b xh en zone courante (AS max= 0.04x 25 x 30 = 30 cm?)
- 6 % bx h en zone de recouvrement (As max =0.06% 25 X 30 = 45 cm?)
ft28 = 0.06fc28 + 0.6= 2.28 MPa

- Conditions imposees par le BAEL

- Condition de non fragilité :

Amin=023xb x d x L2 = 23x25 x 26 x %

“fe
Az =0.68 cm?
Détermination des armatures :
e Entravée:
25cm
“t—p
A 4
26cm 30cm

Figure V-8: section de calcul en travée.

= Etat limite ultime (ELU) :
M= 42180 N.m

- Vérification de I’existence des armatures comprimée :
Mmt#

obxbxd?

U=

h= 15.82112_11262 =0.157< 0.186 — A’ = 0 (pas d’aciers comprimés).

a=125(1-.1-2p)

a =125(1-+v1-2x%0.157)=0.215
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B =1-04a
B =1-0.4(0.215) = 0.913

0,=Le=22-435 MPa
Ys 1.15

- Détermination des armatures :
u_ Mt
t _cstxd B

42180
' =———=4.08 cm?
435%0.913X26

- Choix des armatures :
- 4HA12 > A:=4.52 cm?
= Etat limite de service (ELS) :
M¢#=30800N.m

Mtser 30800 , . .,
U= - = -=10.115 < 0.186 = A'=0 (pas d’aciers comprimés)
opxbxd?  15.86X25%26

a=125(1-1-2p)

a=1.25(1-v1-2x%0.115)=0.153
B=1-04a
B =1-04(0.153) = 0.938

- Détermination des armatures :

ser
s Mt
osxXBxd

s_ 30800

f=——————=2.9cm?
435%0.938X26

Situation accidentelle (ACC) :
M{ACC =33610 N.m

Vérification de 1’existence des armatures comprimées :
MtACC

T obxbxd?

0, = 0.85 X fapg/¥e = 0.85 x 28/1.15= 20.69 MPa

Avec y. = 1.15 (situations accidentelles)
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_ 33610
20.69%X25%262

a=125(1-1-2p)

a=125(1-+v1-2x%0.096)=0.126
B =1-04a
B =1-0.4(0.126) = 0.949

- Détermination des armatures :

A s_ Mtacc
t —"
fyrxBxd

=0.096 < 0.186 = A'=0 (pas d’aciers comprimeés)

s_ 33610
' T435%0.949x26

=3.13cm?

Choix des armatures :

Ar=max [ AY;A®;AXC: Anin] = 4.08 cm?

4HA12 = Ai=4.52 cm?
e Enappuis:
- Etat limite ultime (ELU) :

a"= 62790 N.m

25cm 30cm

25cm

Figure V-9: Section de calcul en appuis.

Vérification de 1’existence des armatures comprimeées :

Ma%

K= oxbxd® —
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=279 __ 234 < 0.392=> A'=0 (pas d"aciers comprimés).
15.86X25X26

a=125(1-1-2p)

a =1.25(1 —vV1—2x%0.0.234)=0.338

B=1-04a
B =1-0.4(0.338) = 0.864
- Détermination des armatures :
u— Mt
t _cstxd

62790
t'=———=06.42 cm?
435%0.864%26

- Etat limite de service (ELS) :

M#=45860 N.m
Vérification de I’existence des armatures comprimeées :

MaSET'
_as><b><d2
_ 45860  _ , . .
=—————=0.171<0.392 = A'=0 (pas d’aciers comprimés).

a=125(1-.1-2p)

a=125(1-vV1-2x%x0.171)=0.236
f=1-04a
B =1-0.4(0.236) = 0.905

- Détermination des armatures :

A s— Mtser
t —"
Fyaxpxd

45860
$=—2890 - 447 cm2
435%0.905%26

= Situation accidentelle (ACC) :

Mo =58680 N.m
- Vérification de 1’existence des armatures comprimées :
MaACC

1 _ab><b><d2

=% ___ 167 < 0.186 = A'=0 (pas d’aciers comprimés).
20.69%X25%26




a=125(1-1-2p)

a=125(1-+vV1-2x%0.167)=0.231
p=1-04a
B =1-0.4(0.231) = 0.907

- Détermination des armatures :

A ACC_ Maacc
& T gexBxd
58680
A ACC= =5.71 cm?

435%X0.907%X26

Az = max [AY; Aser ;A¥C ; Amin] = 6.42cm?

Ty ™ =89.50 KN

e Vérification de I’'influence de 1’effort tranchant au voisinage d’appuis :

[CBA93/A.5.1.3]
Tumax<0,267xaxboxfc28
Avec :a=0,9xd=0,9x26 => a=23.4cm
Tumax=89500 N < 0,267x23.4x25x28x10?=1638000 N
Donc : il n’y a pas d’influence de I’effort tranchant au voisinage des appuis.
- V¢érification de ’'influence de I’effort tranchant sur les armatures longitudinales

[Article CBA93/A.5.1.3.2] :

M u
A2 B [ymax 4 22
fe 0.9xd

A= 4.08cm? > ﬁ x 102 [89500 + 6279"] = 2.12cm?

- 0.9x26

- Vérification si les armatures transversales sont perpendiculaires a la ligne moyenne
[Article CBA93/A.5.1.1/A.5.1.2.1.1]

Tymax 89500
T = = = 1.37MPa.
bxd  25x26x100




fc28

Fissuration peu nuisible : T, = min [0.2 X ;4MPa]: 3.73MPa

Yb
T = 1.37TMPa< 1, =3.73MPa — les armatures transversales sont perpendiculaires

a la ligne moyenne.

- Section et écartement des armatures transversales At Diamétre des armatures
transversales : [Article BAEL91/4.2.3]

. h _bo .
< e
@t < min (35 1o @1 min)

@t < min (g; %; 1) = min( 0.85 ;2.5 ;1)=0.85cm

On prend : @, = 10mm de nuance d’acier FeE500 — A= 4@10= 3.14cm? (1 cadre +1
étrier).
- L’espacement des armatures transversales [Article CBA93/A.5.1.2.2/ A.5.1.2.3]:
At Two0378xk {k =1 (flexion simple).

bOx6tl — 0.8Xfe(sina+cosa)
a =90°

0.8xAtxfe  _  0.8x3.14X500  _
du = bOX(Tu—0.3%ft28) 25x(1.37—0.3%2.28) =73.23¢cm
Sw< min (0.9d ;40cm) = min (23.4 cm ;40 cm) = 23.4

AtXfe 3.14X500
0 fe — =157 cm
0.4Xb0 0.4X25

La quantité d'armatures transversales minimales est donnée par :

A= 0.003. s.b
L'espacement maximum entre les armatures transversales est déterminé comme suit :
* Zone nodale :

se<min (5 ; 126)= min (3*; 12x 0.85)= min (7.5; 10.2)=7.5 cm
Donc on adoptera un espacement de st = 10 cm.

e Z0ONe courante :
h 30
—==—=15cm.
2 2

St <

Donc on adoptera un espacement de St = 15 cm.

Ca nous donne :
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St =10 cm — zone nodale : A;=0.003x 10 x25=0.75cmz?.
St = 15 cm — zone courante : A; = 0.003x 15 x25=1.125cm?.

On adopte 4HA8 = 2,01 cm2 avec un espacement dans :

- zone nodale St=10 cm
- hors zone nodal St=15cm.
- Longueur de recouvrement : Lr=40@max

Conclusion :

Etant donné que la procédure des sollicitations ainsi que le calcul du ferraillage sont les
méme que ceux déja montrés ci-avant ; on donne directement les valeurs des armatures
trouvées et le choix du ferraillage dans [Tableau 3].

Tableau V-3: Tableau récapitulatif de ferraillages des poutres en béton armé.

