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Résumé

L’objectif de ce travail est 1’étude d’un batiment en béton armé contreventé par un systéme
constitué des voiles porteurs, et composé de rez-de-chaussée plus six étages a usage
d’habitation, situé a la wilaya d’Ain Defla, commune d’Ain Defla la commune de Blida qui
est classée comme zone de forte sismicité (zone 1lb), et la méme construction contreventée
par un systeme mixte assuré par des voiles et des portiques, et faire une comparaison entre
I’analyse dynamique a I’aide du logiciel ETABS ainsi que la stabilité des deux structures. En
effet, pour assurer un bon comportement dynamique de notre batiment, la bonne disposition
des voiles de contreventement est plus importante que le nombre de ces voiles, afin de
garantir une ductilité appropriée de la structure, qualité structurale indispensable dans les
zones de forte sismicité.

Abstract

The objective of this work is the study of reinforced concrete building braced by load-bearing
sails and composed of ground floor plus six floors for residential use, located in the province
Ain Defla ,municipality of Ain Defla, which is classified as a zone of high seismicity (zone
I1b), and the same construction braced by a mixed system ensured by sails, column and beams
and make a comparison between the dynamic analysis using the ETABS software as well as
the stability of the two structures. Indeed, to ensure a good dynamic behaviour of our
building, the good disposition of the bracing sails is more important than the number of these
sails, to ensure proper ductility of the structure, essential structural quality in areas of high
seismicity.
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Symboles Et Notations

A’, Aser : Section d'aciers comprimeés et section d'aciers a I'ELS respectivement.
At : Section d'un cours d'armature transversal.

A : Coefficient d’accélération de zone.

a : Epaisseur.

a : Coefficient de la fibre neutre.

B : Aire d'une section de béton.

Br : Section réduite.

B, b : la largeur (m).

C, : coefficient fonction du systeme de contreventement et du type de remplissage
Cu : La cohésion du sol (KN/m?).

D : Diamétre, dalle

D : Facteur d’amplification dynamigue moyen.

ELS : Etat limite de service.

ELU : Etat limite ultime.

E : Module d'élasticité longitudinale, séisme.

Ei : Module d'élasticité instantanée.

Es : Module d'élasticité de I'acier.

E,, E. : Sont les modules de déformation.

ev: épaisseur du voile.

F : Force ou action générale.

fcos : Résistance caractéristique a la compression donnée en (MPa).
fios : Résistance caractéristique a la traction donnée en (MPa).

fii : la fleche correspondant a j.

fqi : la fleche correspondant a g.

fqi : la fleche correspondant a q.

fov : la fleche correspondant a v.

Afi: la fleche totale.

Aftadm : la fleche admissible.

F : Ceefficient de sécurité¢ = 1.5

G : Action permanente.

H : hauteur, la hauteur d’ancrage d’une fondation (m).



ht: hauteur totale du plancher.
ho : épaisseur de la dalle de compression.
he : hauteur libre d’étage.
I: Moment d'inertie (m*).
lji : Moment d’inertie correspondant a j.
lgi : Moment d’inertie correspondant a g.
lqi : Moment d’inertie correspondant a q.
lgv : Moment d’inertie correspondant a v.
Q : Charge variable.
Q : Facteur de qualité.
gu: charge ultime.
gs : charge de service. .
L : Longueur ou portée.
Lmax : La plus grande portée entre deux éléments porteurs successifs (m).
I’ : longueur fictive.
Lg et Ld: Longueurs fictives & gauche et a droite respectivement.
M : Moment en général.
Ma : Moment sur appui.
Mu : Moment de calcul ultime.
ser - Moment de calcul de service.Mt : Moment en travée.
Mo : moment isostatique.
Mi : Moment a I’appui |
Mg et Mg : Moment a gauche et a droite pris avec leurs signes.
M; : Moment correspondant a j.
Mg : Moment correspondant a g.
Mg : Moment correspondant a q
Ns : Effort normal de service.
Nu : Effort normal ultime
N : Effort normale du aux charges verticales.
n : est le nombre de marches sur la volée, Coefficient d’équivalence.
Not : Poids total transmis par la superstructure (KN).
P : Charge concentrée appliquée (ELS ou ELU).

P,et P,: Charges uniformes a gauche et a droite respectivement.



R : coefficient de comportement global.

S : Section, surface

St : Espacement des armatures.

T : Effort tranchant.

T2: période caractéristique, associé a la catégorie du site.

V : Effort tranchant.

W: poids propre de la structure.

W qi : Charges d’exploitation.

W : poids du aux charges permanentes et a celles d’équipement fixes éventuels.
X, Y et Z : Coordonnées en général.

Y : Ordonnée de la fibre neutre.

Z : Coordonnée, bras de levier

Z : profondeur au-dessous de la fondation (m).

bo : Epaisseur brute de I'arme d'une section, largeur de la nervure

d : Hauteur utile.

e : Excentricité, épaisseur.

f : Fléche.

fou : Contrainte de compression du béton a I’E.L.U.R

fe : Limite d'élasticité

fej - Résistance caractéristique a la compression & « j » jours exprimée en (MPa).
fij: Résistance caractéristique a la traction a « j » jours exprimée en (MPa)
ht : hauteur total du radier (m).

h : hauteur mesurée en métre a partir de la base de la structure jusqu’au dernier niveau.
ob : Contrainte de compression du béton.

os . Contrainte de compression dans l'acier

v : Coefficient de poison

¢ : Contrainte normale.

oj . Contrainte correspondant a j.

6g : Contrainte correspondant a g.

6q : Contrainte correspondant a g.

yw: Poids volumique de I’eau (t/m3).

b : coefficient de sécurite.

vs : coefficient de sécurité.



o: Angle de frottement interne du sol (degres).

6adm . Contrainte admissible au niveau de la fondation (bars).

g : chargement KN/ml..

Tuliim : Valeur de cisaillement limite donné par le BAEL (MPa).
tu : Contrainte de cisaillement (MPa).

n : Facteur d’amortissement.

B . Coefficient de pondération en fonction de la nature et de la durée de la charge
d’exploitation.

ul - Moment réduit limite.

pu : Moment ultime réduit.

Ai : Coefficient instantané.

Av : Coefficient différe.



INTRODUCTION



Introduction générale

Introduction générale

Parmi les catastrophes naturelles qui affecte la surface de la terre, les secousses sismiques qui
ont le plus d’effet destructeur dans les zones urbanisées.

La conception d’une structure parasismique est un probléme complexe vu la nécessité de
répondre aux exigences de sécurité imposées par les réglements, et d’économie imposées par
les colits croissants des constructions. La résistance d’une structure aux actions sismiques
est principalement assurée par le systeme de contreventement de cette derniere. Pour les
structures en béton armé, ce systéme de contreventement est constitué de portiques, de voiles

ou des deux en méme temps.

En effet, une structure doit étre calculée et congue de telle maniére qu’elle reste apte a
I’utilisation pour laquelle elle a été prévue, compte tenu de sa durée de vie envisagée et de son
codt. Le calcul d'une structure en béton armé vise trois objectifs :

- La structure doit étre en sécurité. Toute personne exige a ce que la structure qu’elle occupe
soit en sécurité et ne menace pas d’effondrement (sécurité adéquate).

- La structure doit pouvoir répondre aux besoins pour lesquelles elle a été congue et ceci pour
toute sa durée de vie (durabilité adéquate).

- troisiemement : la structure doit étre économique, que ce soit du point de vue codt de

construction ou de maintenance dans le temps (économie adéquate).

Pour satisfaire les exigences énoncent ci-dessus, on doit choisir convenablement les
matériaux, définir une conception, un dimensionnement et des détails constructifs approprient,
et spécifier des procédures de contrdles adaptées au projet considére, au stade de la
conception, de la construction et de I’exploitation. Pour ce faire, il faut impérativement

respecter les normes et les regles en vigueur qui propres a chaque pays.

L'objectif du present travail, est de faire une analyse comparative entre les trois types de
systéemes de contreventement, a savoir ; systeme de contreventement constitue par des voiles
porteurs en béton armé, systéme de contreventement mixte assuré par des voiles et des
portiques avec justification d'interaction portiques-voiles et systeme de contreventement de

structures en portiques par des voiles en béton armé.

La structure etudiée est un batiment a usage d’habitation composé de rez-de-chaussée plus six
étages (R+6), situé a la wilaya de Blida (commune de Blida) est qui est classée comme zone

de sismicité élevee (Zone IlI).
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Le Mémoire est constitué de six chapitres.

- Le premier chapitre présente une synthese bibliographique sur les différents types de
systemes de contreventement d'une structure en béton armé.

- Le deuxiéme chapitre est une présentation de 1’ouvrage étudié et ses caractéristiques
géométriques, ainsi que les propriétés mécaniques des matériaux (acier-béton) et les
différentes hypothéses de calcul utilisées en béton armé.

- Le chapitre 03 présente 1’évaluation des charges permanentes et des surcharges
d’exploitation, la descente des charges et le prédimensionnement des éléments structuraux
(voiles et portiques).

- Nous présentons au quatriéme chapitre 1’é¢tude dynamique sous I'effet des efforts sismiques
et le choix de la méthode de calcul, ainsi que la comparaison de critéres de stabilité exigés par
les Regles Parasismiques Algériennes (RPA 99/ version 2003) pour chaque type de systéme
de contreventement.

- Le ferraillage des éléments structuraux de chaque type de structure et la comparaison ont été
présentés au chapitre cing.

- Le choix de type de fondation utilisé pour fonder les structures étudiées, et le ferraillage de
fondation sont présentés au chapitre six.

Et on termine notre étude, par une conclusion générale et une liste des références

bibliographiques utilisées.
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Chapitre 01 Systémes de contreventement

Chapitre 01 : Systemes de contreventement

1.1. Introduction

Le contreventement est un systeme statique destiné a assurer la stabilité globale d'un ouvrage
vis-a-vis des efforts horizontaux issus des éventuelles actions sur celui-ci (par exemple : vent,
séisme, choc, freinage, etc.). Il sert également a stabiliser localement certaines parties de
I'ouvrage (poutres, poteaux) relativement aux phénoménes d'instabilité (flambage ou
déversement). Afin d'assurer la stabilité globale d'un batiment, il est nécessaire que
celui-ci  soit contreventé selon au moins 3 plans verticaux non colinéaires et un plan
horizontal ; on distingue donc les contreventements verticaux (destinés a transmettre
les efforts horizontaux dans les fondations) des contreventements horizontaux (destinés a
s'opposer aux effets de torsion dus a ces efforts).

Un contreventement peut étre réalisé par des voiles (contreventements verticaux) ou des
plaques (contreventements horizontaux) en béton armé, en macgonnerie, en bois ou en téle

ondulée ; ou par des treillis en bois ou en acier.

1.2. Choix du contreventement

Le contreventement permet d'assurer une stabilité horizontale et verticale de la structure
lors des secousses qui, rappelons-le, ont des composantes dans les trois directions.

Le réle du contreventement horizontal est de transmettre les actions latérales aux éléments
verticaux appelés palées de stabilite.

Pour assurer le contreventement horizontal, les planchers et toitures faisant office de
diaphragme rigide ne devraient pas étre affaiblis par des percements trop grands ou mal
placés pouvant nuire a leur résistance et leur rigidité. Les diaphragmes flexibles devraient
étre évités pour combattre le déversement des murs notamment en magonnerie.

Le contreventement vertical par palées devrait répondre a des criteres spécifiques tels que :

- leur nombre : au moins trois palées non paralléles et non concourantes par étage.

- leur disposition : elles seront situees le plus symétriguement possible par rapport au
centre de gravité des planchers et de préférence aux angles avec une largeur suffisante.

- leur distribution verticale : étre réguliére ; les palées seront de préférence superposées
afin de conférer aux différents niveaux, une rigidité comparable aussi bien en translation

qu'en torsion.
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1.3. Contreventement général des batiments

Le premier souci que doit avoir 1’ingénieur d’études est de prévoir des dispositions assurant
la stabilité générale et specialement le contreventement d’ensemble des batiments.

Ces dispositions doivent avoir pour objet non seulement d’assurer la résistance aux forces
horizontales prises en compte dans les calculs, telles celles résultant de I’action du vent,
mais aussi de permettre éventuellement aux batiments de subir sans dommages excessifs
les effets de certaines sollicitations exceptionnelles, telles que des explosions localisées.

Ces problémes se posent avec une acuité particuliére dans les immeubles & grand nombre
d’étages. Les solutions susceptibles d’étre choisies pour assurer le contreventement général
des batiments sont évidemment liées aux contraintes qui peuvent étre imposées par le parti
architectural ; elles sont également dépendantes, dans une certaine mesure, du matériel

dont dispose I’entreprise. Ces solutions peuvent étre classées en trois grandes catégories.

1.3.1. Contreventement assuré par portiques

Les portiques (Figure 1.1) doivent étre congus pour résister non seulement aux forces
de pesanteur, mais également aux forces horizontales ; cette résistance implique la rigidité des
neeuds. Cette solution conduit en général a des sections de béton et d’armatures plus
importantes, et a des dispositions de ferraillage plus complexes que celles usuellement
adoptées dans les structures les plus courantes de batiments.

A moins que I’on ne puisse prévoir, dans chaque plan de contreventement, des portiques
comportant un nombre relativement important de travées, cette solution de contreventement
est onéreuse, et on ne la retient guere que lorsqu’il n’est pas possible d’en choisir une autre.

Il faut cependant lui reconnaitre 1’avantage de ne pas créer d’obstacles a la présence

d’ouvertures de grandes dimensions dans le plan des portigques.

Figure 1.1. Ossature en portiques en béton armé.
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1.3.2. Contreventement assuré par pans rigides

La rigidité des pans de contreventement peut étre assurée par :

- des triangulations.

- des voiles en béton armé.

- éventuellement par des remplissages en magonnerie de résistance suffisante entre éléments

(poteaux et poutres) de I’ossature en béton arme.

1.3.2.1. Contreventement par triangulations

La présence des triangulations crée souvent des difficultés pour la réalisation d’ouvertures
dans les pans de contreventement : on peut quelquefois trouver une solution plus
satisfaisante en disposant les éléments de triangulation non plus sur la hauteur d’un étage,
mais sur celle de deux étages. La mise en ceuvre des remplissages en maconnerie est dans tous
les cas rendue moins facile.

Le calcul des poutres a treillis dont les membrures sont constituées par les poteaux et qui
fonctionnent en console a partir du niveau des fondations ne souléve pas de difficultés
particuliéres ; il est conduit suivant les errements habituels, en admettant des articulations

aux neeuds.

Figure 1.2. Contreventement triangulé.

1.3.2.2. Contreventement par voiles en béton armé

La solution de contreventement avec voiles en béton armé est actuellement tres répandue ;
trés souvent, les voiles en cause, disposés transversalement aux béatiments de forme
rectangulaire allongée, constituent également les éléments de transmission des charges

verticales, sans étre obligatoirement renforcés par des poteaux. lls assurent ainsi, dans des
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conditions economiques, a la fois la transmission des charges de pesanteur et le
contreventement dans la direction transversale des batiments ; cet avantage est
évidemment surtout marqué pour les entreprises équipées d’un matériel de coffrage approprié.
Dans ce type de contreventement, les voiles assurent en mémes temps le r6le porteur vis-a-vis
des charges verticales et le role de résistance aux forces horizontales.

Selon les Regles Parasismiques Algériennes RPA 99/version 2003, et pour un systeme de
contreventement constitué par des voiles porteurs et des portiques en béton armé, les voiles
reprennent plus de 20% des sollicitations dues aux charges verticales. On considere que la
sollicitation horizontale est reprise uniquement par les voiles.

L’exemple montré dans la Figure 1.3 fait apparaitre le systeme de contreventement par voiles

en béton armé.

Figure 1.3. Contreventement par voiles en béton armé.

Le contreventement longitudinal des mémes batiments, est peut étre obtenu par des voiles
disposés dans les plans des fagades et des refends longitudinaux. En général, ces voiles ne
sont prévus que dans certaines travées, et, pour limiter les inconvénients résultant des
variations dimensionnelles sous I’effet du retrait et de la température. 1l convient de
disposer les voiles de contreventement dans des travées voisines du centre des batiments,
plutdt qu’a une extrémité, et en évitant surtout de les prévoir aux deux extrémités
(Figure 1.4).
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@ pan rigide au milieu de la longueur du batiment
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(b) pans rigides aux deux extrémités du batiment

La solution (b) est trés défavorable vis-3-vis des effets de variations
dimensionnelles

Figure 1.4. Contreventement longitudinal d’un batiment par des voiles.

1.3.2.3. Contreventement par remplissage en magonnerie

La solution consistant a assurer le contreventement par des remplissages en macgonnerie de
résistance suffisante est plus spécialement a retenir dans le cas de batiments comportant un
nombre limité d’étages. Il faut évidemment étre certain que les magonneries en cause ne
sont pas appelées a disparaitre ou a étre modifiées (percement ultérieur d’ouvertures).
Cette condition est en général réalisee pour certains murs de cages d’escaliers, de
séparation entre logements ou entre corps de batiment au droit des joints.

Il n’existe pas de méthode de calcul de caractére réglementaire permettant de déterminer
les contraintes dans les panneaux de magonnerie sous 1’action des forces horizontales
appliquées aux niveaux des planchers. Quelques essais ont bien été effectués en France mais

ils ont été limités a certains types d’ossatures et de remplissage.
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Figure 1.5. Contreventement par magonnerie.

1.3.3. Noyau de stabilité des immeubles-tours

La stabilité des immeubles-tours a usage d’habitation et surtout de bureaux est tres souvent
assurée par un ouvrage situé en partie centrale, constitué par des parois verticales, en voiles de
béton armé, disposées suivant des plans orthogonaux, et par les planchers. Cet ensemble
trouve le plus souvent sa place dans la zone ou sont rassemblées les circulations verticales
(ascenseurs et escaliers de secours) et des locaux annexes ne recevant pas la lumiere naturelle
(salles de bains, toilettes, vestiaires, archives, etc.). Les parois de ce noyau assurent la
transmission d’une partie des charges verticales et, a elles seules, la résistance aux forces
horizontales, notamment aux actions du vent. Les éléments verticaux de la structure, tout
autour du noyau, n’ont en principe a supporter que des charges verticales.

Dans certains cas, le noyau de stabilité a été réalisé en béton armé, alors que les parties
périphériques comportaient une ossature poutres et poteaux en métal.

Il faut cependant noter que, dans certains immeubles-tours, ce sont les ossatures des
facades qui ont été congues pour assurer la stabilité sous 1’action du vent.

Les calculs ne different pas, dans leurs principes, de ceux correspondant a la solution du
contreventement par voiles en béton armé ; il faut déterminer la répartition des efforts entre
les différents voiles dans chaque sens et étudier notamment la résistance des linteaux entre
éléments de voiles situés dans un méme plan.

Dans ce type de contreventement, le noyau rigide reprend la totalité¢ de I’effort horizontal.
La Figure 1.6 présente un exemple de contreventement par noyau central dans la cage

d’escalier et la cage d’ascenseur.
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(a). Cage d’escalier en béton armé. (b). Cage d’ascenseur en béton arme.

Figure 1.6. Contreventement par noyau central.

1.3.4. Contreventement mixte

On peut envisager des solutions mixtes (Figure 1.7), utilisant simultanément plusieurs types
de contreventement. La difficulté essentielle est alors de définir la répartition des forces
horizontales entre les divers pans de contreventement, dont les déformabilités peuvent étre
tres différentes en raison de leurs dimensions et de leur constitution.

Selon les Regles Parasismiques Algériennes RPA 99/version 2003, et pour un systéeme de
contreventement mixte assuré par des voiles et des portiques avec justification d’interaction
voiles-portiques, les voiles de contreventement doivent reprendre au plus 20% des
sollicitations dues aux charges wverticales. Les charges horizontales sont reprises
conjointement par les voiles et les portiques proportionnellement a leurs rigidités relatives
ainsi que les sollicitations résultant de leurs interactions a tous les niveaux.

Les portiques doivent reprendre, outre les sollicitations dues aux charges verticales, au moins

25% de I’effort tranchant d’étage.

Figure 1.7. Contreventement mixte d’un batiment.
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1.4. Emplacement des murs de contreventement

Les murs individuels peuvent étre soumis a des déplacements axiaux, de translation et de
torsion. La mesure dans laquelle un mur contribuera a la résistance des moments de
renversement, les forces de cisaillement, et la torsion dans chaque étage dépend de sa
configuration en plan et I'orientation géométrique ainsi que I'emplacement dans le plan de
I'édifice. Les positions des murs de contreventement dans un batiment sont genéralement
dictées par des impératifs fonctionnels. Les dispositions des voiles dans un batiment peuvent

étre facilement utilisées pour la résistance a une force latérale.
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Chapitre 02 : Présentation du projet et caractéristiques mecaniques
des matériaux

2.1. Introduction

Nous présentons dans ce chapitre les descriptions générales de notre projet, telles que les
dimensions et la classification de 1I’ouvrage, les différents éléments composants la structure,
les propriétés physico-meécaniques des matériaux utilisés et les hypothéses de calcule en
béton armé.

L’étude de ce projet comprend la partie conception et calcul de ferraillage des éléments
résistants (voiles, portiques et fondations) et les éléments secondaires (planchers, escaliers,
acrotére...) ainsi que I’étude dynamique pour définir le comportement de la structure sous
I’action sismique. Le calcul sera fait conformément au Régles Parasismique Algériennes
RPA 99 /Version 2003 et aux régles de béton armé en vigueur BAEL 99 et CBA 93 ave
I’utilisation du logiciel ETABS.

2.2. Présentation de I’ouvrage

2.2.1. Classification de ’ouvrage

Ce projet consiste a 1’étude d’un batiment en béton armé composé d’un rez-de-chaussée
plus Six étages a usage d’habitation (R+6) avec terrasse inaccessible. L’ouvrage est implanté
dans la wilaya d’Ain Defla, commune d’Ain Defla .