Longueur
T d Anmin[cm?] de
p)i)puetsrese Acallcm? Choix Afcm?] fecouvre
EC2 RPA ] ment
Travée
4.08 4HA12 — At=4.52 50
Poutre
principal
) 0.68 3.75
e Appuis 6HAI2 — Aa=6.79 50
6.42
Travé
Poutre | 'ravee 817 | 6HAL4 — Ac=9.24 60
secondai
re . 0.68 3.75
A
ppuis 779 | 6HAL4 - A,=9.24 60

V.2.3 Ferraillage des poteaux :

V.2.3.1 Ferraillage réglementaire
v' condition du [RPA99/V2003] :
-Les armatures longitudinales : [Article 7.4.2.1]




Pour les armatures longitudinales, on doit respecter les conditions suivantes :
Les armatures longitudinales doivent étre a haute adhérence, droites et sans crochets :
- Leur pourcentage minimal sera de : 0.8% en zone Il a.
Leur pourcentage maximale sera de :
4% en zone courante.
6% en zone de recouvrement.
- Le diametre minimum est de 12mm.
- Lalongueur minimale de recouvrement est de : 400 en zone lla.

- Ladistance entre les barres verticales ne doit pas dépasser :
25 cmen zone lla.

- Les jonctions par recouvrement doivent étre faites a I'extérieur de la zone nodale (zone

critique).
- Conditions de [BAEL91] : [BAEL91/A.8.1.3]

Q)lmax

Le diametre des armatures transversales doit étre : @, > .

L'espacement des armatures transversales a pour valeur :

dt=min (15 @ ;pin; 40 cm ;b+10 cm)

Avec : b : La plus petite dimension de la section transversale du poteau.

@;min - Le plus petit diameétre des armatures longitudinales nécessaire a la
résistance.

Dans la zone de recouvrement des armatures longitudinales, il faut prévoir trois
cours des armatures transversales.

v'Conditions de [RPA99 version 2003] :

Dans la zone nodale : st <min (10@;; 15 cm)... (Zone lla).
Dans la zone courante : st<15@; ... (Zone 11a).

Section minimale des armatures transversales :
At

En % est donné comme suit Si :
Stxb

[ 3 < Ag< 5 = Interpolation des valeurs limitent précédentes Ag.
Ag=5 = 03%

<3 = 08%

Avec : Agest I'élancement géométrique du poteau
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e Lesarmatures longitudinales :
Les poteaux sont ferraillés par des sollicitations calculées a 1’aide du logiciel ETABS
2016 et Robot Expert 2010, cela aprés comparaison avec le ferraillage minimum donné
par le RPA99 V2003

Calcul de ferraillage avec robot Expert :
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® EXPERT BA - Flexion déviée composée

Général | Calcul | Vérfication | Expert | Interaction N /M |

~Type
4 " Compression simple

& " Traction simple

&  Fexon simple

€2 ( Flexion composée

&, & Fexon déviée composée
@ Effort tranchant et torsion

I™ Prise en compte d

Condtions de fissuration : Inonplapdudie Vl I™ Application duDTU 14.1

Béton A
Classe - |C25/30 'l Typedacier:  |Haute adhérence .
fc28: 280 MPa fe: [500.0 v| MPa
Quitter I deuusl Plﬂemncesl Aide Apropos... I
P LAPEKI BA - Hexon deviee composee — x
Général Calcul | Veérfication | Expert | Interaction N /M |
r~Charges kN, kN'm)
Type de sollicitati M My Mz ke o
N 1JELU 160,07 |-0,02 e8s1 | | |TTUALTTTTT
u 2 |ELS 117,32 |-0.02 50,61
3 | ELA 42035 |18262 |156,15 L
4

,RH' m 'UT
An= 4B om2  a,- 24 om2
! — Section fcm)
b= [50.0 ¥ Bloguée
% damatures p= 0858% h= [500 W' Boquée
r~ Valeurs réglementaires
% d'amatures minimum g .= 0,16 %
I™ Dispositions sismiques
% d'amatures madmum P, 5.00%
d= |40
ICALCUL TERMINE
CALCULER | & Note

Quitter hmm.lul Préférences ...
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@ EXPERT BA - Flexion déviée composée - X
Général | Caicul  Vérfication | Expert | Interaction N / M |
Sections des amatures
Az1= |48 cmZ Asz= |24 cm2
% d'amatures o= 058 %
Valeurs réglementaires
% d'amatures minimum .= 016%
[ Dispositions sismiques
% d'amatures madmum g .= 5.00%
Excertremert (cm) ey = |D‘4 Bz = |D-4
Section (cm)
Résultats (M, kN*m)
b=|50.0
ELU: N= 421405 My= 18,12 Mz= -18.12
h= [500
M
Y ELS: N=4149.44 My= 17.84 Mz= -17.84
ELA: N=5366.92 My= 23.08 Mz= -23.08
d= |40
CALCUL TERMINE
CALCULER | = Note
Quitter | Amatures .. ‘ Preférences ... ‘ Aide | Apropos... |

oziay zziraTe TowoToU B S i et ) Towooos

Donc on prend As= (Asi1+Asz) X 2= 14.4cm?

Tableau V-4: les armatures longitudinales adoptées pour les poteaux.

Combinaison Poteau Mmax Ncorr. Aca  Anmin= Amax= Amax= Le choix
(cm?) (KN.  (KN) (cm? 0.8%A 4%A 6%A (cm?)

m ) (cm?)  (cm?) (cm?)
)
6HAZ20 +
1.35G+1.5Q (50*50) 68.91 160.07 14.4 20 100 150 2HA12-
A=2111

e Les armatures transversales :
D’apres le Code de Béton Armé (CBA93. Art A7.1.3), le diamétre des armatures

transversales doit étre comme suit :

Q) max
0, > 13 =~ = 6.67mm
On adopte @, = 8mm
Veérifications nécessaires :
D’aprés le RPA 99 :
( 1
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Pour I’espacement on a :

« Zone nodale :

st<min (100; ;i ; 15cm)=min (10 X 1.2; 15cm)= min (12; 15)=12 cm
Donc on adoptera un espacement de st =10cm.

e Z0ONe courante :
St <150 jpin = 15 %X 1.2 = 18 cm.

Donc on adoptera un espacement de St = 15 cm.
Ca nous donne :

St =10 cm — zone nodale : A =0.003x 10 x50 = 1.5 cmz2.
St = 15 cm — zone courante : A; = 0.003x 15 x50 = 2.25 cmz.

On adopte 6HA8 = 3.02cm2 avec un espacement dans :

- zone nodale St=10cm
- hors zone nodal St=15cm.

3HA20
| | 8720 -
ar EHE
e) [ [e} -
Cadre, T8
e=15
5 4 3 2HA12 RoC
Cadre, T8
o/ o o e=15 s -6
iy = 2 [ '
| | 3HA20 S
[[J.'-J:'.':!;:Lj?i.ﬂ_éu

50

Figure V-10: schéma de ferraillage du poteau par Autocad2012.
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Parmi les catastrophes naturelles qui affectent la surface de la terre, les secousses
sismiques sont sans doute celles qui ont le plus d’effets sur constructions. Face a ce risque,
et a I’impossibilité de le prévoir, il est nécessaire de construire des structures pouvant résister
a de tels phénomenes, afin d’assurer au moins une protection acceptable des vies humaines,
d’ou I’apparition de la construction parasismique. Cette dernic¢re se base généralement sur
une étude dynamique des constructions agitées.

Le calcul sismique dans notre étude sera effectué dans le cadre du réglement
parasismique algérien [R.P.A.99 (version 2003)].

L'objectif initial de I'étude dynamique d'une structure est la détermination des
caractéristiques dynamiques propres de la structure lors de ses vibrations. Une telle étude
pour notre structure telle qu'elle se présente, est souvent trés complexe, c'est pourquoi on
fait souvent appel a des modélisations numériques fideles que possible de 1’ouvrage réel, en
utilisant le logiciel de calcul « ETABS ».