2.2.1.1. Classification selon leur importance

Le niveau minimal de protection sismique accordé a un ouvrage dépend de sa destination
et de son importance vis-a-vis des objectifs de protection fixés par la collectivité. Cette
classification préconise des seuils minima de protection qu’un maitre d’ouvrage peut
modifier uniquement en surclassant 1’ouvrage vis-a-vis des objectifs visés. Tout ouvrage qui
reléve du domaine d’application doit étre classé dans 1’un des quatre groupes ci-apres :
Groupe 1A : ouvrages d’importance vitale (batiments des établissements publics de santé,
batiments abritant le personnel et le matériel de secours....), groupe 1B : ouvrages de grande
importance (batiments a usage de bureaux, batiments industriels et commerciaux....), group
2 : ouvrages courants ou d’importance moyenne (autres batiments pouvant accueillir au plus
de 300 personnes simultanément, parking de stationnement publics....) et groupe 3 : ouvrage
de faible importance (constructions provisoires, batiments a risque limité pour les

personnes....).
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Le batiment étudié a usage d’habitation dont la hauteur ne dépasse pas 48 m, donc il est classé
selon RPA 99/version 2003 dans le « groupe 2 ».

2.2.1.2. Classification selon la zone sismique

Le territoire national est divisé en cing (05) zones de séismicité croissante. Cette répartition
est précisée par wilaya et par commune dans RPA 99/version 2003, soit : Zone 0 : sismicité
négligeable, Zone | : sismicité faible, Zone Il a et I1b : sismicité moyenne et Zone Il1 :
sismicité élevée.

Notre ouvrage est situé a Ain Defla qui est classée comme zone Ilb.

2.2.2. Caractéristiques géomeétriques de I’ouvrage

2.2.2.1. Dimension en plan

La structure présente une forme irréguliére en plan (forme Rectangulaire), dont les

dimensions en projections sont :

2.2.2.2. Dimension en élévation

- Hauteur totale du batiment : ................ 21.92m
- Hauteur du rez-de-chaussée :............... 3.2m

- Hauteur de I'étage courant .................. 2.97m
- Hauteur de I’acrotére ........................ 0.50 m

2.2.3. Ossature de I’ouvrage

Le systéeme de contreventement de la structure est assuré par des voiles et des portiques, tout
en justifiant I’interaction portiques-voiles pour assurer la stabilité de 1’ensemble sous 1’effet
des actions verticales et des actions horizontales (forces sismiques).

Pour ce type de contreventement, il y a lieu également de vérifier les conditions suivantes :

- Les voiles de contreventement doivent reprendre au plus 20 % des sollicitations dues
aux charges verticales.

- Les charges horizontales sont reprises conjointement par les voiles et les portiques
proportionnellement a leurs rigidités relatives ainsi que les sollicitations résultant de leurs
interactions a tous les niveaux.

- Les portiques doivent reprendre, outre les sollicitations dues aux charges verticales, au

moins 25% de I’effort tranchant d'étage.
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2.2.4. Planchers

Les planchers sont considérés comme des diaphragmes rigides d'épaisseur relativement faible
par rapport aux autres dimensions de la structure.

Le batiment comporte deux types de planchers :

- Plancher a corps creux pour les panneaux réguliers.

- Plancher a dalle pleine pour les panneaux irréguliers.

2.2.4.1. Planchers a corps creux (en partie courante)

Ce type de plancher est constitué de poutrelles préfabriques en béton armé espacées de 65cm,
de corps creux en béton expansé (hourdis) et d'une table de compression de faible épaisseur

en béton armé par un treillis soudé.

On utilise ce type de plancher pour les raisons suivantes :

- La facilité de réalisation.

- Lorsque les portées de 1’ouvrage ne sont pas importantes.

- Diminution du poids de la structure et par conséquent la résultante de la force sismique.
2.2.4.2 Planchers dalle pleine

Actuellement une tres large utilisation dans la construction immeuble a plusieurs étages
et pour les habitations privées, ce complexe de matériaux permet des réalisations
économiques. Certaines parties des planchers ne peuvent pas étre en corps creux, donc ils sont
prévus en dalle pleine.

2.2.5. Terrasse

La terrasse de notre batiment est une terrasse inaccessible.

2.2.6. Magonnerie

La magonnerie la plus utilisé au niveau de nos chantiers est en brique creuses. Dans notre
ouvrage, Les murs sont réalisés en deux types :

2.2.6.1. Murs extérieurs

Le remplissage des fagades est en magonnerie non rigides, elles sont constituées de :

- Brique creuse de 15 cm d’épaisseur pour la paroi externe du mur.

- L’ame d’air de 5 cm d’épaisseur.

- Brique creuse de 10 cm d’épaisseur pour la paroi interne du mur.

2.2.6.2. Murs intérieurs

IIs sont constitués par des cloisons de 10 cm d’épaisseur qui sert a séparer deux services
et une double cloison de 25 cm d’épaisseur qui sert a séparer deux logements voisins (une

cloison de 10cm d’épaisseur pour la face externe et interne).
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2.2.7. Revétement
Le revétement de notre structure est composé de plusieurs matériaux :
- Céramiques recouvrant les murs dans les salles d’eau.
- Carrelage de 2cm pour les différents planchers et escaliers.
- Enduit de platre de 2cm pour les cloisons et plafonds.
- Mortier de ciment pour le crépissage des fagcades extérieures.
2.2.8. Escalier
Les escaliers sont des éléments en béton armé qui permettent de relier deux niveaux
différents de construction, dans notre ouvrage les escaliers sont constitués de deux volées
droites et un palier de repos (la cage d’escalier commence de rez-de-chaussée jusqu’a 7¢m
étage).
2.3. Caractéristiques mécaniques des matériaux
Les caracteéristiques des matériaux utilisés dans la construction doivent étre conformes aux
regles techniques de construction et de calcul des ouvrages en béton armé.
2.3.1. Béton
Le béton est un matériau complexe obtenu en mélangeant : un liant qui est généralement du
ciment, du sable et des matériaux pierreux, de I’ecau et éventuellement des adjuvants.
Ce mélange "fait prise” (il se solidifie), puis durcit (il devient résistant). Ce matériau ainsi
obtenu résiste trés bien a la compression mais sa résistance a la traction est considérablement
faible. Sa résistance a la compression est de 1’ordre de 20 MPa a 40 MPa, alors que sa
résistance a la traction n’est que de I’ordre de 2 a 4 MPa. Pour pallier a cette insuffisance, on
est conduit a associer au béton un matériau possédant une meilleure résistance a la traction :
I’acier qui résiste trés bien aux deux sollicitations.
Le béton employé dans les constructions en béton armé doit posséder des propriétés physico-
mécaniques bien déterminées ; il doit étre résistant, présenter une bonne adhérence aux
armatures et trés convenables compact et étanche pour protéger les aciers contre la corrosion.
2.3.1.1. Résistance a la compression
D’une maniére générale, la résistance du béton dépend d’un grand nombre de facteurs et peut
varier dans de larges limites pour des bétons de méme composition confectionnés dans des
conditions similaires. Cette résistance dépend de 1’dge du béton, des conditions de son
durcissement, de la forme et des dimensions des éprouvettes, et du type de sollicitations.
Dans les cas courants, le béton est défini du point de vue mécanique, par sa résistance a la

compression a 28 jours d’age. Cette résistance est mesurée sur des éprouvettes cylindriques de
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16 cm de diamétre et 32 cm de hauteur, donnant une section de 200 cm?, écrasées en
compression. La nature et les dimensions des éprouvettes sont celles préconisees pour les
normes AFNOR.

Lors de 1’établissement des projets, la qualité su béton qui sera mis en place est inconnue a
priori. Le reglement BAEL99 admet les résistances caractéristiques suivantes pour des
conditions de chantier courantes.

Tableau 2.1. Résistances caractéristiques du béton selon BAEL 99.

Dosage en Résistance | Résistance caractéristique

Qualité du béton ciment moyenne a28j (MPa)
(Kg /m3) (MPa)
Compression | Traction

Béton de faible 300 20225 16 1.6
résistance

Béton courant 350 25a30 20 1.8

Béton de résistance 375 30a35 25 2.1
modérée

Reésistance élevée | 400 + Adjuvant | 40a50 30 2.4

(BHP)

Ce projet a été réalisé avec un béton courant de résistance a la compression de 25 MPa.
2.3.1.2. Résistance a la traction

La résistance a la traction du béton est gouvernée par les trois parameétres suivants :

- La résistance des gros granulats, c’est-a-dire la capacité des granulats a résister aux
Contraintes de traction qui lui sont appliquées.

- L’adhérence entre le granulat et la pate de ciment durcie.

- La forme des granulats ; les formes allongées et plate, ne résistent pas a la fissuration.

La résistance a la traction est en générale 10 a 12 fois plus faible que celle a la compression
du béton. La mesure directe de la résistance du béton a la traction est difficile a réaliser.
On peut citer trois méthodes permettant de déterminer la résistance du béton a la traction.

a- Essai de traction directe

L’essai de traction directe est 1’essai le plus représentatif du phénomeéne de la traction mais, il
est entre autre, tres délicat a réaliser. L’application directe d’un effort de traction pure, en
dehors de toute excentricité, est tres difficile car il necessite, aprés sciage des extrémités, le
collage de tétes de traction parfaitement centrées, 1’opération devant avoir lieu sans aucun

effort de flexion parasite.
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b- Essai de traction par flexion

Dans cet essai, un prisme de béton non armé, d’un élancement 4 (7x7x28 cm) reposant sur
deux appuis, est soumis a un effort de flexion soit par application :

- D’une charge concentrée unique appliquée au milieu de 1’éprouvette (moment maximal au
centre). La charge étant placée au centre du prisme, I’essai est dit « flexion a trois points ».

- De deux charges concentrées, symétriques, égales, appliquées au tiers de la portée (moment
maximal constant entre les deux charges). Les points d’applications de la charge étant placés

aux tiers de la portée, ’essai est dit « flexion quatre points ».

c- Essai de traction par fendage (essais Bresilien)
Lors de I’essai de fendage, le cylindre du béton est placé a I’horizontale entre les plateaux de
la presse et la charge est augmentée jusqu’a la rupture par traction indirecte, qui apparait sous

forme de fendage le long du diametre vertical du cylindre.

La résistance caractéristique a la traction du béton a j jours est déduite de celle a la

compression par la relation: f;; =0.6+0.06 Pour f;<60MPa

2.3.1.3. Diagramme contrainte-déformation de calcul

a- Etat Limite Ultime (E.L.U)

L'E.L.U correspond & I'équilibre entre les sollicitations d'actions majorées par les coefficients
de pondération et les sollicitations résistantes calculées en supposant que les matériaux
atteignent les limites des ruptures minorees.

Au diagramme réel, on substitue un diagramme non linéaire dit "parabole-rectangle” pour le
calcul. Ce diagramme, qui représente la contrainte du béton en fonction de son
raccourcissement est constitue de :

- Entre les abscisses 0 et 2 %°, par un arc de parabole du second degré passant par l'origine et
de sommet A, ce sommet ayant pour coordonnées gnc = 2 %° et obe = foc = (0.85 fe2s) /(yp0)

- Entre les abscisses 2 %° et 3.5 %° par une horizontale d'ordonnée:

obc = foc = (0.85 fe2s) / (y00)

0 = coefficient qui tient compte de la durée du chargement.

0 =1 quand la durée probable du chargement est > 24h.

0 = 0.9 quand cette durée est comprise entre 1h et 24h.

vb = coefficient de sécurité du matériau béton; il tient compte d'éventuels défauts ainsi que de
la réduction possible de la résistance du matériau mis en ceuvre par rapport a sa résistance

caractéristique definie préalablement au laboratoire.
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vo = 1.5 pour les situations durables (presque dans tous les cas) ; yb = 1.15 pour les situations
accidentelles.

Pour une section rectangulaire ou en T, la contrainte ultime du béton en compression est:

fou = (0.85 fc28) / (y10)

Pour une section circulaire ou triangulaire: fou = (0.80 fc28) / (yb0)

Le coefficient de minoration 0.85 (ou 0.80) tient compte du risque d'altération du béton sur les
parement comprimé et du fait que la résistance caractéristique est déterminée a partir de
I'application de charges instantanées aux eprouvettes alors qu'en réalité les charges sont de

longue durées et donc ceci entraine une diminution de la résistance réelle.

GbC A

¢ _085f.,

S hasaL: B I

e i i
| |

Parabole : Rectangle :

| |
| |
| | > Al
206° 3% G =T

Figure 2.1. Diagramme de calcul "parabole-rectangle”
2.3.1.4. Module de déformation longitudinale (module d'élasticité Ep)
- Sous charges instantanées (durée d'application inférieure a 24heures).
Avec Ej et f¢j (résistance caractéristiques a j jours) en MPa.

- Sous charges de longue durée d'application: le module de déformation du béton a J jours est
E; 3
pris égal a: Evj =§J =3700.,/ ch
2.3.1.5. Coefficient de Poisson
Lorsqu'on soumet une éprouvette de béton, de longueur L a des efforts de compression, il se
produit non seulement un raccourcissement longitudinal AL, mais également un gonflement

transversal.

Si "a" est la dimension initiale du coté de 1'éprouvette, cette dimension devient Aa + a.

Variation du cote de la section / raccourcissement unitaire : sz%—fa

On admet que, pour un béton fissuré (E.L.U) : v =0, et pour un béton non fissuré (E.L.S) :
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v=0.2.

2.3.2. Acier

Pour combler le manque de résistance a la traction du béton, on lui associe l'acier pour
reprendre les efforts de traction

Les aciers utilisés pour constituer les élements en béton armé sont donnés dans le Tableau 1.2.

Tableau 2.2. Propriétés mécaniques de 1’acier

Aciers Désignations Limites Diamétre Utilisation
d’¢élasticité nominaux
Rond lisses (RL) | FeE22 215 6-8-10-12-14- Armatures
FeE24 235 16-20 transversales
Haute adhérence | FeE40 400 6-8-10-12-14- Armateurs
(HA) 16-20-25-32-40 | longitudinales
Treillis soudés | TLE520 520 <6 Emplois courants
pour : radiers, et
dallage.

2.3.2.1. Contraintes limite de calcul

a -Contrainte limite a ’E.L.U

La Figure 1.3 présente la variation des contraintes de calcul Gg en fonction de déformations

Des armatures longitudinales E.

A Gs
_ T
S 7/ ,,,,,
S Allongement
1 10%
- 0 0 > G,
| 10% o
iRaccourcissemew o Te
LI S 7/S.ES

Figure 2.2. Diagramme contraint - déformation de I’acier.
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AvVec :
fe : limite d’élasticité de ’acier
GS. Contrainte de ’acier

¥s : Coefficient de sécurité de I’acier il a pour valeur
1.15 Cas d’actions courantes

1.00 Cas d’actions accidentelles

88: Allongement relatif de I’acier : &= AL
L

b- Contraintes limite a I’E.L.S
1- Cas ou la fissuration est considérée peu préjudiciable ; ce cas s'appliques pour les
éléments de structures situés dans les locaux couverts et clos, non soumis aux condensations
répétées, ou quand les éléments susceptibles d'étre fissurés ne sont pas visibles ou ne font pas
I'objet de conditions spécifiques concernant I’ouverture des fissures. Pour ce cas, aucune
veérification particuliere n'est demandee.
2- Cas ou la fissuration est considérée comme preéjudiciable. La fissuration est considérée
comme préjudiciable pour les éléments exposés aux intempéries ou a des condensations ou
peuvent étre alternativement émergés ou noyés dans une eau douce.

Pour ce cas, la contrainte de traction des aciers est limitées a:

o, = min{ij‘;;maX(O.Sﬁ;l IOM)} =&

n = coefficient de fissuration qui dépend de la qualité de lI'adhérence acier-béton (1 pour les
ronds lisses et 1.6 pour les barres a hautes adhérences).

3- Cas ou la fissuration est considérée comme tres préjudiciable. La fissuration est
considérée comme tres préjudiciable quand les éléments en cause sont exposés a un milieu
agressif ou doivent assurer une étanchéité ; comme milieux agressifs on range I'eau de mer,
I'atmosphere marine et les gaz ou sols particulierement corrosifs.

Pour ces cas, la contrainte de traction des aciers est limitée a: og =0.8.&

2.3.2.2. Module d’Elasticité
Le module d’¢élasticité de 1’acier est pris égal a 200000 MPa.
1.3.2.3. Coefficient d’équivalence

Le coefficient d’équivalence noté n est le rapport suivant : I’l=E =1t
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Avec :

Es: module de déformation de I’acier.

Eb : module de déformation du béton

2.4. Hypotheses de calcul

Le calcul en béton armé est basé sur les hypothéses suivantes :

- Conservation des sections : Les sections droites, planes avant déformation, restent planes
apres déformation. C'est I'hypothese classique de Navier Bernoulli, qu'est a la base de tous les
calculs de flexion. Il en résulte que le diagramme des déformations est représenté par une
droite et que la déformation d'une fibre est proportionnelle a sa distance a I'axe neutre.

- Adhérence acier-béton: on suppose qu'il n'y a pas de glissement relatif entre les armatures
et le béton. Il en résulte que chaque barre d'acier subit la méme déformation que la gaine de
béton qui l'entoure ; cette gaine de béton étant supposée non fissurée pour les armatures
tendues.

3- Le béton tendu est négligé dans les calculs: étant donné que la résistance a la traction du
béton est faible, on néglige par mesure de sécurité, le béton tendu en considérant que sa
résistance a la traction est nulle. Il en résulte que les contraintes de traction doivent étre

équilibrées par les efforts existant dans les armatures uniquement.
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Chapitre 03 Prédimensionnement des éléments structuraux

Chapitre 03 : Prédimensionnement des eléments structuraux

3.1. Introduction

Le prédimensionnement des éléments résistant d’une structure est une étape tres importante dans
un projet de génie civil. En se basant sur le principe de la descente des charges et surcharges
verticales qui agissent directement sur la stabilité et la résistance de I’ouvrage, et des formules
empiriques utilisées par les réglements en vigueur, notamment le RPA99 /Version 2003, BAEL 99
et CBA 93 (regles de conception et de calcul des structures en béton armé).

Cette étape représente le point de départ et la base de la justification a la résistance, la stabilité et la
durabilité de 1’ouvrage. Pour ce faire, nous commengons le pré-dimensionnement du sommet de la
structure vers la base (planchers, poutres, poteaux et voiles).

Dans notre étude, on désigne par « Structure | », la structure contreventée par voiles porteurs en
béton armé (R = 3.5) et « Structure Il », celle qui a été contreventée par un systeme mixte assuré
par des voiles et des portiques avec justification d'interaction portiques-voiles (R = 5).

3.2. Prédimensionnement des planchers

Le plancher est une séparation entre deux niveaux qui transmet les charges et les surcharges qui lui
sont directement appliquées aux éléments porteurs tout en assurant des fonctions de confort comme
I’isolation phonique, thermique et I’étanchéité des niveaux extrémes.

Pour le batiment étudié, deux types de planchers sont utilisés :

- Plancher a corps creux en partie courante

- Dalle pleine pour les balcons.

L’¢épaisseur des planchers dépend le plus souvent des conditions d’utilisation que des vérifications
de résistance. Ainsi, I’épaisseur des planchers est déduite a partir des conditions suivantes :

3.2.1. Condition de résistance au feu

ee=7cm pour une heure de coupe-feu

ee=1lcm pour deux heures de coupe-feu

*e=17.5cm pour quatre heures de coupe-feu

On adopte e = 16 cm.

3.2.2. Isolation phonique

Selon les régles CBA 93, I’épaisseur du plancher doit étre supérieure ou égale a 13 cm pour obtenir
une bonne isolation acoustique.

On propose une epaisseur de 16 cm.
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3.2.3. Résistance a la flexion

3.2.3.1. Plancher a corps creux

Pour des dalles reposant sur trois ou quatre appuis :
Leeck
50 40

L : la plus grande portée (entre nus d’appuis) des poutres principales, soit L = 435 cm

435_ _435

A €S—% = 87cm<e<1087cm
50 40 Pem=e=T
2.2.3.2. Dalle pleine
: L L
* Pour des dalles reposant sur trois ou quatre appuis : %£e£4—0
L <

« Pour des dalles reposant sur deux appuis (les balcons) : s=<€ 3£

35
80. .80
358530~

e >llem........... Pour deux heures de coupe-feu (BAEL91).

(@)

OnalL =80cm, —2.29cm<e<2.67cm

On adopte : e =15 cm
3.2.4. Condition de déformation (fleche)

L’épaisseur « € » est conditionnée par : ZLSS SZ—LO
435___435
<e< = —=174cm<e<21.75cm
257720 =t

3.2.5. Conclusion

Concernant le prédimensionnement des planchers, nous adopterons :

- Pour les planchers a corps creux 1’épaisseur e = 20 cm. Ce qui nous donne un plancher constitue
de hourdis de 16 cm et une dalle de compression de 4 cm.

- Pour les dalles pleines nous adopterons une épaisseur de 15 cm pour les balcons

3.3. Evaluation des charges et surcharges

Cette étape consiste a déterminer les charges et les surcharges qui influent sur la résistance et la
stabilité de notre ouvrage selon de document technique DTR-B.C.2.2.

Notre batiment est contient les types de planchers suivants :

- plancher terrasse inaccessible en corps creux (16+4) cm

-plancher étage en corps creux (16+4) cm

- plancher en dalle pleine.
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3.3.1. Planchers en corps creux
Les Tableaux 3.1 et 3.2 présentent la charge permanente et la charge d’exploitation appliquées sur
le plancher terrasse et les planchers des étages courants réalisés en corps creux et données par le
document technique DTR B.C.2.

Tableau 3.1. Charge permanente et surcharge du plancher terrasse en corps creux.

N° Matériaux p e (m) G Q
(KN/m3) (KN/m?) | (KN/m?)

1 Protection en gravillons 20 0.05 1.00

2 étanchéité multicouche 6 0.02 0.12

3 Forme de pente 22 0.10 2.20 1.00

4 Isolation thermique (liége) 4 0,04 0.16

5 Plancher en corps creux / 0.20 2.85

6 Enduit de platre 10 0.02 0.20

) 6.53

Tableau 3.2. Charge permanentes et surcharge des planchers courants en corps creux.

Matériaux p (KN/m3) e G Q
(m) (KN/m?) (KN/m?)
Revétement en carrelage 20 0.02 0.40
Mortier de Pose 20 0.02 0,40
Lit de sable 18 0.03 0.54
Plancher en corps creux / 0.20 2 .85 1.50
Enduit de platre 10 0.02 0.20
Cloisons de distribution 9 0.10 0.90
Enduit de ciment sur cloison 20 0.04 0.80
) 6.54

3.3.2. Plancher en dalle pleine
Les Tableaux 3.3, 3.4 et 3.5 présentent la charge permanente et la charge d’exploitation, appliquées
sur le plancher terrasse, les planchers des étages courants et le plancher de sous-sols, realises en

dalle pleine et données par le document techniqgue DTR B.C.2.2.
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Tableau 3.3. Charges permanente et surcharge du plancher terrasse en dalle pleine.