ETABS (EXTENDED THREE DIMENSIONAL ANALYSIS OF BUILDING
SYSTEMS) est un logiciel de calcul et de dimensionnement des structures de génie civil. Il
permet en un méme environnement la saisie graphique des ouvrages avec une bibliothéque
d’¢léments autorisant I’approche du comportement des structures. Le logiciel ETABS offre
de nombreuses possibilités d’analyse des effets statiques et dynamiques avec des
compléments de dimensionnement et de Vvérification des structures en béton armé et de
charpente metallique. Le post- processeur graphique facilite I’interprétation des résultats, en
offrant la possibilité de visualiser la déeformée du systéme, les diagrammes des efforts, les
champs de contraintes, les modes propres de vibration,...etc.

1. Introduction de la géométrie de la structure a modéliser.

2. Spécification des propriétés mécanique de 1’acier et du béton.

3. Spécification des propriétés géométriques des éléments (poteaux, poutres, dalles, ...)
4. Définition des charges et surcharges (G et Q).

5. Introduction du spectre de réponse (E) selon le RPA 99/version2003.

—
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6. Définition du seisme.

7. Introduction des combinaisons d’actions.

8. Affectation des masses sismiques et inerties massiques.

9. Spécification des conditions aux limites (appuis, diaphragmes).
10. Exécutions de I’analyse et visualisation des résultats.

Aprés avoir bien suivi I’enchainement des étapes citées ci-dessus, nous sommes arrivés au
model suivant :

Figure VI-1: modélisations de la structure de I’amphithéétre par le logiciel Etabs2016.

V1.4 Présentation des différentes méthodes d’estimation des forces sismiques :
Selon I’article 4.1.1 de RPA99, les forces sismiques peuvent étre déterminées par trois
méthodes :

e meéthode statique équivalente.
e méthode dynamique modale spectrale.
e méthode d’analyse dynamique par accélérogrammes.




Les forces réelles dynamiques qui se développent dans la construction sont remplacées par
un systeme de forces statiques fictives dont les effets sont considérés équivalents a ceux de
’action sismique.

Le mouvement du sol peut se faire dans une direction quelconque dans le plan horizontal.
Les forces sismiques horizontales équivalentes seront considérées appliquées
successivement suivant deux directions orthogonales caractéristiques choisies par le
projeteur.

Notre structure sera représentée par un model tridimensionnel encastré a la base, ou la
masse est concentrée au niveau du centre de masse de plancher avec trois degrés de liberté
(deux translations horizontales et une rotation d’axe verticale). [RPA99/4.3.2]

Pour notre cas, on a trois types de charges :

e Charges permanentes G

Contient le poids total de la structure et la charge permanente distribuée par le plancher
aux poutres principales et secondaire ainsi que la Poussée des terres pour les voiles
périphérigues du sous-sol.

e Charges d’exploitationQ

Les charges d’exploitation sont distribuées par le plancher aux poutres.

e Forces sismiques E

Contient les masses concentrées au centre de masse et le spectre de réponse dans les trois
sens (X, Y et Z).

Il est a noter que I’estimation des forces sismique dans la présente étude est basée sur la

méthode statique équivalente, vu que ses conditions d’applications sont respectées.

1) 1.35G + 1.5Q
2)G+Q

3) G +0.2Q
4)0.8G+E

5 08G-E
6)G+Q+E
NG+Q-E

74

—
| —



Aprés la modélisation de la structure et la distribution des masses et des chargements ainsi
que la définition des combinaisons de charges, on passe a 1’analyse.
ETABS offre les possibilités d’analyses suivantes :

v Analyse statique linéaire.

v Analyse P-Delta.

v Analyse statique non linéaire.

v Analyse dynamique.
Dans cette étude, le dimensionnement et la vérification de la structure et de ses éléments
est basée sur I’analyse statique linéaire.

D’aprés I’art 4.2.3 (RPA 99 version 2003), la force sismique totale V, appliquée a la base
de la structure, doit étre calculée successivement selon les deux directions horizontales
orthogonales selon la formule suivante :

_AXDXxAQ
B R

w

Avec :

A= Coefficient d’accélération de zone en fonction de la zone sismique et du groupe
d’usage du batiment.

L’ouvrage est réalisé dans la zone Ila et classé selon le RPA dans le groupe d’usage 1B
(batiments recevant du public et pouvant accueillir simultanément plus de 300 personnes
telles que les batiments scolaires, universitaires...).

Alors d’apres les deux critéres précédents, on obtient :

A=0.2 tableau 4.1 RPA 99 v2003

D= Facteur d’amplification dynamique moyen qui est en fonction de la catégorie du site,
du facteur d’amortissement (1)) et de la période fondamentale de la structure (T).

2,9m 0<T<T,

D= | 25(2)% To< T< 3.05

—
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2.5n(32)73(22) T> 3.0s

3.0 T
T1, T2 : Périodes caractéristiques associée a la catégorie du site et donner par

le tableau 4.7 (RPA 99 version 2003)
Dans notre cas : site (S2) : T1=0.15s;T2=0.4s

7 : Facteur de correction d’amortissement donnée par la formule :

’7
n= 2—*_(20.7

Ou (%) est le pourcentage d’amortissement critique fonction du matériau constitutif, du
type de structure et de I’importance des remplissages. Donné dans le tableau 4.2 (RPA 99
version2003).

Notre structure étant constituée de portiques- en béton avec remplissage Dense, ce qui
nous donne { = 7%

D’ou:
_ /L _
=55 = 0.88 >0.7
T=0.215s
D=2,51 0<T<T2
Dx=2,5(0,88) =2.2 X Dy=2,5(0,88)=2.2

R : coefficient de comportement global de la structure.

R=3,5 (portiques auto stables en béton avec remplissage en magonnerie rigide)
Tableau 4.3 RPA 99 version

Q : facteur de qualite.

Q=1+ X% Pq
Pq: La pénalité a retenir selon le critére de qualité g « est satisfait ou non

Tableau VI-1: les pénalités selon le critére de qualité « g ».

Critere de qualité g Pax Pay
1. Conditions minimales sur les files 0 0
Porteuses

2. Redondance en plan 0 0
3. Régularité en plan 0 0
4. Régularité en élévation 0 0
5. Contrdle de qualité des matériaux 0.05 0.05
6. Contrdle de la qualité de 1I’exécution 0.1 0.1
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Q=1+0.15=1.15

W : poids total de la structure

W est égal a la somme des poids Wi calculés a chaque niveau (i).

W =), wiavec Wi= WeitSWqi

wai: Charges permanentes et a celles des équipements fixes solidaires de la structure.
Woi: Charge d’exploitation.

B Coefficient de pondération, fonction de la nature et de la durée de la charge
d’exploitation et donné par le tableau 4.5 de RPA99/version2003.

dans notre cas 3 = 0,2.

D’apreés les résultats du logiciel Etabs :

Virar = 696.31KN

L’analyse modale de la structure nous a permis d’obtenir les résultats suivants :

- Une période fondamentale Tnym= 0, 071s.

- Le RPA99/version 2003 préconise (Art 4.2.4.4), que la valeur de Tnum Ne dépasse pas la
valeur Temp estimée par les méthodes empiriques appropriées de plus de 30%.

La formule empirique a utiliser est donnee par le par la formule (RPA 99 version 2003):
T=Crhn®

Avec:

hn: Hauteur mesurée en métres a partir de la base de la structure jusqu’au dernier niveau
(N)

hn=7m.

Cr: Est un coefficient qui est fonction du systeme de contreventement, du type de
remplissage est donné par le tableau 4.6 du (RPA 99 version 2003).

Dans notre cas, la structure est constituée par des portiques auto stables en béton armé
avec remplissage en magonnerie, d’ou :

Cr=0.05

Donc:

Temp= 0.05% (7)%*

Temp: 0.05%x4.3

Temp: 0.215s

Temp=0.215% 1.3 = 0.28 s

—
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Alors, on a: 1,3xTemp = 0.285 >Trnum= 0.071s (La condition est donc Vérifiée).