Matériaux p e G Q
(KN/m3) | (m) | (KN/m?) | (KN/m?)
Protection en gravillons 20 0.05 1.00
Etanchéité multicouche 6 0.02 0.12
Forme de pente 22 0.10 2.20
Isolation thermique (liege) 4 0.04 0.16 1.00
Plancher en dalle pleine 25 0.16 4.00
Enduit de platre 10 0.02 0.20
) 7.68

Tableau 3.4. Charge permanente et surcharge des planchers courants en dalle pleine.

Matériaux P e (m) G Q
(KN/m?3) (KN/m?) (KN/m?)
Revétement en carrelage 20 0.02 0.40
Mortier de Pose 20 0.02 0.40
lit de sable 18 0.03 0.54
Plancher en dalle pleine 25 0.16 4.00 1.50
enduit de platre 10 0.02 0.20
cloisons de distribution 9 0.10 0.90
enduit de ciment sur cloison 20 0.04 0.80
) 7.25

Tableau 3.5. Charge permanente et surcharge du plancher « sous-sol » en dalle pleine.

Matériaux ) e G Q
(KN/m?) (m) (KN/m?) | (KN/m?)
Revétement en carrelage 20 0.02 0.40
Mortier de Pose 20 0.02 0.40
lit de sable 18 0.03 0.54 2.50
Plancher en dalle pleine 25 0.16 4.00
enduit de platre 10 0.02 0.20
) 5.54
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3.3.3. Magonnerie
Le Tableau 2.6 donne la charge permanente des murs extérieurs réalisés en double cloison.

Tableau 3.6. Charges permanentes des murs extérieurs.

Matériaux p (KN/m?) | Ep (m) G (KN/m?)
Enduit en ciment extérieur 20 0.02 0.40
Briques creuses 9 0.15 1.35
L'ame d’air / 0.05 /
Briques creuses 9 0.10 0.90
Enduit en platre intérieur 10 0.02 0.20
) / / 2.85

3.4. Prédimensionnement des poutres

Les poutres sont des éléments porteurs horizontaux, leurs rdles est de transmettre aux poteaux les
efforts dus aux charges transmises par les planchers.

Leurs pré-dimensionnement s’effectue par des formules données par les BAEL91 (modifié 99),

Et les sections trouvées doivent étre vérifié les conditions imposées par le reglement parasismique
Algérien (RPA99).

Les deux étapes principales de pré-dimensionnement sont résumeées ci-dessous.

» Selon le BAEL 91 /modifié 99 :

LmaxS h S'—m

« La hauteur h de la poutre doit étre : ax
P 15 10

« Lalargeur b de lapoutre doitétre: 03 < b < 07h
Avec :
« L., : La plus grande portée de la poutre (entre nus d’appuis)

Soit Lmax = 3.95 m de poutre principale et Lmax = 4.35 m de poutre secondaire.
« h : hauteur de la poutre.

b : largeur de la poutre.

» Selon le R.P.A 99 (version2003) :
- La hauteur h de la poutre doit étre : h>30aM

- La largeur b de la poutre doit étre : b>20am

- Le rapport hauteur largueur doit étre : —234
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3.4.1. Poutres principale (porteuse)

3.4.1.1. Vérification selon le BAEL91 modifié 99
2633cm <h<39%cm=h=35cn
105cm<b<245cm=b= 30cm

On adopte une section de (30 x 35) cm?.

3.4.1.2. Vérification selon le RPA 99 /Version 2003
b =30cm >20cm

h=35cm > 30cm Les trois conditions dictées par le RPA99 sont vérifiées.

N_116

b <4

3.4.2. Poutres secondaire (non porteuse)

3.4.2.1. Vérification selon le BAEL91 modifié 99

29¢cm <h<435cm

105cm<b<245cm

On adopte une section de (30 x 35) cm?.

3.4.2.2. Vérification selon le RPA 99 /version 2003
b=30cm 220 cm

h=35 cm 230 cm Les trois conditions dictées par le RPA99 sont vérifiées.

h_116 <4

b

3.4.3. Poutres paliéres

La poutre paliére est une poutre qui soutient le palier d’un escalier (située sous le palier de repos).
Dans notre batiment la portée de la poutre palieres L = 4,65 m. Le pré-dimensionnement de cette
poutre se fait de la méme démarche que la poutre principale et secondaire.

3.4.3.1. Vérification selon le BAEL91 modifié 99

2%m<h<435cm=h=35cm
105cm <bh<245cm=bh=30cm

On choisit une section (30 x 35) cm?.
3.4.3.2. Vérification selon le RPA 99 /Version 2003
b=30cm =20 cm

h =35cm=30cm Les trois conditions dictées par le RPA99 sont veérifiées.

h_
5—1.16 <4
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3.4.4. Conclusion
Le choix final des dimensions des poutres est le suivant :
- Poutres principale : (30 x 35) cm?.
- Poutre secondaire : (30 x 35) cm?.
- Poutre paliére : (30 x 35) cm?.
3.5. Prédimensionnement des poteaux
3.5.1. Principe de pré-dimensionnement
Les poteaux sont pré-dimensionnés en compression simple, en choisissant le poteau central, le
poteau d’angle et le poteau de rive les plus sollicités de la structure. Chaque type de ces poteaux
supporte une surface du plancher chargé. On utilisera un calcul basé sur la descente de charge et on
Appliquera la loi de dégression des charges d’exploitation.
3.5.2. Etapes de pré-dimensionnement
Les étapes de pré-dimensionnement des poteaux sont :
» Calcul de la surface reprise par chaque poteau.
> Evaluation de I’effort normal ultime de compression a chaque niveau.
» Lasection du poteau est calculée aux états limite ultime (ELU) vis-a-vis de la
Compression simple.
> La section du poteau obtenue doit étre vérifiée les conditions minimales imposées par le
RPA99 version 2003 [2].
3.5.3. Loi de dégression des charges d’exploitation
Chaque plancher d’un immeuble est calculé pour la charge d’exploitation maximale qu’il est appelé
a supporter. Toutefois, comme il est peu probable que tous les planchers d’une méme construction
soient soumis, en méme temps, a leurs charges d’exploitation maximales, on réduit les charges
transmises aux fondations [8].
Soit Qo la charge d’exploitation sur la terrasse couvrant le batiment, Q1, Qo,....... Qn les charges
d’exploitation respectives des planchers des étages 1,2,.....n numérotés a partir du sommet du
batiment.

On adoptera pour le calcul des points d’appui les charges d’exploitations suivantes :

® SOUS LOTTASSE. . vt vttt etee ettt et e eee e ee e e e aeeaenens Qo

* Sous dernier €tage. .......c.ovuiiiiiiiiii e Qo+ Q1

* Sous étage immédiatement inférieur (étage 2).................. Qo +0.95 (Q1+ Q2)

* Sous étage immédiatement inférieur (étage 3).................. Qo +0.90 (Q1 + Q2 + Q3)

*Sous I’étage n quelconque. .........ceuvenienieiiiniiiiin, Qn=Q +ﬂ] (Q +Q +...... +Q)
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Le coefficient 35,] N ¢tant valable pour n>5

Lorsque les charges d’exploitation sont les mémes pour tous les étages, la loi de dégression
établie précédemment se fait d’un ordre de 10 % par étage jusqu’a 0.5 Q, valeur conservee pour les
étages inférieures suivants.

Les Tableaux 3.7 et 3.8 résument la loi de dégression appliquée dans le cas de notre batiment.

Tableau 3.7. Dégression des charges d’exploitation.

Niveau des planchers Qi > Qi
T Qo Qo
6 Q1 Qo+Q1
5 Q2 Qo+Q1+0.9Q2
4 Qs Qo+Q1+0.9Q,+0.8Q3
3 Qs Qo+Q1+0.9Q2+0.8Q3+0.7Q4
2 Qs Qo+Q1+0.9Q2+0.8Q3+0.7Q4+0.6Qs
1 Qs Qo+Q1+0.9Q2+0.8Q3+0.7Q4+0.6Qs+0.5Qs
RDC Q7 Qo+Q1+0.9Q2+0.8Q3+0.7Q4+0.6Qs+0.5 (Qs+Q7)

Tableau 3.8. Résultat de la loi de dégression.

Niveau Q (KN/m
Avant dégression | Apres dégression
Terrasse 1.0 1.00
Ne 15 2.50
Ns 15 3.85
N4 1.5 5.05
N3 15 6.10
N2 1.5 7.00
N1 1.5 7.75

3.5.4. Dimensionnement des poteaux
Le pré-dimensionnement est déterminée en supposant que les poteaux sont soumis a la compression

simple par la formule suivante :

N= aLBrfczg —I—A’ feJ o .(l)

09, Vs
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Avec
Ny : effort normal ultime (compression) Ny =1.35Ng +1.5Ng

a . coefficient réducteur tenant compte de la stabilité (Otz f(ﬂ))
I

A: élancement d’EULER ZZT .

I+ : longueur de flambement ;

i : rayon de giration| 1=,/ =
\ g [ \/—gj

| : moment d’inertie de la section par rapport a 1’axe passant par son centre de gravité

3
et perpendiculaire au plan de flambement[l :bl_gJ
B : surface de la section du béton (B=a x b).
. coefficient de sécurité pour le béton (y»=1.50)........... situation durable.
ys . coefficient de sécurité pour I’acier (ys=1.15)............. situation durable.

fe : limite ¢lastique de I’acier (fe=400MPa).

fcos @ résistance a la compression du béton a 28 jours (fc2s=25MPa).

As : section d’acier comprimée.

Br : section réduite d’un poteau, obtenue en réduisant de sa section réelle 1cm d’épaisseur

sur toute sa périphérie (Br= (a-0.02) (b-0.02)) [m?].

Selon le BAEL91- modifié 99 : 0.2%3% <F%

On cherche a dimensionner le poteau de telle sorte que :é =1%

B
085 i 1=50

[ Yo 4=
A
1+0.j 35| |
2

-azo.a(%oj si 50<A<10C

Pour les poteaux carrés, il est préférable de prendre A=35—>a=0.70¢

On tire de I’équation (1) la valeur de Br :

> N’I —_
Br_aL O AT J 0066N,
09, B
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Le minimum requis par “RPA99 version 2003 pour une zone sismique 11 b,

N

*Mifg,b)>2%
*Mi.(ab)>2ﬂb

#1834

i 4<b<

Avec :(a ; b) : dimensions de la section.

he : hauteur d’étage.

On opte pour des poteaux de section carrée (a=b).

On vérifier la section a I’état limite de service selon le BAEL 99.

Nser
Oser — B+nAS_O6f .....................................Q.Z)

Avec :
Nser : Effort normal pondéré a L’E.L.S tel que Nser = NG + Ng

B : Section du béton du poteau.

Es 4

n : Coefficient d’équivalence : N=== Eb

As: La section d’acier qui sera prise a 1%B. (zone2)

oser: La contrainte de compression a L’E.L.S.

En remplacant les différents termes dans 1’équation précédente, on aura :

Gser = l'\lL%s%f s IS MPA. ..., 2.3

3.5.5. Surfaces revenants aux poteaux

La Figure 2.3 présente le plan de coffrage du batiment étudié.
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Figure 3.1. Plan de coffrage.

3.5.5.1. Poteau de rive (F-3)

La surface du plancher revenant au poteau de rive le plus sollicité est :
S =4.225*1.775 = 7.49m2,

2,1
»

- N

SG'E

2.125

0,8

A
v

1,775

Figure 3.4.2 Surface revenant au poteau de rive (poteau F3)

3.5.5.2. Poteau central de Niveau (D-3)
3.5.5.2.1. Niveau (RDC + étagel)

La surface du plancher revenant au poteau central le plus sollicité est :
S=(1,95x%2,18) + (1,95 x 1,58)+ (1,98 x 1,58) +(1,98 x 2,18) =14.78 m2.
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1.95m

1.98 m

Figure 3.3. Surface revenant au poteau ¢

3.5.5.2.2. Niveau (étage 2 a6)

P (35X35)

entral du niveau RDC + étage 1 (poteau B2)

La surface du plancher revenant au poteau central le plus sollicité est :

S = (1,95 x 2,18) + (1,95 x 1,58)+ (1,98 x 1,5

8) +(1,98 x 2,18) = 14.78 m2.

2.18m 1.58m
— e —>

e
8 P (35x35)
—

€

©

S

-

Figure 3.4. Surface revenant au poteau

central du niveau étage 2 a 6 (poteau B2)
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BT o oo G v N _
FE] g
. %% ....... :[_.___%__._ :_ ..... _% ....... 2
[P L : o
APEURIEN N ISR S
S 4’4_ ................ T V- 2
' 2.18m : 1.58m !

Figure 3.5. de coffrage de poteau central (poteau B2)

2.5.5.3. Conclusion

Le poteau central (D-3) est le plus sollicité parmi les trois types des poteaux, a une surface de
participation S = 20.04 m?, on majore cette surface de 15 % pour prendre en compte le poids des
éléments porteurs (poutres et poteaux) soit : S =1.15 x 14.78 = 20 m2.

3.5.6. Calcul des charges

3.5.6.1. Charges permanente

Niveau T

Poids plancher terrasse GPT =6.53x14.78 =96.513KN

Poids des poutres principales GPP =0.30%x0.35%3.93x25=10.32KN

Poids des poutres secondaires GPS = 0.3x0.35x 3,76x25=9,87KN

Poids du poteau PP = (0.35%0.35) x25x2,97=9.09 KN

Neit = 125,8KN

Niveau 6
Poids revenant Niveau T : Neit= 125,8 KN
Poids plancher courants GPT =6.53x14.78 =96.513KN

Poids des poutres principales  GPP = 0.30x0.35x3.93x25=10.32KN

Poids des poutres secondaires  GPS =0.3x0.35x 3,76x25=9,87KN

Poids du poteau PP = (0.35x0.35) x25%2,97=9.09 KN
Nc2t = 251.6KN

Niveau 5
Poids revenant 65™étage Nc2t =251.6KN
Poids plancher courants GPT =6.53%x14.78 =96.513KN
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Poids des poutres principales GPP =0.30x0.35%3.93%x25=10.32KN

Poids des poutres secondaires GPS =0.3x0.35x 3,76x25=9,87KN
Poids du poteau PP = (0.35%0.35) x25x2,97=9.09 KN
Ngst =377.4KN

Niveau 4
Poids revenant 5°™ étage Neat = 377.4 KN
Poids plancher courants GPT =6.53%x14.78 =96.513KN

Poids des poutres principales GPP =0.30%0.35%3.93x25=10.32KN

Poids des poutres secondaires GPS = 0.3x0.35x 3,76x25=9,87KN

Poids du poteau PP = (0.35x0.35) x25%2,97=9.09 KN
Neat=503.2 KN

Niveau 3
Poids revenant 4°™étage Neat = 503.2 KN
Poids plancher courants GPT =6.53%x14.78 =96.513KN

Poids des poutres principales  GPP = 0.30x0.35x3.93x25=10.32KN
Poids des poutres secondaires GPS =0.3x0.35x 3,76x25=9,87KN

Poids du poteau PP = (0.35x0.35) x25x2,97=9.09 KN
Nest =629 KN

Niveau 2

Poids revenant 3°™ étage Nest =629 KN

Poids plancher courants GPT =6.53%x14.78 =96.513KN

Poids des poutres principales GPP =0.30x0.35%3.93%x25=10.32KN

Poids des poutres secondaires GPS = 0.3x0.35x 3,76x25=9,87KN
Poids du poteau PP = (0.35%0.35) x25x2,97=9.09 KN
Nest = 755.503 KN

Niveau 1
Poids revenant 2°™étage Nocet = 755.503 KN
Poids plancher courants GPT =6.53%x14.78 =96.513KN

Poids des poutres principales GPP = 0.30x0.35%3.93%x25=10.32KN
Poids des poutres secondaires GPS = 0.3x0.35% 3,76x25=9,87KN
Poids du poteau PP = (0.35%0.35) x25x3,2 =9.8 KN
N7t = 882.006 KN
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Nota : le poteau central est majoré entre 10% et 15% (B.A.E.L) [2]

Nt = Ngrr + (Ne7r * 0.15) = 1014.30KN
3.5.6.2. Charges d’exploitation
Le Tableau 3.9 présente la charge d’exploitation dans chaque niveau (Ngo =S X Q) apres dégression
des charges.
Tableau. 3.9. Résultats de la dégression des charges

Niveaux Q (KN/m?) No (KN)

T 1.00 6,39
Ns 2.50 15.975
Ns 3.85 24,60
Na 5.05 32,23
N3 6.10 38,38
N> 7.00 44 73
N1 7.75 111,83

RDC 8.50 122 ,655

Le choix final des sections des poteaux centraux, et la vérification des sections selon
RPA 99/ Version 2003, sont récapitulés dans le Tableau 3.10.

Tableau 3.10. Section des poteaux choisis.

Niveaux | Ng No Nu Br a=b RPA ChoiX | Neer Cs Gser condition
(KN) (KN) (KN) | (cm?) | (cm) (cm?) (KN) (MPa) | (MPa)
6 125.8 15.975 |193.75 | 127.86 | 11.32 | 30*30 | 35*35 | 141.775 102 |15 ok
5 251.6 24.60 376.56 | 248.53 | 15.78 | 30*30 | 35*35 | 276.2 2 15 ok
4 377.4 32.23 557.835| 368.171| 19.20 | 30*30 | 35*35 | 402 2.89 |15 ok
3 503.2 38.38 736.89 | 486.33 | 22.07 | 30*30 | 35*35 | 535.43 3.85 |15 ok
2 629 44.73 916.245| 604.722| 24.61 | 30*30 | 35*35 | 667.38 480 |15 ok
1 755.503 | 111.83 | 1187.67| 783.862| 28.01 | 30*30 | 35*35 | 867.333 |6.23 | 15 ok
RDC | 882.006 | 122.655 | 1374.70| 907.305| 30.14 | 30*30 | 35*35 | 1004.661 | 7.22 | 15 ok

3.6. Predimensionnement des voiles

On appelle voiles, les murs réalisés en béton armé, ils sont congus de facon a reprendre les charges
et surcharges verticales, et assure la stabilité de 1’ouvrage vis-a-vis des charges horizontales
(séisme). Pour leur pré dimensionnement, nous avons utilisés les recommandations du RPA99
version2003. L'épaisseur minimale est de 15 cm, et elle doit étre déterminée en fonction de la

hauteur libre d'étage he et des conditions de rigidité aux extrémités.
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1> 4e

h.

Figure 3.6. Coupe de voile en élévation.
L’¢épaisseur du voile doit étre vérifiée la relation suivante :
Anir> Max (‘he/ 20 ; 15 cm)

Avec :
he : hauteur d’étage.

Air: epaisseur du voile.

L : longueur du voile.
Pour le RDC et I'étage courant : |’1E =(2.97-0.35)=2.62 m

Anip> max {15cm;13.1}  => a,;=>15.00 cm.

On adopte pour le RDC et les étages courants G, = 15 cm.
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Chapitre 04 Etude sismique

Chapitre 04 : Etude sismique

4.1. Introduction

Parmi les catastrophes naturelles qui affectent la surface de la terre, on trouve les secousses
sismiques qui ont le plus d'effets destructeurs dans les zones urbanisées.

Face a ce risque, et a lI'impossibilité de le prévoir, il est nécessaire de construire des
structures pouvant résister a de tels phénomeénes, afin d'assurer une protection acceptable
des vies humaines, d’ou l'apparition de la construction parasismique. Cette derniere se base
généralement sur 1’étude du comportement dynamique sous I’action sismique des
structures secouées. L'objectif initial de I'étude sismique de notre structure, est la
détermination de ses caractéristiques dynamiques propres lors de ses vibrations libres non-
amorties. L’étude de notre structure comme elle se présente est souvent trés complexe,
c'est pourquoi on fait souvent appel a des modélisations qui permettent de rechercher un
mécanisme simplifié qui nous rapproche le plus possible de son comportement réel, en
tenant compte la masse et la raideur (rigidité) de tous les €léments de la structure afin de
simplifier suffisamment I'analyse dynamique.

4.2. Caractéristique dynamique

Les caractéristiques propres de la structure sont obtenues a partir du systeme non amorti.

Son équation est donnée par la relation suivante :

[m]{x(t)}+[|<]{x(t)}: O )
Ou:
[M] : Matrice de masse de la structure.

[K] : Matrice de rigidité de la structure.

{X} : Vecteur des accélérations.

{X} : Vecteur des déplacements.

L’analyse d’un systéme a plusieurs degrés de liberté en vibration libre non amorties, nous
permet de définir les propriétés dynamiques les plus importantes de ce systeme, qui sont

les fréquences propres et les modes propres.

Dans chaque mode propre de vibration, chaque point de la structure exécute un mouvement

harmonique autour de sa position d’équilibre. Ce qui peut s’écrire :
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W)i=tAsIn ( ot+g)........ @)
Avec :

{A} : vecteur des amplitudes

: Fréquence de vibration

@: Angle de déphasage

Les accélérations en VLNA sont alors données par :

AW)i=—FAsinlot+g) 3)

En reportant les équations (2) et (3) dans I’équation (1), on aura :

[K]-cAM][Asinot+o)=0} ......... )

Cette équation doit étre vérifiée quel que soit le temps (t), donc pour toutes les valeurs de
la fonction sinus, ce qui donne :

[K-AMA=0}....... 5

Ce systeme d’équation est un systéme a (n) inconnues Ai. C’est un systéme d’équation
homogéne qui ne peut admettre une solution non- nulle que si le déterminant de la matrice

carrée s’annule, c’est a dire :

det[[K]-<AM]]=0.......... (6)

L’expression ci-dessus est appelée equation caractéristique.

En développant I’équation caractéristique, on obtient une €équation polynomiale de degré
(2n) en (w).

Les n solutions (af,a)},...aﬁ) sont les carrés des pulsations propres des (n) modes des
vibrations possibles.
Le 1°" mode vibratoire correspond a ms et il est appelé mode fondamental (w1<w2<... <wn).

A chaque pulsation propre, correspond une forme d’oscillation appelée mode propre {A}j

ou forme modale.