Remarque :
e Le premier et le deuxieme mode sont des translations suivant les axes (X) et (y)
successivement.
e Le troisieme mode est un mode de torsion.
e Le taux de participation massique dépasse 90% en mode 1.

Les trois modes de vibration sont montrés sur les figures ci-dessous :

e 3.6 (m) p 36 (m} e 2.6 (m) 3.6 (m) 3.6 (m) p 36 (m} e 2.6 (m) e 31(m} .

Figure VI-2: ler mode de vibration - translation suivant I'axe X par Etabs2016.
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I

485 (m)

L

5(m)

L

5(m)

L

5(m)

.3

Figure VI-3: 2éme mode de vibration -Translation suivant I'axe Y par Etabs2016.

3,6 (m) 3,6 (m) 36m) , 36(m} . 3I6(m} . 3.6(ml

5{m)

3

I 5{m)

5{m)

Figure VI-4: 3éme mode de vibration- Rotation autour de I'axe Z par Etabs2016.

Tableau VI-2: Récapitulatif de la période par Etabs2016.

Modal 1 0,071 1 0 0 0
Modal 2 0,063 0 0,999 0 0,001
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Modal 3 0,054 0 0,001 0 0,999
Modal 4 0,004 0 0,021 0 0,979
Modal 5 0,003 0 0 0 1
Modal 6 0,003 0 0 0 1
Modal 7 0,003 0,095 0,003 0 0,902
Modal 8 0,003 0,001 0 0 0,999
Modal 9 0,002 0 0 0 1
Modal 10 0,002 0 0 0 1
Modal 11 0,002 0 0 0 0
Modal 12 0,002 0 0 0 0

Pour éviter le risque de rupture fragile sous sollicitation d’ensemble dues aux séismes, le
RPA 99 exige de vérifier I’effort normal réduit de compression, qui limité par la condition

suivante :
Ng

9 = <03 [RPA9I(Article7.1.3.3)]

BcXfe28

Avec :
Ng : effort normal de compression sous combinaisons sismiques, s’exercant sur une
section de béton.
Ng=-534.89 KN
B.: la section brute du béton
B: =0.5% 0.5 = 0.25m?
534.89 x 103

9 =
250000 x 28
Donc la condition RPA est vérifiée.

= 0.076 <0.3

Les déplacements horizontaux de chaque niveau dus aux efforts horizontaux sont aux
niveaux des planchers.

D’aprés le RPA 99/ 'V 2003 le déplacement horizontal au niveau K de la structure est
calcule comme suit :

Or = R X 6, Avec

d.1. Déplacement due aux forces sismiques Vi

R : Coefficient de comportement (R= 3.5)

Le déplacement relatif au niveau K par rapport au niveau K-1 est égal a :

A= 8 — 01

Les déplacements relatifs latéraux d’un étage par rapport aux étages qui lui sont adjacent,
ne doivent pas depasser1% de la hauteur de I’étage.
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Pour notre structure :
&1—1=0 (déplacement nul a la base).

Pour notre cas, la hauteur d’étage est 7m ; donc le déplacement admissible est

A= =L =0.07m
100 100

Sens x-X :

8.,=0.000125m ;6,, = 3.5 X 0.000125 = 4.37x 10™*m

A=4.37x 107* m<A,= 0.07m

SensY-Y :

8.,=0.000099 m ;8, = 3.5 x 0.000099 = 3.46x 10~*m

A= 3.46X 10™*m <A, =0.07m

Donc le déplacement relatif est inférieur au déplacement admissible imposés par le «
R.P.A.99 /version 2003 » et qui est de 1'ordre de 1% de la hauteur d’étage.

Drifts for Diaphragm D1

Story1

Base T T T T T T T T T 1
0,00 060 120 180 240 300 260 420 480 540 G600E6

Drift, Unitless

Max: (0,000005, Story1); Min: (0, Base)

Figure VI-5: courbe de déplacements horizontaux par Etabs2016.

V1.9 Verification de I'effet P—A (effet de second ordre):
Les effets de 2° ordre (ou effet P -A) peuvent étre négligés dans le cas des




Batiments si la condition suivante est satisfaite :

Px X Ay
=—<0.1
K™ Vi x hy
Px: poids total de la structure et des charges d'exploitations associées au-dessus de niveau

(K).

Vy: effort tranchant d'étage au niveau k

A, : Déplacement relatif du niveau (k) par rapport au niveau (k-1)
h: hauteur de I'étage k.

Sens x-X :
_ 8154.71x4.37x10~*

Oy = =73%x107* < 0.1C.V

696.31X7

SensY-Y:

g, — 815471X 3.46x10~*
ky = 696.31x7

Donc ’effet P -A peuvent étre négligée.

=579 x107* < 0.1C.V

D’aprés les résultats obtenus si dessus on peut conclure que la justification de sécurité vis-
a-vis de:

la période numérique par rapport a la période empirique est vérifiée.

I’effort normal réduit est vérifice.

déplacement relatif est vérifié.

I’effet du second ordre est vérifié.

Nous pouvons donc passer a la détermination des efforts internes et le ferraillage des
éléments de la structure.
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CHAPITRE VI : Etude de l’infrastructure

VII. Chapitre : Etude de Pinfrastructure

VII.1 Introduction :
L’infrastructure ou la partie inférieure de la construction c’est 1’ensemble des
éléments porteurs qui supportent les charges (permanentes) et les surcharges (variables) et
les transmettent au sol dans de bonnes conditions afin d’assurer la stabilit¢ de I’ouvrage.

VI1.2 Etude du voile périphérique :

Les ossatures au-dessous du niveau de base du batiment doivent comporter un voile

périphérique continu entre semelle inférieure et chainage supérieur.
Selon RPA 99/2003, Le voile doit avoir les caractéristiques suivantes :
o Epaisseur minimale ep > 15 cm. On prend ep = 20 cm
o Les armatures sont constituées de deux nappes.
o Le pourcentage minimum des armatures est de 0,1% dans les deux
sens
o Le voile est considéré comme une dalle appuyée sur deux cotés
encastrée en pied et articulé en téte.
Les armatures de ce voile ne doivent pas réduire (diminuer) sa rigidité d’une
maniére importantes.

Vil.2.1 Dimensionnement du voile :

On se contentera de prendre le panneau le plus défavorable :
Lx=2.45m

Ly=5m

B=1m

e=20cm

Caractéristique du sol :

Poids spécifique du remblai : y; =18KN/m3

Angle de frottement : ¢=12°

Cohésion du sol : ¢ =55 KN/ m2 (rapport de sol)

VIl.2.2 Détermination des sollicitations :
Le voile périphérique est considéré comme un ensemble de panneau dalle encastré en
chaque cété.
Il est soumis a la poussée des terres, et une surcharge d’exploitation.




CHAPITRE VII : Etude de Uinfrastructure

> Charge permanente :

P=7y, X §=24% (2,45 %X 0,2)
G= 11,76 KN/m?
» Surcharge d’exploitation :

On prend une surcharge d’exploitation estimée a 4 KN/m2 [DTR (7.1)]
g=4 KN/m?
— 2/ _ @
Q=qx tg“(; —7)
180

Q=4x tg* (- =)

4

Q=2,62 KN/m?
VI1.2.3 Ferraillage du voile périphérique :
VIIL.23.1 CalculaELU:
Omin = 1,5Q = 1,5 X 2,62 = 3,93 KN /m?

Opar = 1,35G + 1,50 = (1,35 x 11,76) + (1,5  2,62) = 19,81 KN /m?
Gy = Omax X 1 ml =19,81 KN/m?

3,93 KN/m?*

rF ¥ Yy Y Y%

/ / R

3,93 KN/m? 15,88 KN/m* 19.81 KN/m?

Yy r 9

Figure VI1I-1: diagramme des contraintes.

Pour le ferraillage de mur on prend le panneau le plus défavorable.

Le voile périphérique se calcule comme un panneau de dalle sur quatre appuis,
uniformément chargé d’une contrainte moyenne tel que :

Lx=2,45m

Ly=5m




“:% = 0,49 > 0,4 donc : la dalle travaille selon deux sens (X, y).