4.3. Analyse sismique

Toute structure implantée en zone sismique est susceptible de subir durant sa durée de vie

une excitation dynamique de nature sismique. De ce fait la détermination de la réponse
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sismique de la structure est incontournable lors de I’analyse et de la conception
parasismique de cette derniére. Ainsi, le calcul du batiment vis-a-vis de séisme vise a
évaluer les charges susceptibles d’étre engendrées dans le systéme structural lors du
séisme. Dans le cadre de notre projet, la détermination de ces efforts est faite par le logiciel
ETABS qui utilise une approche dynamique (par opposition a 1’approche statique
équivalente) basée sur le principe de la superposition modale.

4.3.1. Modélisation de rigidité

La modélisation des éléments constituants le contreventement (rigidité) est effectué comme
suite :

- Chaque poutre et chaque poteau de la structure a été modélisé par un élément linéaire
type poutre (frame) a deux nceuds, chaque nceud posseéde 6 degré de liberté (trois
translations et trois rotations).

- Les poutres entre deux nceuds d’un méme niveau (niveau i).

- Les poteaux entre deux nceuds de différent niveaux (niveaux i et i+1).

- Chaque voile est modélisé par un élément surfacique type Wall a quatre nceuds.

- La dalle est modélisée par un élément surfacique type « Slab » a quatre nceuds.

- Pour tous les planchers, nous avons attribués une contrainte de type diaphragme ce qui
correspond a des planchers infiniment rigide dans leur plan pour satisfaire 1’hypothése.

- Tous les nceuds de la base du batiment sont encastrés (6DDL bloqués).

4.3.2. Modélisation de masse

- La masse des planchers est supposée uniformément répartie sur toute la surface du
plancher. La masse est calculée par 1’équation (G+AQ) imposée par le RPA99/Version
2003 avec (f=0.2) pour un batiment a usage d’habitation.

- La masse volumique attribuée aux matériaux constituant les poteaux et les poutres est
prise égale a celle du béton & savoir 2.5t/m?3,

- La masse de I’acrotére et des murs extérieurs (magonnerie) a été répartie aux niveaux des
poutres qui se trouvent sur le périmetre des planchers (uniquement le plancher terrasse
pour I’acrotere).

- La masse des escaliers a €té répartie au niveau des poutres paliéres et les poutres des

planchers délimitant la cage d’escalier (par plancher).
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4.3.3. Choix de la méthode de calcul

Le choix des méthodes de calcul et la modélisation de la structure ont comme objectif de
prévoir aux mieux le comportement réel de 1’ouvrage.
Les régles parasismiques Algériennes (RPA99/version2003) propose trois méthodes de
calcul des sollicitations.

1- La méthode statique équivalente.

2- La méthode d’analyse modale spectrale.

3- Laméthode d’analyse dynamique par accélérogramme.
4.3.3.1. La méthode statique équivalente
Les forces dynamiques réelles qui se développent dans la construction, sont remplacées par
un systeme de forces statiques fictives dont les effets sont considérés équivalents a ceux de
I’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 choisies par le projecteur. Dans le cas
général, ces deux directions sont les axes principaux du plan horizontal de la structure.
Les conditions d’applications de la méthode statique équivalente sont :
» Le batiment étudié satisfaisait aux conditions de régularit¢ en plan et en élévation avec
une hauteur au plan au plus égale a 65 m en zones I et Il et a 30m en zones 111
* Le batiment étudié présente une configuration irréguliére tout en respectant, outres les
conditions de hauteur énoncées en haut, et les conditions complémentaires suivantes :

* groupe d’usages 3 et 2, si la hauteur est inférieur ou égale a 5 niveaux oul7m

* groupe d’usage 1B, si la hauteur est inférieur ou égale a 3 niveaux ou 10 m.

* groupe d’usage 1A, si la hauteur est inférieure ou égale a 2 niveaux ou 8m.
» La méthode statique équivalente n’est pas applicable dans le cas de notre batiment car la
structure est classée dans un groupe d’usage 2 et sa hauteur est supérieure a 17 m (21.92
m).
4.3.3.2. La méthode modale spectrale
La méthode d’analyse modale spectrale peut étre utilisée dans tous les cas et en particulier,
dans le cas ou les conditions d’utilisation de la méthode statique équivalente ne sont pas
verifiées.
Le principe de cette méthode est la rechercher pour chaque mode de vibration le maximum
des effets engendrés dans la structure par les forces sismiques, représentées par un spectre

de calcul. Ces effets sont par suite combinés pour obtenir la réponse de la structure.
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Cette méthode est basée sur les hypothéses suivantes :

* Concentration des masses au niveau des planchers.

* Seuls les déplacements horizontaux des nceuds sont pris en compte.

* La somme des coefficients des modes soit aux moins égales 90 %.

* Tous les modes ayant une masse modale effective supérieure a 5 % de la masse totale de
la structure soient retenus pour la détermination de la repense totale de la structure.

* Le minimum de modes a retenir est de trois (3) dans chaque direction considérée.

Dans le cas ou les conditions décrites ci-dessus ne peuvent pas étre satisfaites a cause de
I’influence importante des modes de torsion, le nombre minimal de modes (K) a retenir

doit étre tel que :
K>3/N Et T, <020sec

Ou : N représente le nombre de niveaux au-dessus du sol et TK la période du mode K.

4.3.4. Utilisation des spectres de réponse

La pratique actuelle la plus répondue consiste a définir le chargement sismique par un
spectre de réponse. Toute structure est assimilable a un oscillateur multiple, la réponse
d’une structure a une accélération dynamique est fonction de 1’amortissement ({) et de la
pulsation naturelle (®). Pour des accélérogrammes données, si on évalue les réponses
maximales en fonction de la période (T), on obtient plusieurs points sur un graphe qui est
nommeé spectre de réponse et qui aide a faire une lecture directe des déplacements
maximaux d’une structure.

L’action sismique est représentée par un spectre de calcul suivant :

1254 14T (2&79—1) 0<T<T,
T(“77TR
2571252 T,<T<T,

2/3
25(12&)%(%) T, <T<30s

Q(T2)2/3(3j5/3
K25v;(1256\)7R 2| |7 T>30s

Sa
g

Avec :

A : Coefficient d’accélération de la zone (A= 0.20 : Zone IIb, groupe d’usage 2).
n : Facteur de correction d’amortissement.

R : Coefficient de comportement.
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Q : Facteur de qualité

La Figure 4.1 ci-dessous, montre la représentation graphique du spectre de réponse

A%
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Figure 4.1. Spectre de réponse.

e Calcul de la force sismique par la méthode statique équivalente

La force sismique totale V appliquée a la base de la structure, doit étre calculée

successivement dans deux directions horizontales et orthogonales selon la

formule suivante :

V:%}XW

Avec :

* A : coefficient d’accélération de zone (A = 0.20 ; groupe d’usage 2 et zone sismique I1b)
* D : facteur d’amplification dynamique moyen. Il est fonction de la catégorie du site, du

facteur de correction d’amortissement (1) et de la période fondamentale de la structure (T).

UDBKM/Génie Civil/Structures/2023 42



Chapitre 04 Etude sismique

/

250 0<T<T,
) -I-2 2/3
0=) 252 T, <T<30s
-I-2 2/3(3.0)5/3 S
L 3_0j T T>30s

T1, T2 : périodes caractéristiques associée a la catégorie du site est donnée dans le Tableau
4.7 de RPA99/Version 2003.

e Estimation de la période fondamentale de la structure (T)

La valeur de la période fondamentale (T) de la structure peut étre estimée a partir de
formules empiriques ou calculées par des méthodes analytiques ou numérigues.
Les formules empiriques a utiliser selon le RPA99/version 2003 sont :

_o0oh
T =009 15

T=G xh¥*

Ct : Coefficient fonction du systéme de contreventement et de type de remplissage
(Cr=0.05)
hn: Hauteur mesurée a partir de la base de la structure jusqu’au dernier niveau
(hn =21.92 m)
D : est la dimension du batiment mesurée a sa base dans la direction de calcul consideré
Dx=19.20met Dy =16.45m

T =min

Selon x-x 9192
T=0. =04
009\/T20 045@ec
Tx=min — Tx=450 sec
T=005x(2192F* =0508eC
Selon y-y
2192
T=0 =04
OOQJWS 0486 sec
Tx=min — Tx=486 sec

T=005+(2192* =0506sec
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T1=0.15 sec.

Sol meuble — site3
T2 =0.50 sec.

Le facteur d’amplification dynamique moyen est :

D =25, Si 0<Tx<T:
T 2/3
D ZZS{TZyJ Si To<Ty<3sec

n : Facteur de correction d’amortissement donné par la formule :

7= % >07

&(%) est le pourcentage d’amortissement critique fonction du matériau constitutif, du type

de structure et de I’importance des remplissages

Pour notre batiment on prend £=10 %

n= /(m ‘1 >07=n =0.76

D =257=2.5x0.76 = 1.90
D, =257=2.5x0.76 = 1.90
* R : Coefficient de comportement global de la structure
Les valeurs du coefficient de comportement sont données par la réglementation en fonction
du type de structure (mode de contreventement Tableau (4.3) (Art 4.2.3 RPA 99/Version
2003), des matériaux utilisés et des dispositions constructives adoptées pour favoriser la
ductilit¢ des éléments et assemblages, c’est-a-dire leur aptitude a supporter des
déformations supérieures a la limite élastique.
Dans notre étude R = 3.5 pour la Structure | (systeme de contreventement par voiles
porteurs en béton armé) et R = 5 pour la Structure 1l (systéme de contreventement mixte
assureé par des voiles et des portiques).
* Q : facteur de qualité de la structure. 1l est fonction de :
- redondance et de la géométrie des éléments qui la constituent
- régularité en plan et en élévation

- la qualité de controle de la construction

6
La valeur de Q déterminée par la formule : Q:l+2|%
1
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AVec :

Pq représente la pénalité a retenir selon que le critere de qualité est satisfait ou non,

Ces pénalités sont résumées dans le Tableau 4.1 (Tableau 4.4 de RPA 99/version 2003).

Tableau 4.1. Facteur de qualité Q de la structure.

N° Critere Suivant X
Observé Valeur
1 Condition minimales sur les Non 0.05

files de contreventement

2 Redondance en plan Non 0.05
3 Régularité en plan Non 0.05
4 Régularité en élévation Oui 0.05
5 Contrble de la qualité des Oui 0
matériaux
6  Contrdle de la qualité de Oui 0
I’exécution

En récapitulant les résultats on trouve :
Qx=Qy =1+ (0.05+ 0.05+ 0.05+ 0.05) = 1.20

e T :Périodes caractéristiques :

T, =015s| .
T, =0.505}S oS

W : poids de la structure calculé par la formule suivante :

W

W étant donné par : W =5+,

Avec :

Suivant Y
Observé Valeur
Non 0.05
Non 0.05
Non 0.05
Non 0.05
Oui 0
Oui 0

Wi : Le poids concentré au niveau du centre masse du plancher “i”;

Wei: Le poids di aux charges permanentes et celui des équipements fixes éventuels,

secondaires de la structure au niveau “i”;

&g M.
1

Wi : Surcharges d’exploitation au niveau

B : Coefficient de pondération, fonction de la nature et de la durée de la charge

d’exploitation.
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B = 0.2 (batiment d’habitation, bureaux ou assimilés).

Le Tableau 4.2 récapitule les parameétres sismiques retenus pour nos structures.
Tableau 4.2. Paramétres sismiques

Coefficient Conditions Valeurs

A Ouvrage groupe 2 0.2
Hauteur batiment > 48m
Zone sismique 11b

R Systeme de contreventement voile porteurs 35
Systeme de contreventement mixte 5

Q 1+2Pq 1.20

E - 10%

H [(7/ 2+e)] ¥2>0.7 0.76

T1 Site 3 0.15s

T2 Site 3 0.50s

. Résultante des forces sismiques de calcul
L’une des premicres vérifications préconisée par le RPA99 version 2003 est relative a la

résultante des forces sismiques. En effet la résultante des forces sismiques a la base “V;”
obtenue par combinaison des valeurs modales ne doit pas étre inférieur a 80% de la
résultante des forces sismiques déterminée par la méthode statique équivalente “V” pour
une valeur de la période fondamentale donnée par la formule empirique appropriée.

Si Vi<0,8V, il faut augmenter tous les parametres de la réponse (forces, déplacements,

08V

moments,.....) par le rapport : ———

Vi
4.3.5. Vérifications exigées par le RPA 99/version 2003
Pour les deux méthodes de calcul, le RPA 99/version 2003 exige les vérifications
suivantes :
* Vérification de comportement pour les trois premiers modes
* Vérification des périodes
* Vérification de participation massique
* Vérification de la résultante des forces sismiques
* Vérification de déplacements inter-étages
* Vérification vis-a-vis de ’effet P-A
Remarque : si un critére (parmi les six) n'est pas vérifié, on dit que la structure n'est pas

stable et il faut augmenter sa rigidité par I'addition des autres voiles de contreventement.
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4.4. Disposition des voiles et interprétation des résultats

Nous présenterons dans la suite, les différents modéles de disposition des voiles de
contreventement, ainsi que les Vvérifications exigées par RPA 99/version 2003 et les
résultats de I’analyse sismique réalisée par logiciel ETABS.

4.4.1. Premier modele de disposition des voiles

Dans le premier modeéle, les voiles de contreventement sont disposés dans la cage d'escalier

des deux structures | et 1.

TYY YT

®,

Figure 4.2. Premier modeéle de disposition des voiles de contreventement
de la Structure I et 11.

Le comportement des trois premiers modes du premier modeéle est présenté sur la Figure
4.3
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Mode 1. Translation selon X Mode 2. Translation selon Y
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Mode 3. Rotation selon Z

Figure 4.3. Comportement des trois premiers modes du premier modele (structure | et 11).

4.4.1.1. Vérification des périodes fondamentales

Les valeurs des périodes fondamentales données par I'ETABS ne doivent pas dépasser
celles estimées a partir des formules empiriques de RPA 99/version 2003 majorée de 30 %.
La période calculée par RPA est reste constante pour les deux structures, parce qu'elle est
déterminée en fonction des caractéristiques géométriques de la structure. Par contre, la
période calculée par logiciel ETABS est différente, en raison de la variation du coefficient
de comportement global de la structure.

Pour les deux structures, la période calculée par ETABS n'est pas inférieure a celle
calculée par RPA majorée de 30%, donc la condition n'est pas vérifiée et les deux
structures ne sont pas stables. On doit augmenter l'inertie ou la rigidité des deux structures
par I'addition des autres voiles de contreventement.

Tableau 4.3. Vérification des périodes fondamentales.

1.3 X Trra
Trera(S) | TeTaBs (S) © Tetass < 1.3TrrA
S

X 0.450 0.800 0.585 Non Vérifiée
Structure |

Y | 0.490 0.740 0.637 Non Vérifiée

X 0.450 0.890 0.585 Non Vérifiée
Structure Il

Y 0.490 0.810 0.637 Non verifiée
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4.4.2. Modele final de disposition des voiles

La Figure 4.4 montre la disposition finale des voiles de contreventement de nos structures.
La Structure | est contreventée par dix (10) voiles et la Structure Il est contreventé par six
(06) voiles disposés pour assurer un bon comportement dynamique du batiment sous 1’effet
de D’action sismique, et pour améliorer son comportement ductile, qualité structurale
indispensable dans les régions de forte sismicité. Dans la Structure | (systéme de voiles
porteurs) le réle de résistance aux forces horizontales (sismiques) est assuré uniquement
par les voiles, tandis que dans la Structure Il (systeme mixte), le r6le porteur vis-a-vis des
charges horizontales est assuré conjointement par les voiles et les portiques (poutres
et poteaux) ce qui diminué le nombre de voiles dans la structure.

Le comportement des trois premiers modes est représenté sur la Figure 4.8.
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(b) : Structure 11

Figure 4.4. Disposition finale des voiles de contreventement.

Le comportement des trois premiers modes est le méme dans les deux structures, il
présente une translation selon X et Y et une rotation selon Z comme le montre les Figures
4.5 (a) et (b)
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(b) : Structure 11
Figure 4.5. Comportement des trois premiers modes du modele final.
Le calcul des périodes fondamentales est présenté au Tableau 4.4.
Tableau 4.4. Vérification des périodes.
Trea (S) Terass (S) 13X Trea(S) = Termss < 1.3Trea

X 0.450 0.585 Vérifiée
Structure | 0.480

Y 0.490 0.460 0.637 Vérifiée

X 0.450 0.580 0.585 Vérifiée
Structure 11

Y 0.490 0.630 0.637 Vérifiée

4.4.2.1. Vérification de participation massique
La vérification de pourcentage de participation massique est donnée aux Tableaux 4.5
et 4.6.

Tableau 4.5. Pourcentage de participation massique de la Structure |

Mode Période (s) Participation massique Cumul de participation
massique (%)
Sens (x) Sens (y) Sens (x) Sens (y)

1 0.48 70.12 0.00 70.12 0.00
2 0.46 0.02 67.06 70.14 67.06
3 0.38 0.49 2.70 70.63 69.76
4 0.14 17.36 0.01 87.99 69.77
5 0.12 0.09 17.19 88.08 86.96
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6 0.11 0.56 0.93 88.64 87.89
7 0.06 6.12 0.00 94.76 87.89
8 0.06 0.03 6.40 94.79 94.29
9 0.05 0.20 0.38 94.99 94.68
10 0.04 2.48 0.00 97.48 94.68
Tableau 4.6. Pourcentage de participation massique de la Structure II.
Mode Période (s) Participation massique Cumul de participation
massique (%)
Sens (X) Sens (y) Sens (x) Sens (y)
1 0.63 0.562 69.144 0.5623 69.144
2 0.58 52.921 1.664 53.483 70.809
3 0.48 18.167 0.6229 71.651 71.432
4 0.201 0.031 17.283 71.682 88.715
5 0.18 9.174 0.417 80.857 89.132
6 0.15 9.174 0.153 88.882 89.283
7 0.1 0.006 5.98 88.889 95.267
8 0.1 2.473 0.124 91.362 95.3918
9 0.077 3.489 0.023 94.844 95.414
10 0.06 0.011 2.071 94.855 97.486

4.4.2.2. Vérification de la résultante des forces sismiques
Les Tableaux 4.7 et 4.8 présentent le calcul et la vérification de la résultante des forces
sismiques des deux structures étudiées. On peut déduire a partir du Tableau 4.7 que le
poids d'une structure contreventée par voiles porteurs (Structure 1) est plus élevée que celle
contreventée par voile-portiques (Structure Il) ce qui amplifié la force sismique appliquée a
la base de la premiére structure dans les deux sens.

Tableau 4.7. Calcul de la force sismique.

A Dx Dy R Qx Qy YWi(KN) Vx(KN) Vy(KN)

Structure | 0.2 19 19 35 12 12 17422.24 2269.87  2269.87

Structure 11 0.2 19 19 5 12 1.2 16774.46  1529.83 1529.83
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Tableau 4.8. Vérification de la résultante des forces sismique de calcul,

Structure |

Structure 1l

V (KN) Vit (KN) 0.8V Vi> 0.8V
X 2269.87 1997.09 1815.89 Vérifiée
Y 2269.87 1923,95 1815.89 Vérifiée
X 1529.83 1601.93 1223.86 Vérifiée
Y 1529.83 1547.41 1223.86 Vérifiée

4.4.2.3. Veérification des déplacements

Les déplacements inter-étages dans les deux sens sont regroupés dans les Tableaux 4.9 a

4.12 présentés ci-dessous

Tableau 4.9. Vérification des déplacements inter-étages dans le sens X de la Structure 1.

Niveau

RDC
Etage 1
Etage 2
Etage 3
Etage 4
Etage 5

Etage 6

(cm)
0.09
0.27
0.50
0.74
0.97
1.17

1.35

5K
(cm)

0.315
0.945
1.750
2.590
3.395
4.095

4.725

Sens

§K-1
(cm)

0.315
0.945
1.750
2.590
3.395

4.095

X-X

AK
(cm)

0.32
0.63
0.81
0.84
0.81
0.70

0.63

hK
(cm)

320.0
297.0
297.0
297.0
297.0
297.0

297.0

ﬁ

hK

(%)
0.098
0.212
0.271
0.283
0.271
0.236

0.212

Observation

Vérifiée

Vérifiée

Veérifiée

Vérifiée

Veérifiée

Vérifiée

Veérifiée

Tableau 4.10. Vérification des déplacements inter-étages dans le sens X de la Structure I1.

Sens X-x Observation
. AK
Niveau 6. K sK dK-1 AK hK hEK
(cm) (cm) (cm) (cm) (cm) (%)
Vérifiée
RDC 0.09 0.45 0 0.45 320.0 0.141
Vérifiée
Etage 1 0.26 1.3 0.45 0.85 297.0 0.286
Vérifiée
Etage 2 048 24 1.3 1.10 297.0 0.370
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Etage 3 0.7 35 2.4 110 | 2970 0,370 Vérifice
Etage 4 09 45 35 1.00 297.0 0.337 Vérifice
Etage 5 108 5.4 45 090 | 297.0 0,303 Veérifice
Etage 6 199 6.1 5.4 0.70 297.0 0236 Vérifiée

Tableau 4.11. Vérification des déplacements inter-étages dans le sens Y de la Structure I.

Sens y-y Observation

8.K §K | &K1 | AK hK aK

(cm) (cm) (cm) (cm) (cm) -E’gg
RDC 007 | 0.245 0 025 | 3200 0.077 Vérifice
Etage 1 022 | 0770 | 0245 & 053 | 297.0 0.177 Vérifiée
Etage 2 042 | 1470 | 0770 | 070 | 2970 0.236 Verifiée
Etage 3 063 | 2205 | 1470 | 074 | 2970 0.247 Verifiee
Etage 4 083 | 2905 | 2205 & 070 | 297.0 0.236 Vérifice
Etage 5 101 | 3535 | 2905 | 063 | 2970 0.212 Vérifice
Etage 6 117 | 4095 | 3535 | 056 | 297.0 0.189 Verifiee

Tableau 4.12. Veérification des déplacements inter-étages dans le sens Y de la Structure I1.

Sens y-y Observation
Niveau | &,K | 6K | &K1 | AK hK aK
(cm) (cm) (cm) (cm) (cm) -E'g/g
RDC 01p | 0600 0 060 | 3200 0.188 Verifige
Etage 1 03| 1500 | 0600 | 090 | 2970 0.303 Veérifiée
Etage 2 055 | 2750 | 1500 | 125 | 297.0 0.421 Vérifiee
Etage 3 0gp| 4100 | 2750 | 135 | 297.0 0.455 Vérifice
Etage 4 Log | 5300 | 4100 12 297.0 0.404 Vérifice
Etage 5 10| 6300 | 5300 | 100 297.0 0.337 Verifiee
Etage 6 L4y 7100 | 6300 | 080 | 297.0 0.269 Vérifice
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4.4.2. 4 \érification vis-a-vis de ’effet P-A

L’effet P-A est le moment additionnel dd au produit de I'effort normal dans un poteau au
niveau d'un nceud de la structure par le déplacement horizontal du nceud considéré

(Figure 4.16).
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A

Figure 4.6. Evaluation des effets du second ordre.

Les effets de second ordre (I’effet P-A) peuvent étre négligés dans le cas des batiments si la

condition suivante est satisfaite a tous les niveaux :

_ BoxA

Avec :

e [) -Poids total de la structure et des charges d’exploitations associées au-dessus du

niveau’ K’ :
P =;Q/\(gi+,6\/\6i) Déja calculé.
I
o VK .Effort tranchant d’étage au niveau ‘K’
e A :Déplacement relatif du niveau ‘K’ par rapport au niveau ‘K-1°.

o hk -Hauteur d’étage ‘k’ comme indique-la figure.
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Si 0.10 < 0 <0.20, les effets P-A peuvent étre pris en compte de maniere approximative en

amplifiant les effets de I’action sismique calculés au moyen d’une analyse élastique du

premier ordre par le facteur : 1 16{<
Si 6 > 0.20, la structure est partiellement instable et elle doit étre redimensionnée.

Les Tableaux présentés ci-dessous résument les vérifications de 1’effet P-A dans les deux

sens et dans les deux structures.

Tableau 4.13. Vérification de I’effet P-A dans le sens X de la Structure I.

Niveau h,, Py, Sens x-X Observation
(m) (KN)
A Vi (KN) a;
RDC 320,0 1742224 | 0,32 1997,09 0,009 Vérifiee
Etage 1 297,0 14590,21 | 0,63 19223 0,016 Vérifiee
Etage 2 297,0 11297 0,81 1744.29 0,018 Veérifiée
Etage 3 297,0 9034,65 0,84 1550,46 0,016 Veérifiée
Etage 4 297,0 6771,25 0,81 1283,37 0,014 Vérifiée
Etage 5 297,0 4507,84 0,70 942,65 0,011 Veérifiée
Etage 6 297,0 2244 43 0,63 513,96 0,009 Veérifiée

Tableau 4.14. Vérification de 1’effet P-A dans le sens X de la Structure 11.

Niveau h;, P, Sens x-X Observation
(m) (KN)
A Vi (KN) 0,
RDC 320,0 167745 @ 0.45 1223.33  0.019 Veérifiée
Etage 1 297,0 14005.1 | 0.85 1166.18 | 0.034 Veérifiée
Etage 2 297,0 107603 | 1.10 1050.97 | 0.038 Vérifiée
Etage 3 297,0 8605.33  1.10 9347 0.034 Vérifiée
Etage 4 297,0 644925  1.00 775.77 | 0.028 Veérifiée
Etage 5 297,0 4293.18 | 0.90 576.45  0.023 Vérifiée
Etage 6 297,0 2137.1 | 0.70 32721 | 0.015 Vérifiée

UDBKM/Génie Civil/Structures/2023 57



Chapitre 04 Etude sismique

Tableau 4.15. Vérification de I’effet P-A dans le sens Y de la Structure 1.

Niveau h;, P, Sens y-y Observation
(m) (KN)
Ay Vi (KN) 0,
RDC 320,0 | 1742224 | 0,25 1923,95 0,007 Vérifiée
Etagel | 297,0 | 14590,21 @ 0,53 1851,51 0,014 Vérifiée
Etage 2 297,0 11297 | 0,70 1681,26 0,016 Verifiée
Etage3 | 297,0 | 9034,65 & 0,74 1496,9 0,015 Verifiee
Etage 4 2970 | 6771,25 | 0,70 124346 0,013 Vérifiée
Etage 5 297,0 | 4507,84 | 0,63 919,75 0,010 Verifiée
Etage 6 297,0 | 224443 | 0,56 507,81 0,008 Verifiée

Tableau 4.16. Vérification de 1’effet P-A dans le sens Y de la Structure 11.

Niveau h;, P, Sens y-y Observation
(m) (KN)
4y Vi.(KN) ;.
RDC 320,0 167745  0.45 1223.33 0.019 vérifiée
Etage 1 297,0 14005.1 @ 0.85 1166.18 @ 0.034 vérifiée
Etage 2 297,0 10760.3 | 1.10 1050.97 | 0.038 vérifiée
Etage 3 297,0 8605.33 | 1.10 934.7  0.034 vérifiée
Etage 4 297,0 644925  1.00 775.77 | 0.028 vérifiée
Etage 5 297,0 4293.18 | 0.90 576.45 @ 0.023 vérifiée
Etage 6 297,0 2137.1 | 0.70 32721 0.015 vérifiée

Conclusion générale
Tous les critéres de stabilité exigés par les regles RPA99/version 2003 sont satisfaits avec
le modele final de disposition des voiles de contreventement choisi pour les deux structures

et présenté ci-dessous (Figures 4.4 (a) et (b)).

4.5. Justification du choix du coefficient du comportement dynamique

Le systéeme de contreventement de la Structure | (R = 3.5) est constitué de voiles porteurs
et de portiques en béton armé. Dans ce cas, et selon RPA 99/version 2003, les voiles
reprennent plus de 20% des sollicitations dues aux charges verticales. On considére que la
sollicitation horizontale est reprise uniquement par les voiles.

La Structure Il (R = 5) est contreventé par un systéme mixte assuré par des voiles et des

portiques avec justification d'interaction portiques-voiles.
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Dans ce type de contreventement, les voiles doivent reprendre au plus 20% des
sollicitations dues aux charges verticales. Les charges horizontales sont reprises
conjointement par les voiles et les portiques. Les portiques doivent reprendre, outre les

sollicitations dues aux charges verticales, au moins 25% de I'effort tranchant d'étage.

Remarque

Pour vérifier les conditions des deux systemes de contreventement, nous avons augmenté
les sections des portiques comme suites :

- Poteaux : (45 x 45) cm? pour les deux structures.

- Poutres porteuse (principales) : (30 x 40) cm? pour la Structure 1 et (35 x 45) cm? pour la
Structure II.

- Poutres non porteuses (secondaires) : (30 x 40) cm? pour la Structure | et (35 x 40) cm?

pour la Structure I1.

Les Tableaux 4.17 a 4.22 montrent le choix du coefficient de comportement dynamique

pour les deux structures.

Tableau 4.17. Charge verticale supportée par les portiques et les voiles de la Structure .

Charge verticale Pourcentage repris Condition
. . Total Portiques Voiles
Portiques Voiles (%) (%)
11181.3 7754.85 | 18936.15 |  59.05 41.95 Vérifiee

Tableau 4.18. Charge verticale supportée par les portiques et les voiles de la Structure I1.

Charge verticale Pourcentage repris Condition
Portiques Voiles Total Portiques Voiles
| (%) (%)
15533.46 | 3374.69 | 18908.15 82.15 17.85 Vérifiée

Tableau 4.19. Effort horizontal supporté par les voiles dans le sens X de la Structure I.

Effort horizontal (KN) | Pourcentage (%) Condition
Structure 9000.05 81% des efforts
horizontaux sont Vérifiée
_ supportés par les
Voiles 1623.40 voiles
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Tableau 4.20. Effort horizontal supporté par les voiles dans le sens Y de la Structure 1.

Effort horizontal (KN) Pourcentage (%) Condition
Structure 86% des efforts
1924.83 horizontaux sont Vérifiée
Voiles supportés par les
1673.68 voiles

Tableau 4.21. Effort horizontal supporté par les voiles dans le sens X de la Structure I1.

Effort horizontal (KN) Pourcentage (%) Condition
Structure 1198.31 98.05% des efforts
horizontaux sont Vérifiée
_ 1175.05 supportés par les
Voiles voiles

Tableau 4.22. Effort horizontal supporté par les voiles dans le sens Y de la Structure 11.

Effort horizontal(KN) | Pourcentage (%) Condition
Structure 97.26 % des efforts
1646.63 horizontaux sont | /grifige
Voiles 1601.57 supportés par les
voiles
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Chapitre 05 Ferraillage des éléments structuraux

Chapitre 05 :Ferraillage des éléments structuraux

5.1. Introduction
Le contreventement d’un batiment est constitué d’éléments verticaux assurant la stabilité de
I’ouvrage sous I’action des sollicitations horizontales (forces sismique). Ces éléments refend
plein ou avec ouvertures, portiques, noyau central, transmettent également les charges
verticales aux fondations.
Le ferraillage des éléments résistants devra étre conforme aux réglements en vigueur en
I’occurrence le C.B.A93 et RPA99 /Version 2003).
Notre structure est composée essentiellement de trois éléments structuraux qui sont les
poutres, les poteaux et les voiles.
Les combinaisons sont en fonction du type de sollicitation, nous distinguons les différentes
combinaisons suivantes :

% Les combinaisons données par les régles du C.B.A 93 :

v ELU: 1.35G + 1.5Q
v ELS:G+Q
% Les combinaisons données par les regles du R.P.A99 (version 2003) :
v G+Q+E
v 0.8G zE
Avec :

e G : charges permanentes.

e Q: charges d’exploitations.

e E :charges sismiques.
5.2. Ferraillage des poteaux
5.2.1. Introduction
Les poteaux sont des éléments verticaux, ils constituent les points d’appuis pour les poutres et
jouent un réle tres important dans la transmission des efforts vers les fondations.
Les poteaux sont sollicités a la flexion composée (M, N).

Une section soumise a la flexion composée peut €tre 1’un des trois cas suivants :
e Section entiérement tendue S.E.T.
e Section entiérement comprimée S.E.C.

e Section partiellement comprimee S.P.C.
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Les armatures sont obtenues a 1’état limite ultime (E.L.U) sous I’effet des sollicitations
les plus défavorables et dans les situations suivantes :
5.2.2. Recommandation selon RPA 99 (version 2003)
D’apres le RPA99 (version 2003), pour une zone sismique Ilp, les armatures longitudinales
doivent entre en haute adhérence, droites et sans crochet.
Leur pourcentage est limité par :
0.9% < As/B < 3% pour une zone courante (Z.C)
0.9% < As/B < 6% pour une de recouvrement (Z.R)

Avec :
A:s : la section d’acier.
B : section du béton (cm?)
- Le diametre minimal est de 12mm.
- La distance entre les barres verticales dans une face du poteau ne doit pas dépasser 20cm.
- Les jonctions par recouvrement doivent étre faites si possible, a I’extérieure des zones
nodales.
5.2.3. Principe de calcule
Les poteaux vont étre calculés en flexion composée, en considérant que le plus grand moment
des deux moments orthogonaux agissant simultanément sur la section transversale du poteau.
A partir des combinaisons, on distingue les cas suivants :
- Effort normal maximum et moment correspondant (Nmax, Mcorr).
- Moment maximum et effort normal correspondant (Mmax,Ncorr).
Les deux combinaisons donnent une section d’acier. La section finale choisie correspondante
a la valeur (cas plus défavorable).
5.2.4 Calcules du ferraillage
5.2.4.1 Situation accidentelle
Les Tableaux 5.1, 5.2, 5.3 et 5.4 ci-dessous récapitulent la section d'armatures des poteaux

pour les deux structures sous la combinaison (G + Q £ E).

Tableau 5.1. Sollicitations et section d'armatures des poteaux (Nmax, M corr) pour R=3.5

. . Nmax M corr PR A's As-calculée As (min)
Niveau | Section (KN) | (KN.m) Sollicitation (cm?) (cm?) (cm?)
RDC+6 45x45 | -1439.3 | -36.647 SET 15.64 20.34 18.22
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Tableau 5.2. Sollicitations et section d'armatures des poteaux (Nmax, M corr) pour R=5

. . Nmax M corr T A's Ascalculée As (min)
Niveau | Section (KN) (KN.m) Sollicitation (cm?) (cm?) (cm?)
RDC+6 | 45X45 | -1407.6 | 49.075 SET 14.45 20.74 18.22

Tableau 5.3. Sollicitations et section d'armatures des poteaux (Mmax,Ncorr) pour R=3.5

. . Mmax Ncorr T A's As-calculée As (min)
Niveau | Section (KN.m) (KN) Sollicitation (cm?) (cm?) (cm?)
RDC+6 | 45x45 | 107.182 | -105.62 SP.C 0 5.34 18.22

Tableau 5.4. Sollicitations et section d'armatures des poteaux (Mmax,Ncorr) pour R=5

: . Mmax Neorr PR Al As-calculée As (min)
Niveau | Section (KN.m) | (KN) Sollicitation (cm?) (cm?) (cm?)
RDC+6 45x45 | 138.644 | 203.43 S.PC 0 6.29 18.22

Les Tableaux 5.5, 5.6, 5.7 et 5.8 ci-dessous récapitulent la section d’armatures des poteaux

pour les deux structures et sous la combinaison (0.8G * E).

Tableau 5.5. Section d’armatures des poteaux (Nmax,Mcorr) pour R=3.5

. . Nmax Mcorr T A's As-calcule’e As (min)
Niveau | Section (KN) | (KN.m) Sollicitation (cm?) (cm?) (cm?)
RDC+6 45x45 | -1212.62 | 38.886 S.EET 12.67 | 17.65 18.22

Tableau 5.6. Section d’armatures des poteaux (Nmax,Mcorr) pour R=5

H . Nmax Mecorr PR A’ As-calculée As (min)
Niveau | Section (KN) | (KN.m) Sollicitation (cm?) (cm?) (cm?)
RDC+6 45x45 | -128.58 48.92 S.P.C 0 4.65 18.22

Tableau 5.7. Section d’armatures des poteaux (Mmax,Ncorr) pour R=3.5
. . Mmax Ncorr T A's As—calculée As (min)
Niveau | Section (KN.m) | (KN) Sollicitation (cm?) (cm?) (cm?)
RDC+6 45x45 | 95.845 70.1 S.P.C 0.00 5.04 18.22
Tableau 5.8. Section d’armatures des poteaux (Mmax,Ncorr) pour R=5
. . Mmax Ncorr P A's As—calculée As (min)
Niveau | Section (KN.m) | (KN) Sollicitation (cm?) (cm?) (cm?)
RDC+6 45x45 | 137.655 | -115.34 S.PC 0 10.04 18.22
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5.2.4.2. Situation durable

Les Tableaux 5.9, 5.10, 5.11 et 5.12 ci-dessous récapitulent la section d’armatures des
poteaux pour les deux structures sous la combinaison (1.35G + 1.5Q).

Tableau 5.9. Section d’armatures des poteaux (Nmax,Mcorr) pour R=3.5

Nmax Mcorr A's As-calculée As (min)

Niveau | Section (KN) | (KN.m) Sollicitation (cm?) (cm2) (cm2)

RDC+6 | 45x45 | -1120.9 6.513 SET 15.63 | 16.59 18.225

Tableau 5.10. Section d’armatures des poteaux (Nmax,Mcorr) pour R=5

Nmax Mecorr Al As-calculée As (min)

Niveau | Section (KN) | (KN.m) Sollicitation (cm?) (cm2) (cm?)

RDC+6 | 45x45 | -1567.61 | 6.948 SET 22.02 23.05 18.225

Tableau 5.11. Section d’armatures des poteaux (Mmax,Ncorr) pour R=3.5

Mmax Neorr Al As-calculée As (min)

Niveau | Section KNm) | (KN) Sollicitation (cm?) (cm?) (cm2)

RDC+6 | 45x45 | 45.993 149.24 S.P.C 0.00 1.04 18.225

Tableau 5.12. Section d’armatures des poteaux (Mmax,Ncorr) pour R=5

. . Mmax Ncorr TR A's As As (min)
Niveau | Section (KN.m) (KN) Sollicitation (cm?) (cm?) (cm?)
RDC+6 45x45 | 52.657 | -160.02 SPC 0 6.08 11.025

5.2.5 Choix des armatures

Le choix final des armatures longitudinales des poteaux des deux structures est résumé dans
les Tableaux 5.13 et 5.14 ci-dessous.

Tableau 5.13. Ferraillage des poteaux de la Structure I (R=3.5).

. . A's As As -min As—max As—max . As—adoptée
Niveau | Section cm) | ) | @) | z-C) | Z-R) Choix (cm?)
RDC+6 | 45x45 20.34 | 18.025 | 60.75 | 121.5 | 4T16+4T20 20.61

Tableau 5.14. Ferraillage des poteaux de la Structure 11 (R=5).

A's As As—min As—max As—max Choix As—adoptée
(cm?) | (cm?) | (cm?) | (Z-C) | (Z-R) (cm2)
RDC+6 45x45 | 22.02 | 23.05 | 11.025 | 60.75 | 121.5 12T16 24.13

Niveau Section
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Commentaire

A partir des résultats de ferraillage présentés dans les Tableaux 5.13 et 5.14, on peut conclure
que les poteaux du systeme de contreventement constitué par des voiles porteurs de la
Structure I (R=3.5) présentent une réduction de section d'armatures d'environ 17% par
rapport aux poteaux de la Structure 1l (R=5) contreventé par un systéme mixte assuré par des
voiles et des portiques. En effet, les poteaux de la Structure I sont moins sollicités,
et supportent que les charges verticales. Tandis que, les poteaux de la Structure Il supportent

la majorité des charges verticales en plus des charges horizontales dues au séisme.
5.2.6. Vérification vis-a-vis de I’état limite de service

Les Tableaux 5.15 a 5.18 présentent la vérification des contraintes a 1’état limite de service

(ELS) pour les deux structures en R=3.5et en R=5sous la combinaison (G + Q).

Tableau 5.15. Vérifications des contraintes cas (Nmax,Mcorr) pour R=3.5

Niveau | Section | Nmax KN Meon Sollicitation O Ohe Vérification
KN.m MPa MPa
R+6 45x45 -826.29 0 S.E.C 40,9 4,75 Vérifiée
Tableau 5.16. Vérifications des contraintes cas (Nmax,Mcorr) pour R=5
Niveau | Section | Nmax KN Meor Sollicitation % Ohe Vérification
KN.m MPa MPa
R+6 45x45 | -1145.47 5.027 SEE.C 56.4 6.4 Veérifiée
Tableau 5.17.Vérifications des contraintes cas (Mmax,Ncorr) pour R=3.5
Niveau | Section Max Noorr Sollicitation O Ohe Vérification
KN.m KN MPa MPa
R+6 45x45 33.546 -109.23 S.E.C 30.7 2.38 Veérifiée
Tableau 5.18.Vérifications des contraintes cas (Mmax,Ncorr) pour R=5
Niveau | Section |  \imax Neorr Sollicitation % Ohe Vérification
KN.m KN MPa MPa
R+6 45x45 38.365 -117.17 SEE.C 27.8 3.11 Veérifiée
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5.2.7. Vérification de I’effort normal

Les Tableaux 5.19 et 5.20 donnent la vérification de sollicitation normale des poteaux. Il faut

vérifier I’inégalité suivante :

_ N
V= <0.3C
Bc f(:28

Nq: effort normal de calcul s’exer¢ant sur une section de béton.

B: : section brute.

fcos : résistance caractéristique du béton.

Tableau 5.19. Veérification des sollicitations normales pour R= 3.5

Niveau Section (cm?) Nd (KN) v Condition
petage 45x45 118.22 0.023 Vérifiée
Getage 45x45 241.63 0.05 Vérifiée
4308 45x45 366.34 0.07 Vérifiée
3etage 45x45 492.68 0.09 Veérifiée
2¢tage 45x45 620.74 0.12 Veérifiée
1¢tage 45x45 753.55 0.15 Vérifiée
RDC 45x45 826.29 0.16 Vérifiée

Tableau 5.20. Veérification de sollicitation normale pour R=5

Niveau Section (cm?) Nd (KN) v Condition
petage 45x45 162.57 0.032 Vérifiée
Getage 45x45 326.77 0.07 Vérifiée
4etage 45x45 493.89 0.09 Vérifiée
3etage 45x45 660.39 0.13 Vérifiée
2¢tage 45x45 830.87 0.16 Vérifiée
1¢tage 45x45 1002.83 0.19 Vérifiée
RDC 45x45 1145.39 0.22 Vérifiée

5.2.8. Vérification de I’effort tranchant

Les Tableaux 5.21 et 5.22 donnent la vérification vis-a-vis de 1’effort tranchant des poteaux. Il

faut vérifier I’'inégalité suivante :

Z'u :m

L <7,
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Avec :

Ty effort tranchant a ELU.

b : largeur de la section du poteau.

d : hauteur utile de la section du poteau.

7, : contraint de cisaillement.

T : contraint limite de cisaillement du béton.

La valeur de la contraint 7 doit étre limité aux valeurs suivantes :
- Selonle CBA 93 :

7=Min(0.13f,;59MPa)si Ia fissuration est peu nuisible.
7,=Min(010f ,5,4AMPa)si Ia fissuration est préjudiciable ou trés préjudiciable.
- Selon RPA99 (version 2003) : 7, = Teg

pd=0.075 si I’élancement A>5
pd=0.04  siI’élancement A=<5

ks -_\/T
Avec : l—T et 1= B

* Pour une section carrée : ﬂ:_;

Avec :
A : L’élancement du poteau.
i : Rayon de giration.
| : moment d’inertie de la section du poteau dans la direction considérée.
B : section du poteau.
L+ : longueur de flambement (L= 0.7Ly).
Les résultats sont regroupés dans les Tableaux 5.21 et 5.22 suivant :

Tableau 5.21. Vérification de la contrainte de cisaillement des poteaux de la Structure I.