D’aprées le tableau (Annexe ) on tire :

Ona:o=049 —™ u, =0,098
1y,=0,25
M, =, X L. X q,=0,098 X 2,45% x 19,81=11,65 KN.m
Myy=n,, X M,,=0,25X 11,65 = 2,91 KN.m
o Moment retenus :
= Entravée:
Sens (x-x) : M; = 0,85M,, = 0,85 x 11,65
M; =990 KN.m
Sens (y-y)) : M; = 0,85M,,, = 0,85 x 2,91
M, = 2,47 KN.m

= Enappuis:
M, =M, = —0,5M,, = —0,5 X 11,65

M, =M, = -582KN.m
Le ferraillage se fait pour une section rectangulaire b x h = (1 x 0,20)m?
D’apres 1’organigramme de calcul (Annexe) :

_ Mut
K=o x & x oy,
b=1m
enrobage = 2cm (BAEL A.7.1)
d=h-enrobage=0,20-0,02=0,18 m
_ 0,85 _ 0,85 _
Opc = chzg = E X 28 = 15,86
9,90 x 1073

n =0,019

T 1x0,182 x 15,86
u = 0,019 <0,186 — Oui — pivot A : Armature tendu seulement.

a=125x%(1—-,/1-2u)=125x%x(1-+1-2(0,019)

a =0,023
z=dx(1-04a) =18 x (1 - (0,4 % 0,019))
z=17,86
A, = My _ 9,90x103 / o _fe
ZXos  17,86X434,78 Ys
( |
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A, =127 cm?
Tableau VII-1: ferraillage du voile périphérique.
A Amin Aadopté .
h
Sens M, K o y e | cm) | cme) Choix
En, 9,90 | 0,019 | 0,023 | 17,86 | 1,27 | 1,88 5,65 |5HA1L2
travee
X-X En
.| 5,82 | 0,011 {0,013 1790 | 0,74 | 1,88 5,65 |5HA1L2
appuis
En, 2,47 10,0048 | 0,006 | 1795 | 0,31 | 1,88 565 |5HA12
travee
y-y En
appui 582 | 0,011 | 0,013 1790 | 0,74 | 1,88 5,65 |5HA1L2

VI11.2.3.2 Vérificationsa ELU :

Tux

Tyy =

e Condition de non fragilité :

ftj = 0,6 + 0106f628

A 0,23 Iy bxd=023x28%100x18
o =0,23X=—XbXd=0,23 X X X
min fe 500

Apin = 1,88 cm?
e Effort tranchant :

%4 _ . 0,15 . . ..
T=—< T=min [ﬂ 4 MPa] (Fissuration nuisible)
bXxd Yp
V  —
T=mg ‘L'—2,8MPa
x1. 19,81 x 2,45
x:qu L= =16,17 KN
3 3
qu X Ly 1 19,81 x 2,45 1 1949 KN
= X = X =
Y 2 1+ P 2 1+ w ’
2 2
-3
= 1611::1‘; — 0,08 MPa < 28MPa ... Condition vérifiée
-3
= 191“3;12 — 0,10 MPa < 2,8 MPa .......... Condition vérifiée
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VI1.23.3  Vérifications a ELS :
Omax = G+ Q = (11,76) + (2,62) = 14,38 KN /m>
Gy = Omax X 1 ml = 14,38 KN /m?
D’aprés le tableau (annexe 4) on tire :

Ona:ao=049 —™ pu, =0,1013
1,,=0,3580
M=, X L X q,=0,1013 X 2,452 X 14,38=8,74KN.m
M,y=y, X M,,=0,25x 8,74 = 2,18KN.m
o Moment retenus :
= Entravée:
Sens (x-x) : M; = 0,85M,, = 0,85 x 8,74
M, =743 KN.m
Sens (y-y)) : M, = 0,85M,, = 0,85 x 2,18
M, =1,85KN.m

= Enappuis:

M, =M, = —0,5 M,, = —0,5 X 8,74
M, = My, = —4,37 KN.m

VIl.2.3.4 Veérifications des contraintes :
On doit veérifier :

M,,, X

abc=%ysq=o,6f628=16,81wpa
M, X (d —

o, = 15— ( y)<a_s=210MPa

] <
05 = min{%fe; max(0,5fe;110,/n X f;)}

Y : position de 1’axe neutre

| : moment quadratique.

n:Coefficient de fissuration.

Position de I’axe neutre :

1
EbeyZ—nxAst(u)x(d—y)zo

Moment quadratique :
Izibey?’ + 1 X Agey X (d — y)?
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Tableau VI1-2: vérification des contraintes.

Y 4 Veérification
Sens M. (KN) (cm) | (em®*) | oy O
En 743 | 882 |1171627| 559 |8732| Verifiee
XoX travee
En 1 437 | 882 |11716.27| 308 | 5136 | Verifiee
appuis
En | 185 | 882 |11716.27| 139 | 2174 | Verifiee
y-y travee
En | 437 | 882 |1171627| 328 |5136| VE'ie
appui

HA12

Figure VII-2: ferraillage du voile périphérique par AUTOCAD2012.

VI11.3 Fondations :
L’infrastructure est une partie essentielle de 1’ouvrage, sa bonne conception et réalisation
forment une assise rigide et assure une bonne répartition des charges et évite les
tassements différentiels. Cette répartition se fait soit directement au sol (fondation
superficielle : semelle ou radier), soit indirectement (fondation profonde : pieu).
I1 est admis que la fondation est dite superficielle si I'une de deux conditions suivant est
verifiee :

v H<3m

v H/B<6
Dans le cas contraire, la fondation est profonde.
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VIL.3.1 Choix du type de fondation :
Le choix de la fondation est en fonction de plusieurs parametres qui sont :
- Type d’ouvrage a construire
- La capacité portante du sol d’assise
- La distance entre axes des poteaux
- La profondeur du bon sol

Selon le rapport de sol, le type de fondations suggéré est superficiel, ancrées a 1.20m,
du niveau de base, et la contrainte admissible est de 1,8 bars.
Les fondations que nous allons étudier, sont des fondations superficielles de type :
e Semelle isolée sous poteaux.
o Semelles filante sous voiles et poteau.

VII1.3.2 Calcul de la semelle filante sous voile et poteau :

N2 N3 M4 N&
/—L"W F} M3 .--#Hm a-*l M5
il Y h]

05m  4.8>m 5m _ 5m _ 5m 0.5m

Figure VII-3: chargement de la semelle filante a ELS.

Tableau VI1I-3: Récapitulatif des efforts internes N et moments M a ELS.

Elément N;(KN) x;(m) N; X x;(KN.m) M(KN.m)
1 101,29 -9,85 -997,7 2,35
2 164,41 -5 -822,05 21,33
3 171,52 0 0 29,05
4 162,62 5 813,62 20,85
5 99,94 10 999,4 2,35
VI1.3.2.1 Pré dimensionnement de la semelle filante :

2. N; =699, 78 KN ;

XM =759 KN.m

. YN, xx;=—-673KN.m




N xx+IM_ —673+759

e, = = =0,09m
x N 699,78
N ( 6 x ex) 699,78 ( 6 x 0,09> L ABKN
Omax = 75p B ) 1x2085 20,85 ) " /m

N ( 6 x ex) 699,78 ( 6 x 0,09
Imin = 15°B B 1x 20,85 20,85
On prend B=1m

d : hauteur utile de la semelle.

d=22 =179 _ (125m
4 4

On prend d=0,5m
h=d+5=50+5=55cm

4 [ 4EI
L=
E. : Module d’¢élasticité du béton =32164,20 MPa
K : coefficient de raideur du sol = 4 Kg/cm3
| : moment d’inertie de la semelle
b : la largeur de la poutre de rigidité.
L.:longueur élastique de la semlle.
_bxh®_s0xs53
=

4 [4%32164,20%X693229,16
L, =
4x10-1x50

) = 32,69 KN /m?

= 693229,16cm*

=258,42 cm

I
ELe =4,05m > L0 = 5m

La semelle filante est une semelle rigide.
= Poids de la semelle :

P,=y,XLXhXB=24x%x2085x055x1=27522KN

=  Poids du remblai :

P=[(H—h)(BxL—(a,xb,xn,+a,xL,))] X¥q
P. =[(1,20 — 0,55)(1 % 20,85 — (0,5% 0,5 X 5+ 0,2 x 15))] x 18

P. =194,22 KN

e Combinaison 0,8G+E :




Tableau VI1I-4: Récapitulatif des efforts internes N et moments M a 0,8G+E.

Elément N;(KN) x;(m) N; X x;(KN.m) | M(KN.m)
1 68,92 -9,85 -678,86 4,95
2 123,32 5 -616,6 12,65
3 128,21 0 0 21,47
4 120,8 5 604 18,57
5 85,88 10 858,8 8,6

My = 66,24KN.m
Ny = 527,13 KN

Z N = 527,13 + 275,22 + 194,22 = 996,57KN

e Vérification des contraintes :
XN xx;+XM 167,33+ 66,24

Cx N =T sz713  oABm
N (1 L 6% ex) 527,13 ( 6 X 0,443) 8 SOKN 2
Omax = 15p B ) 1x2085 2085 ) ¥ /m

" 1x20,85 1

N 6xe 527,13 6 x 0,443 ,
(1 - ) ( -~ ) = 22,05KN/m

Omin =77 B 20,85
Omax 0,028 .. y s
Omoy =—5 =—5 = 0,009 < g44m = 0,18 MPa .... Condition vérifiée
e Vérification selon I’article 10.1.5 RPA-99 version 2003 :
Lt
ey = Z

0,443m < 5,21 ... condition vérifiée.
e Combinaison ELS :

YM=759KN.m : XN,xx;,=—673KN.m
Z N = 699,78 + 275,22 + 194,22 = 1169,22 KN

YN, xx;+YM —6,73 + 75,9
&x = N =7 1169,22
N 6xen 116922 6 x 0,05

(1 T3 ) ~1x20,85 (1 * 2085

=0,05m

) = 56,88KN /m>

N (1 6 X ex> 1169,22 ( 6 x 0,05

— 2
B 1 x 20,85 20,85 ) = 55,27 KN/m




__ 30maxtOmin __ 0,225
Omoy = 4 -

= 0,06 < 0,4, = 0,18 MPa .... Condition vérifiée

La semelle sera ferraillée sous la combinaison 0,8G+E :
M,y qpee = 21,47KN.m
Mappui = 8,60 KN.m
Le calcul du ferraillage se fait comme étant une poutre en T renversée :
B=1m
ho =0,2cm
d=0,5m
Le moment repris par la table comprimée :

h
Miapie = B X ho X foe X (d =)

Meapie = 1000 X 200 X 15,86 X (500 — £2)=1268,8 KN.m

Miapie = 1268,8 > M, = 39,56 KN.m ..... Condition vérifiée
L’axe neutre tombe dans la table donc la section T sera calculée comme une section
rectangulaire de dimension (100x 55)cm?.

Ay > 0,23%1%1:5,24 cm?

Tableau VII-5: ferraillage de la semelle filante sous voile et poteau.

U a z A,(cm?) Agaopts(CM?) | choix
appuis 0,005 0,006 49,8 1,003 12,32 8HA14
travée 0,002 0,002 49,9 0,39 6,16 4HA14

o Ferraillage transversale :

ex = 0,443 > ~=0,04
Les armatures dans la direction B sont calculées pour équilibrer le moment M; qui
s’applique dans la direction S1 située a 0,35b de 1’axe du poteau du c6té de la contrainte

maximale.

M, = E_035py2 x (1 4 ox  LAexby N
r (2 35b)" X ( B B2 ’2B

1 ) 4x0443 1,4 % 0,443 X 0,5 996,57
My=(5=035x05)"x (1+———+ il )—

M; = 162,21 KN.m
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Tableau VI1I-6: ferraillage transversale de la semelle filante.

M, U a z A,(cm?) choix

157,26 0,04 0,05 49 7,61 4HA14+2HA12

o Ferraillage longitudinale :

L _NiX(B-b)_99657x(1-05) .,
T g xd, xo,  8x05x435 - ooban

Choix : 2HA14=3,08cm?2

e Vérification de I’effort tranchant :

14 _ . [o,15 : : NPT
T= < T=min [% 5 MPa] (Fissuration tres préjudiciable)
b
LA 2,8 MP
T I
3
= 88631107 _ 1,39 < 7= 2,8 MPa... condition vérifiée
1000x500
4HA14
50 |
- &N @m °
Sy
Ly
AHA14+2HA12
S NN P,
2HA14 | I — 8HA14
100

Figure VII-4: ferraillage de la semelle filante par autocad 2012.

VI11.3.3 Calcul de la semelle isolé :

Semelle isolé sous poteau centrale a une section carré (50*50) cm?
Tableau VII-7: récapitulatif des efforts N et moments M a ELU et ELS.

N(KN) M (KN.m)
ELU 339,29 1,79
ELS 248,78 1,31
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VI11.3.3.1 Détermination des dimensions de la semelle :

Considérons une semelle carrée A*B sous poteau carré [4] :

% — % Donc : A=B (carrée)

= Mo _ 230 005
=N, “24878 0™

On adopte A=B=1,20m
e Condition de stabilité :
- Selon RPA99-2003 (art 10.1.5) :

<

|

60:

S

eo = 0,005 < 0,3 .... Condition vérifiée
- Selon BAEL 91 R99:

eo=

Z| X

B
< —
6

eo = 0,005 < 0,2 ....condition vérifiée (Répartition trapézoidale).

e Condition de rigidité :
A-a B-b
d> max{T ; T}
d> max{0,2;0,2 }
on prend d=0,25m
h=d+5cm=0,30m

e \/érifications des contraintes :

Ngor ( 6 X ex> 248,78 ( 6 x 0,005

— _ser - = 177,08 KN /m?
Omax = 15 B 120 x 1,20 120 ) /m

Noor (1 6 X ex> 248,78 ( 6 x 0,005

o _ser = 168,44 KN /m?
Omin = 77 B 120 x 1,20 1.20 ) 68, /m

96

—
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Omoy = ~2Im — 174,92KN /m? < 180 KN /m?... condition vérifiée

VI11.3.3.2  Ferraillage de la semelle isolé : [4]
e Poids propre de la semelle :

P,=24x%x030x12x1,2=1037KN
P, =P, +P =248,78+ 10,37 = 259,14 KN
P, B 259,14
B? 1,207
e Poids des terres au-dessus de la semelle :

= 179,95 KN /m < 180 KN /m

Py = Vi X ¥s01
Vei=Vs = Vpor = (1,2x 1,2 % 0,30) — (0,5 x 0,5 x 0,30) = 0,357 m?3
P, = 0,357 X 18 = 6,426 KN
N,_; =N, + 1,35(P, + P,) = 339,29 + 1,35(10,37 + 6,426) = 361,96KN
Neor—t = Ngop + (P, + P,) =248,43 +(10,37+6,426)=265,22 KN
AELU:

e <o = 0,005 < 0,05 .....condition vérifiée.

On utilise la méthode des bielles et la répartition des contraintes sera trapézoidale
3 x 0,005
1,20

Nyt X (A—a) 366,48 x (1,20 — 0,5)
T 8xdxo,  8x0,25x435

3e
N, =N, (1 + ?") = 361,96 (1 + ) = 366,48 KN

x 10 = 2,94 cm?

, 3ey 3 x 0,005
Nger_t = Ngor_t (1 + ?> = 265,22 (1 + 120

N'ser—t X (A—a) 268,53 X (1,20 — 0,5)
8xdxo,  8x0,25x435

) = 268,53KN

x 10 = 2,16 cm?