T _
Niveau | Section i T A a | 7 (RPA B Verification
(KN) (BAEL)

RDC | 45x45 | 40.1 0.22 16 0.075 1.875 2.5 Veérifiée

01 45x45 39.3 0.21 16.47 | 0.075 1.875 2.5 Veérifiée

02 45x45 | 36.8 0.20 16.47 | 0.075 1.875 2.5 Verifiée

03 45x45 | 27.56 0.15 16.47 | 0.075 1.875 2.5 Vérifiee

04 45x45 | 24.9 0.14 16.47 | 0.075 1.875 2.5 Vérifiée
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05 45x45 | 19.76 0.10 16.47 | 0.075 1.875 2.5 Verifiée

06 45x45 16.8 0.09 16.47 | 0.075 1.875 2.5 Veérifiée

Tableau 5.22. Veérification de la contrainte de cisaillement des poteaux de la Structure II.

T —
Niveau | Section ’ f A A | (RPA B | Verification

(KN) (BAEL)

RDC | 45x45 | 41.65 0.23 16 0.075 1.875 2.5 Verifiée

01 45x45 | 40.57 0.22 16.47 | 0.075 1.875 2.5 Vérifiée

02 45x45 | 3548 | 0.19 16.47 | 0.075 1.875 2.5 Vérifiée

03 45x45 | 29.9 0.16 16.47 | 0.075 1.875 2.5 Veérifiée

04 45x45 | 21.60 0.12 16.47 | 0.075 1.875 2.5 Veérifiée

05 45x45 | 17.18 | 0.09 16.47 | 0.075 1.875 2.5 Vérifiée

06 45x45 | 15.33 | 0.08 16.47 | 0.075 1.875 2.5 Veérifiée

5.2.9. Ferraillage transversal des poteaux

Les poteaux sont armés par des aciers longitudinaux et des cadres transversaux destinés a
limiter le flambement. Les cadres transversaux sont espacés régulierement et resserrés dans
les zones de recouvrement avec les aciers en attente.

Les armatures transversales sont déterminées par la formule suivante, recommandée

Par le RPA99 (version 2003) :

A _pl

S ht

Avec :

A: Section d’armatures transversales.

S : espacement des armatures transversales.
-|IJ : Effort tranchant a ’ELU.
fe =400MPa:contrainte limite élastique de 1’acier d’armatures transversales.

h : Hauteur totale de la section brute.

4 Coefficient correcteur qui tient compte du mode fragile de la rupture par I’effort

tranchant.

/=25 si 45
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A=3.75 si A;=<O

, S L
ﬂg : L’¢élancement géométrique ﬂg :E

L’espacement des armatures transversales est déterminé comme suit :
St =10cm
St <min (b/2, h/2, 10@))

Zone nodale (zone 11b).
Zone courante (zone 1lb).
@ Diamétre minimal des armatures longitudinales du poteau.
- La quantité d’armatures transversales minimale est donnée comme suite :

0.3% si Ag>5 et 0.8% si 2Ag<3

Si 3 < Ag<5 on fait une interpolation entre les valeurs trouvées dans les deux cas précédents.

Tableau 5.23. Espacement maximales selon RPA99/version 2003 pour R=3.5

] St (mm)
Niveau Section Barres
(mm) ZN ZC
RDC+6 45x45 4T20+4T16 16 10 20

Tableau 5.24. Espacement maximales selon RPA99/version 2003 pour R=5

] St (mm)
Niveau Section Barres
(mm) ZN ZC
RDC+6 45x45 8T16 16 10 20

Tableau 5.25. Choix des armatures transversales pour les poteaux de la Structure I.

Tumax St Atcal Asado

Niveau | Section | Lf Ag Pa Zone Choix
(KN) (cm) | (cm2) (cm2)
RDC 45x45 224 497 3,75 40,1 N 10 0.85 | 4710 | 3.14
1" =6 45x45 12079 | 462 | 3,75 | 39,3 N 10 | 0,818 | 4T10 | 3.14
RDC 45x45 224 497 | 3,75 |40,1 C 20 1,67 | 4T10 | 3.14
15" =6 45x45 | 2079 | 462 | 3,75 | 39,3 C 20 1,63 | 4T10 | 3.14
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Tableau 5.26. Choix des armatures transversales pour les poteaux de la Strcutre 11.

Tumax St Atcal Asado
Niveau | Section | Lf Ag Pa Zone Choix
(KN) (cm) | (cm2) (cm2)

RDC 45x45 | 224 | 497 | 3,75 | 41,65 10 0.86 | 4T10 | 3.14

1" =6 45x45 | 2079 | 462 | 3,75 | 40,57 10 0,84 | 4710 | 3.14

RDC 45x45 224 | 497 | 3,75 | 41,65 20 1,73 | 4T10 | 3.14

O O Z2 2

1% =6 45x45 | 2079 | 4,62 | 3,75 | 40,57 20 1,69 | 4710 | 3.14

Les cadres et les étriers doivent étre fermés par des crochets a 135° ayant une longueur droite
de 10 ¢ minimums.
5.2.10. Longueur de recouvrement

La longueur minimale de recouvrement est de : Lr =50 ¢en zone llp.

Pour :

=16mm .......coooiiiiiiii L~=380cm
=l4dmm.........ooiiii L=70cm
=12mm ... L=60 cm.

Longueur de la zone nodale est donnée par :
H' = max (he/6; b; 60 cm) = 60 cm.
Les Figure 5.1 er 5.2 présentent le ferraillage des poteaux en R=3.5et en R=5.

45em

= e
- -

20 ITI6

Cad T8=10:13

435em

Figure 5.1. Ferraillage des poteaux (R=3.5)
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45e¢m

v

12T16

45em

/|

/o

Figure 5.2. Ferraillage des poteaux (R=5)
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Zone nodale =60 cm \l' Si=10:15 cm
Zone courante (R=3.5) |
Niveau St
RDC+6 10;15 cm ‘l'
Zone courante (R=5)
RDC+6 10;15 cm 1\
3 N Recouvrement
(15 =16 80 cm
Zone nodale =60 cm ¢ —14 70 cm
A A/ ¢ = 12 60 cm

Figure 5.1. Disposition des armatures des poteaux.

5.2. Ferraillage des poutres

5.2.1. Introduction

Les poutres sont des eléments structuraux qui transmettent les charges aux poteaux. Elles sont
sollicitées en flexion simple et ferraillées a 1’état limite ultime sous 1’effet des sollicitations

les plus défavorables suivant les deux situations.
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5.2.2. Combinaisons d’actions
En fonction du type de sollicitation, on a :
v/ Combinaisons exigées par le ** CBA 93 *:
E.L.U: situation durable 1.35G +1.5Q
E.L.S: situation durable G + Q
v/ Combinaisons exigées par le ** RPA 99 version 2003 ":

Situation accidentelle: G+ Q + E

G: charge permanente.

Q: charge d'exploitation.

E: charge sismique.

La section finale des armatures sera calculée suivant toutes les combinaisons en

considérant Ma M et Mt M,

5.2.3. Recommandations selon RPA99 (version 2003)

e Le pourcentage total minimum des aciers longitudinaux pour toute la poutre est de
0.5%B en toute section.

e Le pourcentage maximum des aciers longitudinaux est :

v 4% en zone courante.
v 6% en zone nodale.

e Les poutres supportant de faibles charges verticales sont sollicitées principalement par
les forces latérales sismiques qui doivent avoir des armatures symétriques. Avec une
section en travée au moins égale a la moitié de la section sur appui.

e Lalongueur minimale de recouvrement est de 50 ® en zone ll.

5.2.4. Calcul de ferraillage

Les résultats des efforts sont donnés par le logiciel ETABS. Les moments fléchissant ainsi
que les sections d’aciers adoptées sont résumés dans les Tableaux suivants (la section
minimale exigé par RPA99 (version 2003) et pris en considération dans le choix des

armatures).
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Figure 5.2. Axes et files des poutres.

5.2.5. Présentation des résultats

Les Tableaux ci-dessous regroupent tous les résultats des efforts ainsi que la section

d'armature calculée pour chaque type de poutre sous les différentes combinaisons.

5.2.5.1. Poutre porteuses

Les Tableaux 5.27 et 5.28 donnent le choix de ferraillage des poutres porteuses pour les deux

structures, en situation durable sous la combinaison 1.35G +1.5Q

Tableau 5.27. Ferraillage des poutres porteuses de la Structure |
en situation durable.

; : 2
Axe S(i?n“%n Position | Mmax (KN.m) | As(cm?) | As(cm?) Choix (cm?)
Travée 21.903 1.74 0 3T12 (3.39)

A | 30x40 _
Appuii 35.779 2.87 0 4T14 (6.16)
Travée 32.14 257 0 3T12 (3.39)

B | 30x40 _
Appui 52.974 4.33 0 4T14 (6.16)
Travée 38.847 3.13 0 3T12 (3.39)

C | 30x40 _
Appui 60.899 5.02 0 4T14 (6.16)
Travee 38.94 3.14 0 3T12 (3.39)

D | 30x40 _
Appuii 62.014 5.12 0 4T14 (6.16)
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Travée 32.34 2.59 0 3T12 (3.39
E 30x40 i
Appui 59.239 4.87 0 4T14 (6.16)
Travée 23.195 1.84 0 3T12 (3.39
F 30x40 i
Appui 36.227 2.91 0 4T14 (6.16)
Tableau 5.28. Ferraillage des poutres porteuses de la Structure 11
en situation durables
- - 2
Axe S(ec(;::%n Position | Mmax(KN.m) | As (cm?) | A's (cm?) Choix (cm?)
Travée 22.952 1.27 0 3T12 (3.39)
A 35x45 i
Appui 40.137 2.25 0 3T12 (3.39)
Travée 34.563 1.93 0 3T12 (3.39)
B 35x45 i
Appui 52.415 2.96 0 3T12 (3.39)
Travée 41.12 2.31 0 3T12 (3.39)
C 35x45 i
Appui 63.41 3.61 0 3T12 (3.39)
Travée 41.651 2.34 0 3T12 (3.39)
D 35x45 i
Appui 62.871 3.58 0 3T12 (3.39)
Travée 35.179 1.97 0 3T12 (3.39)
E 35x45 i
Appui 57.53 3.26 0 3T12 (3.39)
Travée 24.049 1.34 0 3T12 (3.39)
F 35x45 i
Appui 41.076 2.31 0 3T12 (3.39)

Les Tableaux 5.29 et 5.30 donnent le choix de ferraillage des poutres porteuses pour les deux

structures, en situation accidentelle sous la combinaison G+Q=E.

Tableau 5.29. Ferraillage des poutres porteuses de la Section | en situation accidentelle.

- : 2
Axe S(ec fn“f)” Position | Mmax (KN.m) | As (cm?) | A's(cm?) Choix (cm’)
Travée 71.669 7.66 0 6T14 (9.24)

A 30x40 i
Appui 101.376 11.1 0 6T16 (12.06)
Travée 31.692 9.40 0 6T14 (9.24)

B 30x40 _
Appui 79.979 12.02 0 6T16 (12.06)
Travée 31.692 3.28 0 6T14 (9.24)

C 30x40 _
Appui 79.979 8.58 0 6T16 (12.06)
D 30x40 Travée 31.924 2.21 0 6T14 (9.24)
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Appui 76.391 5.46 0 6716 (12.06)

Travée 50.18 3.99 0 6T14 (9.24)
E 30x40 i

Appui 83.44 7.05 0 6T16(12.06)

Travée 115.032 8.5 0 6T14 (9.24)
F 30x40 i

Appui 69.44 5.78 0 6716 (12.06)

Tableau 5.30. Ferraillage des poutres porteuses de la Section Il en situation accidentelle.

: i 2
Axe S(ec ?ntlzo)n Position | M max(KN.m) | As(cm?) | A's(cm?) Choix (cm?)
Travée 160.101 10.34 0 6T16 (12.06)

A 35x45 _
Appui 175.33 11.42 0 6T16 (12.06)
Travée 44.814 6.01 0 6T16 (12.06)

B 35x45 _
Appui 96.428 2.72 0 6T16 (12.06)
Travée 46.542 2.83 0 6T16 (12.06)

C 35x45 _
Appui 109.395 6.87 0 6T16 (12.06)
Travée 51.2577 3.12 0 6T16 (12.06)

D 35x45 _
Appui 110.038 6.91 0 6T16 (12.06)
Travée 59.943 3.67 0 6T16(12.06)

E 35x45 _
Appui 118.46 7.47 0 6T16 (12.06)
Travée 39.65 3.20 0 6T16 (12.06)

F 35x45 _
Appui 89.47 7.61 0 6T16 (12.06)

5.2.5.2. Poutre non porteuses

Les Tableaux 5.31 et 5.32 donnent le choix de ferraillage des poutres non porteuses pour les

deux structures, en situation durable sous la combinaison 1.35G +1.5Q

Tableau 5.31. Ferraillage des poutres non porteuses de la Structure | en situation durable.

Axe | Section (cm?) | Position | M max(kN.m) As (cm?) As(cm?) | Choix (cm?)
Travée 7.561 0.59 0 5T14 (7.70)

1 30x40 _
Appui 10.067 0.79 0 2T16 (4.02)
Travée 83.445 7.05 0 5T14 (7.70)

2 30x40 _
Appui 48.558 3.95 0 2T16 (4.02)
Travée 27.109 2.16 0 5T14 (7.70)

3 30x40 _
Appui -29.744 2.38 0 2T16 (4.02)
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Travée 11.78 0.93 0 5T14 (7.70)
4 30x40 i
Appui 17.889 141 0 2T16 (4.02)
Travée 4.877 0.38 0 5T14 (7.70)
5 30x40 -
Appui 5.696 0.44 0 2T16 (4.02)

Tableau 5.32. Ferraillage des poutres non porteuses de la Structure Il en situation durable.

Axe | Section | Position | Mma(kN.m) | As(cm?) | As(cm?) | Choix (cm?)
Travée 8.239 0.64 0 3T12 (3.39)

1 35x40 i
Appui 10.776 0.84 0 4T14 (6.16)
Travée 44.927 3.62 0 3T12 (3.39)

2 35x40 i
Appui 73.563 6.08 0 4T14 (6.16)
Travée 42.29 3.4 0 3T12 (3.39)

3 35x40 i
Appui 66.85 5.19 0 4T14 (6.16)
Travée 23.137 1.83 0 3T12 (3.39)

4 35x40 i
Appui 28.59 2.27 0 4T14 (6.16)
Travée 5.306 0.41 0 3T12 (3.39)

5 35x40 i
Appui 6.129 0.48 0 4T14 (6.16)

Les Tableaux 5.33 et 5.34 donnent le choix de ferraillage des poutres non porteuses pour les

deux structures, en situation accidentelle sous la combinaison G+Q=E.

Tableau 5.33. Ferraillage des poutres non porteuses de la Structure | en situation accidentelle.

_ N As Choix (cm?)
Axe Section | Position | M max (KN.m) As' (cm?)
(cm?)
Travée 25.003 2.58 0 6T16(12.06)
1 30%40 _
Appui 32.58 3.38 0 6T14(9.24)
Travée 101.036 | 11.06 0 6T16(12.06)
2 30x40
Appui | 80.885 8.62 0 6T14(9.24)
Travée 51.703 5.44 0 6T16(12.06)
3 30x40 _
Appui 56.98 6.02 0 6T14(9.24)
Travée 26.91 2.15 0 6T16(12.06)
4 30x40 _
Appui 58.81 4.83 0 6T14(9.24)
Travée 32.928 3.42 0 6T16(12.06)
5 30x40
Appui 40.141 4.19 0 6T14(9.24)
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Tableau 5.34. Ferraillage des poutres non porteuses de la Structures Il en situation

accidentelle.

Axe Section Position | M max (KN.m) | As(cm?) | As(cm?) | Choix (cm?
Travée 23.135 2.38 0 6T16(12.06)

1 35x40 _
Appui 31.50 3.25 0 6T16(12.06)
Travée 8.418 0.86 0 6T16(12.06)

2 35x40 _
Appui 116.10 10.1 0 6T16(12.06)
Travée 92.42 9.93 0 6T16(12.06)

3 35x40 _
Appui 01.24 7.69 0 6T16(12.06)
Travée 71.846 7.21 0 6T16(12.06)

4 35x40 _
Appui 80.885 8.62 0 6T16(12.06)
Travée 46.763 4.88 0 6T16(12.06)

5 35x40 _
Appui 54.684 573 0 6T16(12.06)

Commentaire

A partir des résultats de ferraillage présentés dans les Tableaux 5.27 a 5.34, on peut déduire
que le ferraillage longitudinal des poutres porteuses (principales) et non porteuses
(secondaires) dans la zone de flexion (zone tendue) est le méme dans les deux structures en
cas de situation durable sous la combinaison 1.35G +1.5Q. Cependant, dans le cas de situation
accidentelle sous l'effet des efforts sismiques et la combinaison G+QzE, le ferraillage
longitudinal dans la zone tendue (en travée) des poutres non porteuses reste le méme pour les
deux structures, car ces poutres ne participent pas aux résistances des efforts sismiques.

Par contre, dans la Structure 1l, nous avons enregistré une augmentation de 30% de la section
d'acier dans la zone tendue des poutres porteuses par rapport & la Structure | (de 9.24 cm? &
12.06 cm?). En effet, dans la Structure I, le systéme de contreventement est constitué par
voiles porteurs, et on considere que les sollicitations horizontales dues aux efforts sismiques
sont reprises uniguement par les voiles. Par contre, dans la Structure Il, le systéme de
contreventement est mixte (voiles-portiques) et les charges horizontales sont reprises

conjointement par les voiles et les portiques (poutres-poteaux).
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5.2.4. Condition de non fragilité

La vérification a la condition de non fragilité est présentée au Tableau 5.35.

La relation suivante doit étre vérifiée : ASEAQ“”=O.233dh3
e

f
Tableau 5.35. Veérification de la condition de non fragilité.
Structure | (R=3.5) Structure 11 (R=5)
Section As As™n | Vérification Section As As™n | \rification
(cm) (cm?) | (cm?) (cm) (cm?) | (cm?)
30x40 13.49 1.3 CVv 35x45 14.39 1.71 cv
30x40 16.16 1.3 CcVv 35x45 15.78 1.71 cv
30x40 21.47 1.3 CVv 35x40 9.93 1.52 cVv
30x40 21.83 1.3 CVv 35x40 17.58 1.52 cVv

5.2.5. Vérification a PELS

Les veérifications des contraintes du béton et de I’acier a I’ELS sont présentées dans le Tableau

5.36. Pour le béton on doit vérifier que :

O-bc:NISTer Y<0Oy :O'6f028

. s n
Pour I’acier on doit Vérifier que: Oy = I\I/L'er(d—y)SUs

y : position de I’axe neutre déterminée par I’équation suivante : b-_2y —nA(d —y)=0

| : moment d’inertie calculé par la formule suivante : | =%y3 +nA.(d —y)2
La fissuration est considérée comme préjudiciable.

Tableau 5.36. Vérification des contraintes des poutres porteuses.

Poutre | Section M O | O Ost Os Condition
(KN.m) MPa | MPa | MPa MPa
45.34 5,98 Veérifiée
Ma (max) 15 118,6 201,63
Porteuse | 30x40
(R=3.5) 28.30 15 201,63 | Veérifiée
Mt (max) 3,73 74,05
Non 15 92.64 201.63 Vérifiée
(R=3.5)
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15 YORLY L4
Mamax) | 46.33 | 4,44 105,05 | 201.63 Vérifiée
Porteuse | 35x45
(R=5) 30.90 15 201.63 o
Mt (max) 5,83 138,01 Vérifiee
53.659 15 201.63 o
Ma (max) 6,36 139,12 Vérifiée
non 35x40
X
e 32.75 15 20163 |
(R=5) Mt (max) 3,88 84.91 Vérifiée

5.2.6. Vérification de I’effort tranchant

La contrainte ultime de cisaillement doit étre inférieure a la contrainte admissible :

= < <z,
" hd™™

Avec :

Ty : effort tranchant ultime.

b : largeur de la section de la poutre.

d : hauteur utile de la poutre.
7,=Min(0.10f ,gAMPa)= 25 MPa(fissuration préjudiciable).

Tableau 5.37. Vérification de la contraint de cisaillement.

| L BT R T I
Poutre Section Veérification
(KN) MPa | MPa

Porteuse | 30x40 97.33 0.9 2.5 vérifiée
(R=3.5)

Non porteuse | 30x40 11024 | 1.02 | 25 vérifiée
(R=3.5)
Porteuse 35x45 99.94 0.70 5 vérifiée
(R=5)

Non( port;euse 35x40 81.3 0.64 5 Vérifiée
R=5
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5.2.7. Calcul de ferraillage transversal des poutres
Les armatures transversales est de type haute adhérence et de nuance FeE400 (fe=400 MPa).
- Selon le BAEL91 modifié 99

S =min(09d;40cm)
A 75, -03fK
b=~ 08F,

Af, 7. %
e 2vinf 504P

-Selon le RPA99 (version 2003)

(K=1:Pasde reprise de bétonnage)

A =0003Sb
S SMin(%;lZyj)......................Zone nodale

N

S 32. R—A e | X o010 £= 0] (=

Avec:
(h.,.D
4 <win (§5,¢§,1_0j:114 em
On prend : ®:=8 mm
Les résultats de calcul sont résumés dans les Tableaux ci-dessous. Les armatures transversales
est constituées des barres de T8 pour les poutres porteuses et non porteuses dans les deux
types de structures étudiées.

Tableau 5.38. Choix des armatures transversales des poutres porteuses de la Structure 1.

Stadp
) BEAL RPA
Niveau T,m Zb (Cm) Amax .
@age) | | k) 5 | S(m [ S m ey |
étage cm cm cm
g MPa t t t N | zC
(cm) ZN ZC
A 55.29 0.51 32.4 10 20 10 15 2.92 6T8
B 74.72 0.7 32.4 10 20 10 15 2.92 6T8
Tous les
) C 97.26 0.9 32.4 10 20 10 15 2.92 6T8
niveaux
D 97.33 0.901 324 10 20 10 15 2.92 6T8
E 75.38 0.7 324 10 20 10 15 2.92 6T8
F 55.3 0.51 324 10 20 10 15 2.92 6T8
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Tableau 5.39. Choix des armatures transversales des poutres porteuses de la Structure II.

Stadp
_ BEAL RPA
Niveau T,m 7 (cm) A/ _
@age) | | (kN S em) | S (em) ey |
étage cm cm cm
MPa | s em) | ‘ ZN | zcC
ZN zC
324
A | 5853 | 0412 10 20 (10| 15 | 292 | 6T8
Tousles | B | 87.73 | 062 324 10 20 |10 | 15 | 292 | 6T8
niveaux | C | 99.94 | 0.70 324 10 20 |10 | 15 | 292 | 6T8
D | 9722 | 068 324 10 20 |10 | 15 | 292 | 6T8
E | 8721 | 062 324 10 20 |10 | 15 | 292 | 618
F | 6071 | 0042 | 324 10 20 |10 | 15 | 292 | 618

Tableau 5.40. Choix des armatures transversales des poutres non porteuses de la Structure 1.