Aser—a = Ager—p =

Tableau VI11-8: vérification des contraintes de la semelle isolée.

sem | M N S (m?) eo(m) | Omax Omin Omoy | Oaam | Condition
elle | (KN. | (KN)
m)
S1 1,31 |248,7 | (1,2x1,2) |0,005 |177,08 | 168,44 | 174,92 | 180 | vérifiée
8
( |




CHAPITRE VII

: Etude de linfrastructure

ftj
fe
e Espacement :

Ay i > 0,232 pd=3,86cm?

On prend une valeur de 15 cm d’espacement.

Donc on adopte : 8HA12=9,05 cm?

Tableau VI1I-9: ferraillage de la semelle isolé.

semelle combinaison Ag(cm?) Ap(cm?) choix
S1 ELU 2,94 2,94 8HA12
e Vérification au poinconnement :
Selon BAEL (art 5.2)
N, < [0,045 X u, X h X f;ﬁ]
b
Avec:
U.: le périmeétre utile
H=30 cm
u, = (a+h+b+h) x 2= (0,50+0,30+0,50+0,30) X 2 = 3,2m
N, < [0,045 x 3,2 X 0,30 X %
N, <0,806 MN
339,29 KN < 806 KN....condition vérifiée.
% 25 25
30 \
10] | o
| | | T12,e=15
10, 120

e

Figure VII-5: ferraillage de la semelle isolée par Autocad 2012.




La longrine est un ¢lément de fondation, ¢’est une poutre rectangulaire en béton armé qui
assure la liaison transversale entre les poteaux au niveau des massifs de fondation

Selon RPA99 V2003 (Art.10.1.1), les dimensions minimales de la section transversale
des longrines sont :
(25x30) cm2.... Sites de catégorie S2, S3
(30x30) cm2.... Site de catégorie S4
Pour notre cas (site ferme S2) on prend une section de (25x30) cm?.
» Sollicitations :
Les longrines ou le dispositif équivalent doivent étre calculés pour résister a la
traction sous 1’action d’une force égale a :

F= g > 20KN

N : valeur maximale des charges verticales de gravité apportées par les points
d’appui solidarisés.la
a : coefficient fonction de la zone sismique et de la catégorie de site considérée.

D’apres le tableau donné par RPA99 a=15

E= 3319:9 = 22,61 = 20KN... condition vérifiée.

e Section minimale donnée par RPA99 version 2003 :

Le ferraillage minimum de longrine doit étre 0,6% de la section :
A=0,006% 25 x 30 = 4,5 cm?
Choix : 6HA12= 6,79 cm?
e Condition de non fragilité :
La section minimale :

f.
Apmin = b X h X ﬁ

2,28

Amin 2 0,25 X 0,30 X =

Apin =3,42 cm?

e Armature transversale :

12
¢2§=?=0,4mm




CHAPITRE VI : Etude de l’infrastructure

On adopte @ =8 mm
e Espacement : d’aprés RPA99-V2003
S; < min(150; 20cm)
St < min(18 ;20cm)

Se =15cm

3HA14

$ 4 $ _ 3HA14

Figure VI1-6: Ferraillage de longrine par Autocad 2012.
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Ce projet de fin d’¢tude, nous a beaucoup aid¢ a mettre en pratique tous nos connaissances
acquises durant notre cycle de formation de master et d’approfondir nos connaissances en
basant sur les documents techniques et méme appliquer des réglements et certaines
méthodes, de mettre en évidence quelque principes de base qui doivent étre prise en
considération dans la conception des structures a longues portées.

Notre objectif a travers cette étude était de mettre en évidence 1’utilisation du béton
précontraint pour réduire les dimensions des poutres principales d’un ouvrage qui est déja
réalisé en béton arm¢ dans I'université¢ d’Ain Temouchent.

A la fin de cette étude, nous sommes arrivées aux conclusions suivantes :

— Le béton précontraint est I’un des solutions les plus économiques dans le cas des grandes

portées.

— L’utilisation des logiciels Etabs pour la modélisation de la structure et Robot Expert
pour le calcul du ferraillage, nous a permis de trouver des résolutions faibles en temps
trés courts pour les problemes de conception et de calcul.

— La modélisation doit inclure tous les éléments structuraux et secondaires, ce qui
rapproche le comportement de la structure dans la réalité.

— L’¢tude sismique est nécessaire pour la détermination des caractéristiques dynamiques
d’une structure afin de prévoir son comportement (déplacement et période) sous I’effet
du séisme.

A la fin de ce projet qui constitue pour nous une premiére expérience, nous avons acquise
des ordres de grandeurs tres importants dans la vie professionnelle.
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- Eurocode2 partie 1-1 (EN 1992-1-1:2004, avec son corrigendum AC de janvier 2008).

-[DTR B.C 2.2] Document technique reglementaire, charges permanentes et charges
d’exploitations, Edition CGS, octobre 1988.

- [RPA99version 2003] Regles Parasismiques Algeriennes RPA99/version2003.

- [BAEL 91] Jean-Pierre Mougin , Béton Armé aux Etats Limites 91 modifié 99 , deuxiéme édition
enrdles 2000.

- [CBA 93] Reégle de Conception et de calcul des structures en Béton Arme.

- Robert Chaussin et al, Béton Précontraint, Ecole Nationale Des Ponts et Chaussées, 2007, mise a
jour 2015.

- Patrick Le Delliou , Béton Précontraint aux Eurocodes , ENTPE ( PRESSES UNIVERSITAIRES DE
LOYON) .

- Jean-Marie Paillé, Calcul des structures en béton, publiée par AFNOR —Alegria
1°" édition, octobre 2005, a été achevée fin 2007.

- Dr A. Said, cours projet en béton armé ,2°™ année master, génie civil, Belhedj Bouchaib,

Ain Temouchent, 2020-2021.

- [1] Mr K.Amara, cours béton précontraint, 2°™ année master, génie civil, Belhedj bouchaib,
Ain Temouchent, 2020-2021.

- [2] Chapitre 7 POST-TENSIONED BEAM DESIGN STEP - BY STEP CALCULATION
(Exemple of a parking —structure — international — version- TN461-SI-Pdf).

- [3]1 Raymond lan Gilbert et al, Design of Prestressed Concrete to Eurocode 2, publier par CRC
Press ,2°™ édition ,2019.

- [4] Mme Lazizi cours structure en béton armé, 1°™ année master, génie civil, Belhedj bouchaib,
Ain Temouchent, 2019-2020.

- [Messaoud Nessrine & Saiah Sarra], Conception et dimensionnement d’un systéme structurel des
constructions de longues portées." Cas des amphithéatres du centre universitaire d'Ain
Témouchent, Master en génie civil, Belhadj Bouchaib, Ain Temouchent, juin 2020.

- [Hidouch Hakim& Ouakli Idriss], Etude d’un batiment (R+4+sous-sol) a usage d’habitation et
commercial contreventé par un systeme mixte (voile-portique), Master en génie civil,
Abderrahmane Mira —Béjaia, 2012.

- Etabs 2016 : Modélisation de la structure.
- ZWCAD 2017, AUTOCAD 2012 : dessin.
- Robot Expert : calcul de ferraillage.

- Excel 2013.

- Word 2013.
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Annexe 1 : Organigramme de calcul de section des poteaux

POTEAUX
Compression centrée
Données :
Combinaison de base = No= 135G + 1.5Q
Longucur de flambement - I
Section du potcau ia,boud
Mitériaux IM

1

" {
2= 23 L (section rectangulaire)

"

» = 4 L (section circulaire)
D

dimensionnement **

Oui

v

(.85

e 024/ f

=

| flexion composée

poteaux

Non

!

a= 0.6(5%):

B, = (a-0.02)b-002 DI([ B,=7(d-0.02F /4

Annexe 2 : tableau des armatures en cm?