Stadp
) BEAL RPA
Niveau _ T, Ty (cm) A )
Gtage) | | (kN Sc(em) | S (cm) ey | "
étage MPa cm cm cm
MP) | s em) | t ZN | zC
ZN ZC
1 16.53 0.153 32.40 10 20 10 15 2.92 6T8
Tous les 2 110.24 | 1.02 32.40 10 20 10 | 15 2.92 6T8
niveaux 3 34.95 0.32 32.40 10 20 10 | 15 2.92 6T8
4 11.91 0.110 32.40 10 20 10 | 15 2.92 6T8
5 12.05 0.111 32.40 10 20 10 | 15 2.92 6T8

Tableau 5.41. Choix des armatures transversales des poutres non porteuses de la Structure 1.

Stadp
) BEAL RPA
Niveau _ T,™ | T,MP (cm) A )
Gage) || (k) Scom) | S (em) ey | "
étage cm cm cm
“  siem) | t ZN | z¢
ZN ZC
1 18.03 0.143 32.40 10 20 10 | 15 2.92 6T8
Tousles | 2 81.3 0.64 | 32.40 10 20 10 | 15 | 292 6T8
niveaux 3 63.54 0.50 32.40 10 20 10 | 15 | 2.92 678
4 20.54 0.16 32.40 10 20 10 | 15 | 2.92 6T8
b 131 0.10 32.40 10 20 10 | 15 | 292 6T8
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5.2.8. Recouvrement des armatures longitudinales

La longueur minimale de recouvrement est de : Lr =50 ¢en zone llp.

Pour :
=20mm ... L= 100 cm.
=16mm .......oooiiiiiiii L~=80cm.
G=14mm .............cccooiiii L=70 cm.
=12mm ....ooooiiii L=60 cm.

5.2.9. Arrét des barres
| [MAX

Armatures inférieures : hSl—OT Appuis en travée de rive.
MAX
Armatures supérieures : h/ ZT Appuis en travée intermédiaire.

Avec :

L= max (Lgauche ; Ladroite)

L/4 L/4 |
G — !
|
I |
«—> «—> «—> :
L/10 L/10 L/10

[
»

A

Figure 5.3. Arrét des barres.

5.2.10. Vérification de la fleche
Fleche totale : Afy =f,—f; <f
Tel que :
e Poutre porteuse (B38) : L=420cm

o Ff=05+—=092cm
1000

e Poutre non porteuse (B12) : L =2355cm

_ L
=—=071cm
f 500
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fi : La fleche due aux charges instantanées.

fv : La fleche due aux charges de longues durée.
2
b;‘ 115Ad
e Position de I’axe neutre ‘y1’ : Y, :m

Moment d’inertie de la section totale homogene ‘o’ :

=00 40h{y—5 | -L58(d-v)°

e Calcul des moments d’inerties fictifs :

I = A, : WZL
1+Au I+ Au
Avec :
A= 0'05ft28 ceeeemmnn oo POUN la déformation instantanée.
5l 2+?L%
A= O-Ozrt28

= vevreemmne e POUr la déformation différée.
) | 2+&% |

b) d: : Pourcentage des armatures.

1 1755
45 + T

os: Contrainte de traction dans I’armature correspondant au cas de charge étudi¢e

MSG r
Ad

Les résultats sont récapitulés dans les Tableaux 5.42 et 5.43.

O'S:

Tableau 5.42. Moment d'inertie fictif des poutres de la Structure |

MekNm | A |y | O o | A | H

lo cm® | g @emy | 1, em?

(cm?) | (cm) (MPa)
P.P* 45.34 12.06 | 11.5 | 0.015 | 77.93 | 1.4 | 0.46 | 120734.1 | 80783.156 | 73439.23
P.N.P™ 60.86 12.06 | 115 | 0.02 | 77.44

1.05| 0.56 | 120734.1 | 83631.93 | 76029.03
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Tableau 5.43. Moment d’inertie fictif des poutres de la Structure II.

MSE,KN.m IAS yl 5 CTS /L lu IO (cm“) Iﬁ va
(cm?) | (cm) (MPa) (cm?) (cm?)
P.P 46.33 12.06 | 12.24 | 0.011 | 72.79 | 1.9 | 0.38 | 126928 | 81080.60 | 73709.63
P.N.P 53.65 12.06 | 11.07 | 0.013 | 84.77 | 1.6 | 0.43 | 149223.6 | 97242.86 | 88402.60
“P.P : Poutre porteuse. “*P.N.P : Poutre non porteuse.
e Calcul des modules de déformation :
1
E=11000(f,,s =32164 20 Mp
1
E~=3700(f.,3)» =1081886 MPa
2
e Fleche due aux déformations instantanées : f; :M—e'l
1&ly
e M, I2
e Fleche due aux déformations différées : fyv=_~=¢
1Ev],

Les résultats sont récapitulés dans les Tableaux 5.44 et 5.45

Tableau 5.44. Vérification de la fleche des poutres de la Structure I.

fv

L (cm) f f T Condition
(mm) (mm) | (mm)
P.P 420 3.07 |3.38 10 9.2 Veérifiée
P.N.P 355 2.85 | 2.46 8.9 7.1 Veérifiée

Tableau 5.45. Vérification de la fleche des poutres de la Structure I1.

L (cm) f fv f T Condition
(mm) (mm) | (mm)
P.P 420 3.13 3.44 6.1 9.2 Veérifiée
P.N.P 355 2.28 2.51 8.9 7.1 Veérifiée

Les schémas de ferraillage des poutres sont présentés sur les Tableaux 5.46 ,5.47 et 5.48.5.49.
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e Poutres porteuses

Tableau 5.46. Ferraillage des poutres porteuses de la Structure I (R=3.5)

Flage Ferraillage
En travée En appui
3T16 3T16
& | | ] a I |
1 K
3T16
ETEL Cadretetr @=8
30cm Cadretetr @=8 20em
R+ iT16
8 R 4 ]
ML ' C__3T16 Y : C_3Ti6
* A0cm * A0em
Tableau 5.47. Ferraillage des poutres porteuses de la Structure 11 (R=5).
Flage Ferraillage
En travée En appui
3T16
iT16 4 | |
- [ ] ] m *
3T16
Cadre+etr @=8 35cm Cadret+etr @=8
35cm
R+6 3T16
@
Y ! = 3T16 A . = 3716
45cm ) 45cm
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e Poutres non porteuses

Tableau 5.48. Ferraillage des poutres non porteuses de la Structure | (R = 3.5).

Etage Ferraillage
En travée En appui
3T16 3T16
. | | | 4 | ]
(N K
3T16
et+efr = Cadret+etr @=8
30cm Cadretetr =8 30cm
R+6 iTl6
2 o 4 J
¥ e : T 3T16 ¥ : C3T16
* 40cm " A0em
Tableau 5.49. Ferraillage des poutres non porteuses de la Structure Il (R=5).
Etage Ferraillage
En travee En appui
iT16 3T16
s | ] | |
b m * 3T16
Cadretetr B=8 Cadretetr P=8
35cm
35cm
R+6 3T16 I
i ol
w L | | 31‘16 I I - JT].'S‘
40cm ' 40cm

5.3. Ferraillage des voiles

5.3.1. Introduction

Les voiles ou murs de contreventement peuvent étre généralement définis comme des

éléments verticaux a deux dimensions dont la raideur hors plan est négligeable.

Dans leur plan, ils présentent généralement une grande résistance et une grande rigidité vis-a

vis des forces horizontales. Par contre, dans la direction perpendiculaire a leur plan, ils offrent

tres peu de réesistance vis-a-vis des forces horizontales et ils doivent étre contreventés par

d’autres murs ou par portiques.
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Les avantages importants que presente leur utilisation par rapport aux structures en portiques

sont :

- augmente la rigidité de construction.

- grace a leur grande rigidité vis-a-vis des forces horizontales, ils permettent de réduire

considérablement les dommages sismiques des €léments non structuraux.

- lors de nombreux séismes modéres, les faibles déplacements latéraux permettent de réduire

les effets psychologiques sur les habitants des immeubles.

- la masse élevée des voiles permet un bon isolement acoustique et la bonne capacité

calorifique du béton confére au batiment une inertie thermique appréciable.

- Une construction a voiles en béton armé est souvent plus économique qu’une construction a

portiques, puisque les voiles remplacent a la fois les poteaux, les poutres et les cloisons,

et on économise ainsi les aciers.

5.3.2. Notions sur le ferraillage des voiles

Le modele le plus simple d’un voile est celui d’une console parfaitement encastrée a la base.

Le voile est sollicité par un effort normal N et un effort tranchant V constant sur toute la

hauteur, et un moment fléchissant qui est maximal dans la section d’encastrement.

Le ferraillage classique du voile en béton armé est composé :

1- D’armatures verticales concentrées aux deux extremités du voile (de pourcentage pvo) et
d’armatures verticales uniformément reparties (de pourcentage pv)

2- D’armatures horizontales, paralléles aux faces du murs, elles aussi uniformément réparties
et de pourcentage pH

3- Les armatures transversales (epingles) (perpendiculaires aux parement du voile).

Les armatures verticales extrémes sont soumises a d’importantes forces de traction et de
compression, créant ainsi un couple capable d’équilibrer le moment appliqué. A la base du
voile, sur une hauteur critique des cadres sont disposés autour de ces armatures afin
d’organiser la ductilité de ces zones.

En fin, les armatures de 1’ame horizontale et verticale ont le rdle d’assurer la résistante a

I’effort tranchant.
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2
+—

Armatures Aire | Pourcentage
Verticales concentrées Ao po=Ao/B
Verticales réparties A p=Ales
Hrizontales réparties At pr=Adet

Ao

A

-

LI PRL)
(aire B)

Figure 5.4. Schéma d'un voile plein et disposition du ferraillage.

5.3.2.1. Niveaux de vérification

On vérifie le voile a deux niveaux différents :

— Niveau I-I1 a mi- hauteur d’étage : O, < Ojim W2

— Niveau 11-11 sous le plancher haut : g, <

En cas de traction, on négligera le béton tendu.

Ollim

P B —————— Niveau IT-IT

— e .. NiveauII

5.3.2.2. Préconisation du réglement parasismique algérien (RPA99 modifié en 2003)

% Aciers verticaux

e Lorsqu’une partie du voile est tendue sous 1’action des forces verticales et horizontales,

I’effort de traction doit étre pris en totalité par les armatures, le pourcentage minimum des

armatures verticales sur toute la zone tendue est de 0,2 %.

e [l est possible de concentrer des armatures de traction a I’extrémité du voile ou du

trumeau, la section totale d’armatures verticales de la zone tendue devant rester au moins

égale a 0,20 % de la section horizontale du béton tendu.

e Les barres verticales des zones extrémes devraient étre ligaturées avec des cadres

horizontaux dont 1I’espacement ne doit pas €tre supérieur a 1’épaisseur du voile.

e Si les efforts importants de compressions agissent sur I’extrémité, les barres verticales

doivent respecter les conditions imposées aux poteaux.
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e Les barres verticales du dernier niveau doivent étre munies de crochets (jonction par
recouvrement).

e A chaque extrémité du voile (trumeau) 1’espacement des barres doit étre réduit de moitié

I . L
sur —— de la largeur du voile. Cet espacement d’extrémité doit étre au plus égal a 15 cm.

10
572 S 4 HA 10
; ; A N
E [ 'i il ]

i E a
E o e o |
L/10 | L/10

L

Figure 5.3. Disposition des armatures verticales dans les voiles.

% Aciers horizontaux
Les barres horizontales doivent étre munies de crochets a 135° ayant une longueur de
10¢. Dans le cas ou il existerait des talons de rigidite, les barres horizontales devront étre
ancrées sans crochets si les dimensions des talons permettent la réalisation d’un ancrage droit.
% Regles communes
e Le pourcentage minimum d’armatures verticales et horizontales des trumeaux, est donné
comme sulit :
— Globalement dans la section du voile 0.15 %
— En zone courante 0.10 %

e L’espacement des barres horizontales et verticales doit étre inférieur a la plus petite des

15a
deux valeurs suivantes : S<
30 crr

e Les deux nappes d’armatures doivent étre reliées avec au moins 4 épingles au metre carré.
e Dans chaque nappe, les barres horizontales doivent étre disposées vers I’extérieur.

e Le diametre des barres verticales et horizontales des voiles (a I’exception des zones

d’about) ne devrait pas dépasser i de I’épaisseur du voile.

10
e Les longueurs de recouvrement doivent étre egales a :
- 400 pour les barres situées dans les zones ou le renversement du signe des efforts

est possible.
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- 20¢ pour les barres situées dans les zones comprimées sous 1’action de toutes les
combinaisons possibles de charges.

e Le long des joints de reprise de coulage, I’effort tranchant doit étre pris par les aciers de
couture dont la section doit étre calculée avec la formule : A=1.1¥
e
Cette quantité doit s’ajouter a la section d’aciers tendus nécessaires pour équilibrer les efforts
de traction dus aux moments de renversement.
5.3.2.3. Méthode de calcul de ferraillage des voiles
On calcul les contraintes maximales et minimales par la formule de NAVIER

_N_ MV

Or12 _ﬁiT
Avec:

N : effort normal appliqué.

M : moment fléchissant appliqué.

A : section transversale du voile.

| : moment d’inertie.

V : distance entre le centre de gravité du voile et la fibre la plus éloignée.
Pour le calcul du ferraillage en a 3 cas :
1%"¢cas :

+ Si (G_L;GZ)ZO ....... la section du voile est entierement comprimé, la zone courant est
armées par le minimum exigé par le RPA 2003 ( Amin=0,2%a.l)
2°Mecas :
+ Si (q;O'Z)SO ....... la section du voile est entiecrement tendue (pas de zone comprimé)

on calcule le volume des contraintes de traction F;

+ La section des armatures verticales A, :T
e

On compare Av avec la section minimale exigée par RPA 2003 :
e Si Av<Anmin=0.20%.a.L on ferraille avec la section minimale.
e Si Av> Anmin =0.20%a.L on ferraille avec Av.
La section des armatures horizontales est donnée par le pourcentage minimales est suivant :
An =0.15%.a.100 (1ml)

3tMecas :
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+ Si O] et Oysont de signe différent, la section est donc partiellement comprimée, on
calcul le volume des contrainte pour la zone tendue.
Armature horizontale

Ces armatures doivent supporter les efforts de traction d’aprés (RPA 2003 articles 7-7-2)
T _
7, =— <7,=02f s =4MP
b ad b c28
Avec: T=14T

T : effort tranchant du au séisme.
a : épaisseur du voile.
d =0.9h. h: hauteur total de la section.

7, - Contraintes admissible du béton.

Le pourcentage minimal total des armatures données par RPA 2003 :

7 <0025, ,,=05MPa=>A=015%a.Im
7 >002%,,=05MPa>A=025%alm
Espacement : d’aprés le RPA 2003 S<(1.5a; 30cm)

Les longueurs de recouvrement doivent égale a :

> 40¢les barres situées dans la zone ou le renversement des efforts sont possibles.
> 20¢les barres situées dans la zone comprimées sous I’action des charges.

Le long des joints de reprise de coulage, I’effort tranchant doit étre pris par les aciers de

couture dont la section doit étre calculée avec la formule : Ay :ll% X—)L(

V : L’effort tranchant dans la section considérée

X : Longueur de la zone tendue

L : Longueur du voile

Les barres horizontales doivent étre disposees vers I’extérieur.
Armatures transversales

Les armatures transversales perpendiculaire a la face du voile sont des épingles au nhombre au

moins 4 épingles au métre carrée, servant a retenir les deux nappes d’armatures verticales.
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(a): Structure | (b) : Structure Il

Figure 5.4. Dispositif des voiles de contreventement dans la structure.

Un exemple de calcul de ferraillage des voiles pleins avec poteau (en forme de L) des deux
structures est présenté dans I'Annexe A et B.

Les Figures 5.5 et 5.6 montrent les schémas de ferraillage de ces voiles.

4T20+4T16

2(2T14) 2(8T14)/5t=15cm 2(2T14)
St=15cm ' St=15cm

Figure 5.5. Schéma de ferraillage du voile de la Structure | (R=3.5).
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Le Tableau 5.50 ci-dessous résume le ferraillage des autres voiles de contreventement.

Ay =5T10/S=15cm

épingle ©§

2(2T16)

St=15cm

2(8T16)/St=10cm

2(2T16)
St=15cm

Figure 5.6. Schéma de ferraillage du voile de la Structure 11 (R=5).

Tableau 5.50. Caracteristiques et ferraillage des voiles.

Voile L(m) | V(m) | V'(m) | N(KN) M T(KN) | A(m?d I (m%
(KN.m)
enL 2.225 | 1.2916 | 0.9334 | 1395.45 | 2118.524 | 395.14 | 0.5575 0.262
R=3.5
enL 1925 | 11975 | 0.7254 | 1534.32 1355.92 | 393.97 | 0.43275 | 0.1415
R=5
Voile X q 02 (;5 Anin Aca= Aadopté
(m) Mpa | MPa | MPa RPA cm2
VenL | 1.6 1.249 | -5.04 9.3 8.9 Ac=16.68 Ap=4T20+4T16
(R=3.5) Av.p=2(8T14)
Ac=2(2T14)
AD=15.56
VenL | 091 9.8 -10.9 | 1258 | 5.775 As==19.71 Ap=12T16
(R=5) Av.p=2(8T16)
Ac= 2(2T16)
Ap=10.41
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Chapitre 06 : Etude de fondation

6.1. Introduction

Les fondations sont les parties de l’ouvrage qui transmettent au sol les charges de la
superstructure. Les élements des fondations transmettent les charges au sol, soit directement
(cas des semelles reposant sur le sol ou des radiers), soit par 1’intermédiaire d’autres organes
(cas des semelles sur pieux). Ils doivent assurer deux fonctions essentielles :

* Reprendre les charges et surcharges supportées par la structure

 Transmettre ces charges et surcharges au sol dans de bonnes conditions, de fagon a assurer
la stabilité de I’ouvrage.

6.2. Classification des fondations

Fondé un ouvrage consiste essentiellement a répartie les charges qu’ils supportent sur le sol
ou dans le sol, suivant I’importance des charges et la résistance du terrain.

Lorsque I’ouvrage est 1éger ou lorsque le sol a une bonne capacité portante, on envisage de
réaliser des fondations superficielles. Parmi les fondations superficielles on distingue trois
types : semelles isolées (Figure 6.1(a)), semelles filantes ou continues (Figure 6.1 (2) et les
radiers (Figure 6.1(c)). Lorsque la profondeur du sol résistant est importante, on envisage de
réaliser des fondations semi-profondes (puits) ou profondes (pieux).

i

(a) Semelle isolée (b) Semelle filante

UDBKM /Génie Civil / Structures / 2023 95



Chapitre 06 Etude de fondation

(c) Radier général.
Figure 6.1. Fondations superficielles.

6.3. Calcul des fondations

Dans un premier temps, 1’ingénieur cherchera a fonder son ouvrage superficiellement pour
des raisons économiques (si des conditions particulieres liées au projet, au site ou aux sols
autorisent). 1l devra alors se préoccuper en tout premier lieu de la capacité portante de sa
fondation, c’est-a-dire vérifié que les couches de sol superficielles peuvent effectivement
supporter les charges et les surcharges appliquées sur la superstructure. Si le résultat des
calculs est concluant, notamment s’il n’aboutit pas a une aire de fondation prohibitive, il doit
alors s’assurer que son tassement sous les charges de fonctionnement prévues (courantes ou
exceptionnelles) est dans des limites admissibles. La capacité portante et le tassement
sont ainsi les deux éléments fondamentaux qu’il y a lieu de considérer systématiquement lors

du calcul des fondations.
6.4. Choix de fondations

On propose en premier lieu, de fonder notre ouvrage sur des semelles isolées, si la condition

de résistance n’est pas vérifiée on passe au deuxiéme type qui est les semelles filantes, si non

on choisit un radier général.

On suppose que I’effort normal provenant de la superstructure vers les fondations est appliqué

au centre de gravité des fondations.

On doit vérifier la condition suivante :
% <Oy =S Zﬁ

Osol
Avec :
e N : Effort normal appliqué sur la fondation a I’E.L.S.

e S : Lasurface de la fondation.

e Oy : Contrainte admissible du sol = 2 bars.
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Remarque

La contrainte du sol doit étre déterminée a partir des résultats d’essai de sol. Dans certains
cas, les contraintes limites du sol, sous fondations superficielles, peuvent étre fixée a I’avance
pour des sols rencontrés, des réalisations existantes, etc.... (dlocument technique réglementaire
DTR-BC 233.1). Pour notre projet et selon les réalisations existantes nous avons pris une

contrainte admissible du sol égal & 2 bars sur 3 m de profondeur.
6.5. Etude de fondation

6.5.1. Semelle isolée
On adoptera une semelle homothétique, c’est-a-dire le rapport entre les dimensions des

poteaux a et b égal le rapport des semelles isolées A et B (Figure 6.2).
a_A
b B

Pour les poteaux carrés : a=b donc A=B = S = A2

Avec : S = surface de la semelle.

On détermine la langueur et la largeur de la semelle a partir de la condition de résistance :

N_N N

La Figure 6.2 présente la disposition des poteaux dans notre structure.