Diamétre | Poids Section en centimetre carres pour un nombre de barres égal a
minimale du 1 P 3 A 5 6 7 8 9 10
(mm) | m(Kg)
5 0154 | 019 | 039 | 059 [ 0.78 | 098 | 1.17 | 1.37 | 1.57 1.76 1.96
6 0222 | 028 | 056 | 0.85 | 1.13 | 1.41 1.7 | 198 | 2.26 2.54 2.82
8 0.395 0.5 1 1.5 | 2.01 | 251 | 3.01 | 3.51 | 4.01 452 5.02
10 0617 | 078 | 1.57 | 235 | 3.14 | 392 | 471 | 549 | 6.28 7.06 7.85
12 0888 | 1.13 | 226 | 3.39 | 452 | 565 | 678 | 7.92 | 9.05 10,18 | 11.31
14 1208 | 154 | 3.08 | 462 | 615 | 7.69 | 923 | 10.77| 1231 | 13.85 | 15.39
16 1.578 | 2.01 | 4.02 | 6.03 | 8.04 | 10.05]|12.06| 14.07| 16.08 | 18.09 | 20.1
20 2466 | 314 | 682 | 942 | 12.56| 157 | 18.84 2199 2513 | 28.27 | 3141
25 3.853 | 491 | 982 (1473 [19.63|24.54 2945|3436 3927 | 44,18 | 49.09
32 6313 | 8.04 |16.08 (2412 (32.17|40.21 | 48.25|56.29| 64.34 | 72.38 | 30.42
40 9865 |12.56(25.13 | 37.7 [ 50.26| 62.83 | 75.39 | 87.96 | 100,53 | 113.09 | 125.65
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Annexe 3 : Organigramme de calcul Section rectangulaire a L’E.L.U en flexion
simple(BAEL99)

[ b /h/ fr28 7 Mu ’ fo ]

r— I . _085,
AI
s M bc Yp c28
__u
P =
hd
% A 2 'fb c Yb=1.15 : situation accidentelle
‘ Yb=1.5 :situation durable
Ag
<-—b—> l d=09h
Oui Non
p- u S ul l
Armatures tendues Armatures tendues &
seulement Armatures comprimées

Mg =p i fpe.b.d?

)
a=1.25(1-l1-2}1u) Mp2 = My - Mg
!

a= 1.25(1(- -2y )

|Z=d(1 -o.4a)| "
i ;
& =g =S p1 aulieup 4
s s Yg
M
A =—2H4 Ys= 1.0 :situation accidentelle | Z=d(1 -04 a) |
u 7 Og : :
Ys = 1.15: situation durable l
As: section d’armatures comprimées ' Mg,
As: section d’armatures tendues As = v
fe : limite d’élasticité de l'acier (d-d )Os
L}
d’=0.1h & Bl 3t 8
s Zo - s Oy

|

[ Choix des armatures ]
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Annexe 4 : Tableau uxet uy

pzi_x ELU V=0 ELS V=0,2
g . Ky Ky Ky
0.40 0.1101 0.2500 0.0121 0.2854
0.41 0.1088 0.2500 0.1110 0.2924
0.42 0.1075 0.2500 0.1098 0.3000
0.43 0.1062 0.2500 0.1087 0.3077
0.44 0.1049 0.2500 0.1075 0.3155
0.45 0.1036 0.2500 0.1063 0.3234
0.46 0.1022 0.2500 0.1051 0.3319
0.47 0.1008 0.2500 0.1038 0.3402
0.48 0.0994 0.2500 0.1026 0.3491
0.49 0.0980 0.2500 0.1013 0.3580
0.50 0.0966 0.2500 0.1000 0.3671
0.51 0.0951 0.2500 0.0987 0.3758
0.52 0.0937 0.2500 0.0974 0.3853
0.53 0.0922 0.2500 0.0961 0.3949
0.54 0.0908 0.2500 0.0948 0.4050
0.55 0.0894 0.2500 0.0936 0.4150
0.56 0.0880 0.2500 0.0923 0.4254
0.57 0.0865 0.2582 0.0910 0.4357
0.58 0.0851 0.2703 0.0897 0.4456
0.59 0.0836 0.2822 0.0884 0.4565
0.60 0.0822 0.2948 0.0870 0.4672
0.61 0.0808 0.3075 0.0857 0.4781
0.62 0.0794 0.3205 0.0844 0.4892
0.63 0.0779 0.3338 0.0831 0.5004
0.64 0.0765 0.3472 0.0819 0.5117
0.65 0.0751 0.3613 0.0805 0.5235
0.66 0.0737 0.3753 0.0792 0.5351
0.67 0.0723 0.3895 0.0780 0.5469
0.68 0.0710 0.4034 0.0767 0.5584
0.69 0.0697 0.4181 0.0755 0.5704
0.70 0.0684 0.4320 0.0743 0.5817
0.71 0.0671 0.4471 0.0731 0.5940
0.72 0.0658 0.4624 0.0719 0.6063
0.73 0.0646 0.4780 0.0708 0.6188
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0.74 0.0633 0.4938 0.0696 0.6315
0.75 0.0621 0.5105 0.0684 0.6447
0.76 0.0608 0.5274 0.0672 0.6580
0.77 0.0596 0.5440 0.0661 0.6710
0.78 0.0584 0.5608 0.0650 0.6841
0.79 0.0573 0.5786 0.0639 0.6978
0.80 0.0561 0.5959 0.0628 0.7111
0.81 0.0550 0.6135 0.0617 0.7246
0.82 0.0539 0.6313 0.0607 0.7381
0.83 0.0528 0.6494 0.0956 0.7518
0.84 0.0517 0.6678 0.0586 0.7655
0.85 0.0506 0.6864 0.0576 0.7794
0.86 0.0496 0.7052 0.0566 0.7932
0.87 0.0486 0.7244 0.0556 0.8074
0.88 0.0476 0.7438 0.0546 0.8216
0.89 0.0466 0.7635 0.0537 0.8358
0.90 0.0456 0.7834 0.0528 0.8502
0.91 0.0447 0.8036 0.0518 0.8646
0.92 0.0437 0.8251 0.0509 0.8799
0.93 0.0428 0.8450 0.0500 0.8939
0.94 0.0419 0.8661 0.0491 0.9087
0.95 0.0410 0.8875 0.0483 0.9236
0.96 0.0401 0.9092 0.0474 0.9385
0.97 0.0392 0.9322 0.4065 0.9543
0.98 0.0384 0.9545 0.0457 0.9694
0.99 0.0376 0.9771 0.0449 0.9847
1.00 0.0368 1.0000 0.0441 0.1000
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Annexe 5 : organigramme de calcul d’effort tranchant

YES s flexural tensile

stress > faoNe?

Calculate Vpgy using EQ(6-2a) Calculate Vryc using EQ(6-4)
4
Required shear reinforement. Not Required shear
Calculate VRd,s. reinforement.
VmFVp,q_., Vi=Vige
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Vue en plan de l'ouvrage .

112 }

(
L




2035

m
_ _ !

!

|

I

| ] T T 11 — T |

_

VSN S 1 S
I

p—————p————— pr— |I|I|I|r|‘

I

_

e e L

|

_

I

— — — —= q

_ _ _ _ !
—— e ——————

360 360 360 360 360 160 g0 S0
2]

_310

Plan de coffrage de I'ouvrage.

113 }

(
L




PORTIGUE PP.3: 50 * 150

.m.-

VOTLE EMTRE LES BLOCS
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Coupe transversale pofeau

3120
| —— |
(]
e B Cadre,T8
e=15h
o 2112
M/////f Cadre,T8
e=15h
6& O o
| | | 3720

Echelle : 1/33

Poteauw : (50*50)

e

—1

R.D.C

coupe longitudinale de la poutre en B.P
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Echelle: 1/20
coupe transversale de la poutreen B.P

0
J

_Travee _Appui

ferraillage de la poutre principale en B.A

Coupe
longitudinale
=
£ £
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PP2.COUPE transversale
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DETAIL SEMELLE FILANTE : SF sous voile.
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DETAIL SEMELLE ISOLEE :

T12.e=15 .
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DETAIL LONGRINE
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