Figure 6.2. Disposition des poteaux dans la structure.
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Le Tableau 6.1 présente 1’effort normal appliqué sur chaque fille des poteaux représentée sur
la Figure 6.3 ainsi que la section des semelles isolées adoptée pour la Structure | (R=3.5).
Tableau 6.1. Sections des semelles isolées

Poteau N (KN) A (m) A choisie (M)
C1l 128,97 2.53 2.8
C2 216,38 3.28 3.39
C3 682.5 5.84 5.65
C4 637,19 5.64 5.65
C6 451,35 4.75 4.62
C7 684,63 5.85 6.16
C8 121,61 2.46 2.5
C9 193,38 3.10 3.39
C10 1073,98 7.32 7.70
C11 820,06 6.36 6.79
C13 748,05 6.11 6.16
Cil4 748,05 6.11 6.16
C15 222,37 3.33 3.39
C16 727,17 6.02 6.16
C17 815,41 6.38 6.79
C18 600,42 5.47 5.65
C19 115,59 2.59 2.8
C20 222,67 3.33 3.39
Cc21 759,05 6.12 6.16
C22 826,29 6.42 6.79
C23 567,59 5.32 5.65
C24 89,79 2.11 2.5
C25 194,59 311 3.39
C26 1271,03 7.9 7.92
C27 838,86 6.47 6.79
C28 691,27 5.87 6.16
C29 155,63 2.78 2.8
C30 760,84 6.16 6.16
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C31 135,09 3.67 4.52
C32 122,4 247 25

Pour vérifier s’il y a une intersection entre deux semelles voisines, la condition suivante doit
étre vérifiée : 1.5 x B < Lmin

Avec Lmin représente la valeur minimale entre axe de deux poteaux (Lmin = 1.25 m)
etA=B=320m.

1.5x3.20=4.80m > Lmin =1.25m  (condition non vérifiée).

On remarque qu’il y a un chevauchement des semelles, donc on passe a 1’étude des semelles
filantes.

6.5.2. Semelle filante

Pour cette vérification, on doit vérifier la semelle filante qui nous semble d’étre la plus

sollicitée, pour notre cas on vérifie la semelle intermédiaire

i 3i55m | 345m 4.65 m J45m 3.55m

Figure 6.3. Semelle filante

On doit déterminer la largeur de la semelle.

N
Ona: §S

Ogol

Avec :

N : effort normal prévenant de I’axe ou la file considérée (NpoteauxtNuoiles).
S : section de la semelle (S=B.L).

B : largeur de la semelle.

L : longueur de la file considérée.

N
. >
Donc : B> LO_soI

La section des semelles filantes sont présentées au Tableau 6.2.
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Tableau 6.2. Dimensions des semelles filantes

Sens Axe File N (KN) L (m) B (m) Behoisie (M)
1 109707 | 1865 0.29 03
2 473026 | 18.65 1.27 13
XX 3 438916 | 18.65 117 12
2 20528 | 18.65 1.09 1.10
5 78496 | 18.65 0.21 0.25
A 109.59 159 0.034 0.035
B 332171 | 159 1.04 1.05
C 248026 | 159 08 1
vy D 246539 159 0.8 1
E 3151.26 | 159 1 1
F 2338.19 15.9 0.75 1

- Vérification de I’intersection entre deux semelles voisines :

Il faut vérifier la relation suivante :

2.5 X B < Lmin

Avec Lmin représente la langueur minimale entre axe de deux poteaux.
*Sens X-X : (Lmin = 3.45m)

25xB=25X130=3.25M<Lnin=345m................. Condition vérifiée.
*Sens Y-Y . (Lmin =3.45m)
25xB=25x%x1.05=263mMm<Lmin=345m................. Condition vérifiée.

6.5.3. Calcul de la hauteur totale de la semelle
La hauteur totale de la semelle (hs) est déterminée par 1’équation suivante :
s=d+c
c: enrobage des armatures =5 cm
d: hauteur utile quelle doit vérifier la condition suivante :
B—ao
d > Max ;_b ; (@ X b)
2

d>0.30m =>h_=0.30 + 0.05m=0.35m
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6.5.4.Vérification au poingonnement
Selon le BAEL99 (article A.5.2.41), il faut vérifier la résistance au poingonnement par 1’effort

tranchant, cette vérification s’effectue sur le poteau le plus sollicité comme suit :

N, < 0045 X U, X h X fes (A.5.2.42)

b

Nd : Effort normal de calcul.
h : hauteur totale de la semelle.
Uc: périmétre du contour au niveau du feuillet moyen, donnée par la formule suivante :

Uc=2x (A +B)

{A=a+h=ﬂ.45+ﬂ.35=ﬂ.8
E=b+h=045+035=038

Nd =1.271MN<0.045x3.2x0.35%37.5=1.9MN

6.5.5. Vérification de la contrainte dans le sol

=>=Uc=32m

................. Condition vérifiée.

Il faut vérifier la condition suivante : cmaoy = o sol
g, .. = 15X @ =1.5x9.33=13.995
g, .. =1356+15Q =135 X 42,08+ 1.5 X 9.33 = 70.83 KN/m*

Oy = BT = 56,62 KN /m”

Oy = 26.62 KN/m* < g, =200 KN/m? — condition verifiée
6.5.6. Calcul de Ferraillage

Acier principaux

N,x(B—b

(4//B) = ﬁxfﬂj
Avec:

N,,: Effort ultime sollicitant la semelle.

f.: : Contrainte d’acier.

D’apres Etabs 2009 on a N, = 2730 KN

(4//B) = N, %(B-b) _ 2730 %{13-0.45)
Bxdxfor Bx0.30%400

(A/IB)= 24.17 cm?
Le choix : 8HA20 = 25.13 cm?
Action de repartition (A L B)

(A} /B)
3

(ALB)= = 8.056¢cm’

Le choix : 6HA14 = 9.24 cm?
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Chapitre 06 Etude de fondation

Le schéma de ferraillage de la semelle filante est présenté sur la Figure 6.4.

| 6HA14

Figure 6.4. Schéma de ferraillage de la semelle filante.

6.6. Etude de la poutre de rigidité

La poutre de rigidité est une poutre continue renversee et disposee le long de la semelle.
Elle supporte les efforts provenant des poteaux et les repartir sur toute la semelle.

6.6.1. Dimensionnement

La hauteur de la poutre de rigidité est déminée a partir de la formule suivante :

L L
—<h <-
9 6

L : entre axe maximal dans la semelle.
465/9 <h<465/6 > 51.7cm<h< 77.5cm
Soith=70cm
6.6.2. Calcul des charges agissantes sur la poutre de rigidité
Les charges provenant a la poutre de rigidité sont calculées par la formule suivante :
Q= L = 6461.05 = 346.45KN /ml
L 18.65

La poutre de rigidité est calculée comme une poutre continue renversée appuis sur les poteaux

et soumise a la réaction du sol.
Pour le calcul des sollicitations (moment fléchissant et effort tranchant) on applique la
méthode de Caquot.

Les résultats de calcul des sollicitations maximales sont représentés dans le Tableau 6.3.

UDBKM /Génie Civil / Structures / 2023 102



Chapitre 06 Etude de fondation
Tableau 6.3. Calcul des sollicitations maximales.
Travée | L (m) | Xo(m) | Qu(KN/mI)) | Mapu(KN.m) | Mtu(KN.m) | Qs(KN/mI) | Maps(KN.m | Ms(KN.m)
CD | 465 |2.285| 346.47 519.69 448.8 253.63 380.71 328.8
Le ferraillage se fait pour une section rectangulaire sollicitée a la flexion simple.
Les résultats de calcul sont récapitulés dans le Tableau 6.4.
Tableau 6.4. Ferraillage de la poutre de rigidité.
1 i Acalculée Amin X 2
Localisation | (KN.m) i ) Adoptee (cM?) St (cm)
Travées 448.8 25.35 5.11 5HA16+5HA20= 25.76 10
Appuis 519.69 | 34.21 5.11 5HA25+5HA16=34.59 10
Le schéma de ferraillage de la poutre de rigidité est présenté sur la Figure 6.5.
5HA25 5HA20+5HA16
HEE R T IR RE
LR 3N ¥ |y WA Y
5HA16+5HA25 5HA20
< 45cm > < 45cm >
Appuis Travée

Figure 6.5. Ferraillage de la poutre de rigidité.

6.7. Etude du voile Péripheérique

D’aprées le RPA 99/2003 (Art 10.1.2), Le voile périphérique contenu entre le niveau des

fondations et le niveau de base doit avoir les caractéristiques minimales suivantes :
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Chapitre 06 Etude de fondation

L’épaisseur minimale est de 15 cm.
- Il doit contenir deux nappes d’armatures.
- Le pourcentage minimal des armatures est de 0.1% dans les deux sens.
- Les ouvertures dans le voile ne doivent pas réduire sa rigidit¢ d’'une manicre
importante.
Dimensionnement des voiles
= Hauteur h=3.2 m
= Longueur L=4.2 m
= Epaisseur e =20 cm
» Poids spécifique y;, = 18.2 KN /m?.
= Cohésion C=0.07 bar
= Angle de frottement ¢ = 25° %
= Evaluation des charges et surcharges— Le voile périphérique et soumis aux
chargements suivants :

v La poussée des terre

G=ththz(z—g)—ZxCxtg(z—g)

G =23.54 KN /m?.
v Surcharge accidentelle
q =10 KN/m?
6.7.1. Ferraillage du voile
Le voile périphérique se calcule comme une dalle pleine sur quatre appuis uniformément

chargée, I’encastrement est assur¢ par le plancher, les poteaux et les fondations.

i 0 Fomin =1.5Q
/_>
—
~ -+ —
— k2
> —> >
1.5Q 1.35G Omax = 1.35G + 1.5Q

Figure 6.6. Diagramme des contraintes.
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Q=gq xtg’ G—g) = 4058

ELU: g, = % =29.92 KN/ml

ELS: q, = M = 14.03 KN/ml
l,=32m ,l,=42m

g = E = 0.76 = 0.4 — Dalle travaille dans deux sens

Calcul des moments isostatiques

M§ =, X q X3

My =, X Mg

D’prés I’annexe 1: (ELU ;4 = 0,p = 0.53)
— p, = 0.0751,p, = 0.8710

(ELU,8 = 0.2,p = 0.53)

— p, = 0.0546,u, = 0.8216

Le tableau suivant résume le calcul des moments on prend les moments les plus défavorables

en travée et en appuis) :

Tableau 6.5.: Estimation des sollicitations maximales dans le voile périphérique

Moments corrigés ELU ELS
(KN) M, M, M, M,
M, 23.01 14.16 19.22 16.96
MY = 0.85M," 19.72 15.11 16.78 12.33
MIY = —0.5M,"” -11.97 -8.89

Evaluation de I'effort tranchant:

La valeur de I'effort tranchant dans les deux sens est donnée par :

v QuXly L

I RN T
vy Qu Xl 1}
I R T
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Le tableau qui suit résume les résultats du ferraillage du voile et la vérification vis -a- vis de

I'effort tranchant:

Tableau 6.6.: Calcul du ferraillage et la vérification vis a vis de I'effort tranchant du voile

En travées
Sens M, Are s ATHOpTEE 5, T 15 5
(KNM) | @m®fmd) | oy | (em* fml) (cm) Mpa Hpal
X-X 19.72 4.60 2 6HA10=4.71 20 0,25 1,17
y-y 15.11 3.60 2 5HA10= 3,93 20 0,12 1,17
En appuis
X-xIy-y 11,97 2.36 / 5HA8=251 20 / /
Commentaire :
T, <, lesarmatures transversales ne sont pas nécessaires.
Verification des contraintes a L'ELS
Le tableau suivant résume la vérification des contraintes
Tableau 6.7. : Vérification des contraintes
En travées
Sens M, A= Ty(cm) | 1(em¥) oy oh Observa- a; 7, Observa-
(KN.M) | Cem?/mi) 107% | (Mpa) | (Mpa) tions (Mpa) | (Mpa) tions
X-X 19.22 4.01 4.2 1.48 7.14 20 Vérifiée | 189.55 | 211.33 | Vérifiée
y-y | 16.96 398 | 365 | 0.78 8.22 20 Vérifiée | 170.22 | 211.33 | Vérifiée
En appuis
X- 8.89 251 | 3.65 | 5SHA8= | 3.18 20 Vérifiée | 188.90 | 211.33 | Vérifiée
xly- 251
y

La Figure 6.7 présente le schéma de ferraillage du voile périfirique.
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SHALD
SHAS
T I
6HAL0 ___ 5t + I:l 2 o o N
SHAL0 1 1+—
*
= - v v '1 v v @

6HA10

Figure 6.7. Schéma de ferraillage du voile périphérique.
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Conclusion générale

Conclusion générale

A partir du présent travail sur I'étude comparative de la stabilité des structures en béton armé
avec différents types des systemes de contreventement, les conclusions suivantes peuvent étre

faites :

- Le prédimensionnement est une étape trés importante dans un calcul structural, du fait qu’il
nous permet de déterminer les dimensions des différents éléments composants la structure

et de garantir la sécurité et I’économie de 1’ouvrage.

- Le séisme en tant que chargement dynamique, reste 1’une des plus importantes
et des plus dangereuses actions a considérer dans la conception et le calcul des structures en

béton armé.

- L’analyse tridimensionnelle d’une structure irréguliére est rendue possible grace a 1’outil

informatique et les logiciels performants de calcul (ETABS et SOCOTEC).

- Gréace aux logiciels utilisés dans notre travail, 1’estimation (la modélisation) de la masse de

structure peut étre faite avec un grand degré de précision.

-La connaissance du comportement dynamique d’une structure en vibrations libres amorties,
peut étre approchée de maniere exacte si la modélisation de celle ci se rapproche le plus
étroitement possible de la réalité. Rappelons que la premiere étape de 1’analyse dynamique
d’un modéle de structure consiste dans le calcul des modes propres tridimensionnels et des

fréquences naturelles de vibrations.

- L’étude du comportement dynamique d’une structure, dont la forme en plan est irréguliere

nous a permis de mieux visualiser la présence des modes de torsion.

- Il est indéniable que 1’analyse sismique constitue une étape déterminante dans la conception
parasismique des structures. En effet des modifications potentielles peuvent étre apportées sur
le systeme de contreventement lors de cette étape. Par conséquent, les résultats déduits de

I’étape de prédimensionnement ne sont que temporaires lors du calcul d’une structure.

- Les poteaux d'une structure en béton armé contreventée par voiles porteurs présentent une
réduction de section d'armatures par rapport aux poteaux d'une structure contreventé par un

systéeme mixte assuré par des voiles et des portiques.
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- Dans le cas de situation accidentelle et sous l'effet des efforts sismiques, la section des
armatures longitudinales dans la zone de flexion des poutres principales (tendue) d'un systéme
de contreventement mixte assuré par des voiles et des portiques, est plus élevée par rapport un

systéeme de voiles porteurs.

-Pour assurer un bon comportement dynamique de la structure, la bonne disposition des voiles

de contreventement est plus importante que le nombre de voile a placer.

- Cette etude nous a permis d’appliquer toutes les connaissances théoriques acquises durant
notre formation, ainsi que de maitriser le logiciel ETABS qui est tres pratique pour le calcul

des batiments en béton armé.
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Annexe A- Ferraillage des voiles

Voile avec poteau (en L) de la Structure | (R=3.5)

A =0.5575 m? —>
%I ] 3
| =0.262x10%cm* < |¢‘§
V =1.2916m L 1.2916m. 0.9334m
“ 1 ”1
V' =0.9334m « 2-225m .
L=2225m
br=45cm Figure 2. Voile plein de forme rectangulaire avec poteau.
hp= 45 cm
avoile= 20 cM

Les efforts sous la combinaison 0.8GEE, sont donnés par:
Nu=139545kN  M,=2118.524 KkN.m  V,=395.14kN

A cause de la dissymétrie dans ce voile, on calcul le ferraillage dans les deux sens.
I.1sens:v=1.2961m Vv =0.9334m

1. Calcul des contraintes

Les contraintes sont déterminées par la formule de Navier:

] — 1249.02kN/m?

1395.4  211852x%1.2916
1= +
0.557 0.262

- [1395.4_ 2118.52%0.9334 ] % 0.001 = —5042.223 kN/m?

0.557 0.262

2. Calcul de la longueur tendue

oL_ op W
7_L—X:>al(l_ X) =0opX
__al
o1 +0Q

124902 x2.225

X = 740.00:5042.223 6™

o1 _03 . _01x115_ )
146 o064 037 1 ~9307.108 kN/m

1.15m

A
\4

1.6m

A
\4



3. Calcul de la force de traction

- Partie du poteau
La force de traction est donnée par :

(61+03) 1249.02 +9307 .108
=7><bp xhpy = % 0.45%0.45 =1068KN

Fi1 p— 2

- Partie rectangulaire

La force de traction est donnée par :

0.64 . 15
03x0.64  3307.108x1.15 ), _1070.31KN

Fio =

La force de traction totale : Fotale = Fi1 + Fro
Ftotale = 1068+ 1070.31 = 2138.31kN
4. Calcul de la section d’armatures verticales

La section totale d’armatures verticales est donnée par :

F, 2138.31x10
A, = ot = 53.45cm?
fe 400

On prend un poteau de section 4T16+4T20

Partie rectangulaire A = Ay — Apoteaux = 53.45 — 20.61 = 33.35 cm?

Puisque on a deux nappes d’armatures : A = 33.35 /2 = 16.68 cm?

Espacement exigé par RPA 99/version 2003 : St = min (1.5a ; 30) cm = min (1.5x20 ; 30) cm

St=30cm.
Pour des raisons de comportement de rigidite, il est préférable de concentrer les armatures aux

extrémités avec une bande égale a L /10, donc : St (zone nodale) = 222.5 /10 = 22.25 cm.

5. Vérification et choix d’armatures verticales

Selon RPA 99/version 2003, la section minimale d’armatures verticales est donnée par :

0.2xaxx _ 0.2x20x1.6
100 100

Anmin = 6.4 cm?< A caicuiee = 16.68 cm?........... (Condition Vvérifiée).

Amin =0.2%bxh = =6.4 cm?

On opte donc pour chaque nappe d’armatures une section de :

Av=12T14/10 cm



11.2¢mesens :;v=1.80m Vv =1.59m

1. Calcul des contraintes

Les contraintes sont déterminées par la formule

o1= N MV 01 =10052.62 kN/m?
A

N My

AT =02 ="T938EL kN’

02

2. Calcul de la longueur tendue

Ol_ o2 —X) =
< L_X:>c7_L(L X) =opX
o1 +02

_ 10052.62%2.225
= 1.24m

 10052.62+7938.61

3. Calcul de la force de traction

- Partie rectangulaire

La force de traction est donnée par :

o1 x1.68 10052.62<1.24
xa=

t2 =
4.Calcul de la section d’armatures verticales

La section d’armatures est calculée par :

Fo  1245.9x10
AT
e

= 31.13@nv?

Soit A = 31.137 /2 = 15.56 cm?
On prend A = 26T14/St=14cm

5. Vérification et choix d’armatures verticales

Le ferraillage minimum est donné par :
0.2xaxx 0.2x20x124
100 100

Amin =0.2%bxh=

de Navier:

O1

O1

G1

1.24m

Y

A

x0.20= 12459kN

=4.96 cm?< A catcutée = 15.56 cm? ... (condition vérifiée)

Pour éviter un chevauchement d’armatures entre 1 er et 2 éme sens, on admettra le choix de la

section d’armatures finale, pour chaque nappe :
A =2T14/15cm + 8T14/15cm + 2T14/15cm



. Vérification des contraintes du béton

_NOMV 222456 3221.54x1.29 5681 kN /m? = -9.45 MPa2

A 1 0.5575 0.262
Les sollicitations a ’ELS sont : Ns = 224.561 KN et Ms = 3221.54 kN.m

N MV _ 374511 N 4221.54 x1.59

o1=—+——=0
17 A 1 0.762

= 9321.052kN/m? =9.32 MPa

0.731x10°

(01; 062) <0.6fc8 = 15 MPa....... (Condition vérifiée).

7. Calcul des armatures horizontales

La contrainte au cisaillement du béton est donnée par :

L4xV
iy = Vu 14x395.14 A0y senipas 002502 = 0.625
09xLxa  0.9x22250 MPa

Selon le RPA99 /version 2003, la section d’armatures horizontales est calculée par :
An=0.25.100.20=5cm?
On prend pour 1m :An =7T10/St=15cm



Annexe B- Ferraillage des voiles

Voile avec poteau (en L) de la Structure 11 (R=5)

A =0.43275m? «—>

EI ] ;
| =0.1415m* Q |¢§
V =1.1946m, V' = 0.7254m L 1.1946m 0.7254m

€ e >
1.92

L=1925m ’ orom .
br =45cm Figure 2. Voile plein de forme rectangulaire avec poteau.
hp= 45 cm
avoile= 15 cm

Les efforts sous la combinaison 0.8G£E, sont donnés par:
Ny =-1355.92 KN M;=1534.32KN.m V, = 393.97kN

A cause de la dissymétrie dans ce voile, on calcul le ferraillage dans les deux sens.
I.1¢" sens : v=1.1946 m v/ =0.7254m

1. Calcul des contraintes

Les contraintes sont déterminées par la formule de Navier:

N +Ow oy = 135592 1534321104600 oo e
A ©| 0.43275 0.1415

o, o N MV -1855.02 1534.82 X0.7254 1000 o5 vy
A 0.43275 0.1415

2. Calcul de la longueur tendue

o _ o7 _
— =% —g(L—X)=0o>X
< T Lox ~oUlL) =02
oL
o1 +02
— 982 0.08 x1.925 — EIEI 1m
9520.08+10995.95 O1

G3



01 03 _o1x1.11

1l _ "5 — — 2
146 111 037 14  12086.10KN/m
0.45m
3. Calcul de la force de traction >
- Partie du poteau . 0.46m -
La force de traction est donnée par : < 0.91 m 5
o1+o 9820 .08+10998 95
1=(13)xbpxhp=( > ) 0.45x0.45 = 2107 .87kN

- Partie rectangulaire

La force de traction est donnée par :

o3x1.11 a 12586 .1x0.46
X =
2

x0.15-434 .22 kN

Fio =

La force de traction totale : Fotale = Fi1 + Fro
Fiotale = 2107.87 + 434.22 = 2542.09kN

4. Calcul de la section d’armatures verticales

La section totale d’armatures verticales est donnée par :

F. 2542.09x10
A, = -ferle= = 63.55cm?
I 400

On prend un poteau de section 12T16

Partie rectangulaire A = Ay — Apoteaux = 63.55 — 24.13 = 39.42 cm?

Puisque on a deux nappes d’armatures : A = 39.42 /2 = 19.71 cm?

Espacement exigé par RPA 99/version 2003 : St = min (1.5a ; 30) cm = min (1.5x15 ; 30) cm

St=30cm.
Pour des raisons de comportement de rigidité, il est préférable de concentrer les armatures aux

extrémités avec une bande égale a L /10, donc : St (zone nodale) = 192.5 /10 = 19.25 cm.

5. Vérification et choix d’armatures verticales

Selon RPA 99/version 2003, la section minimale d’armatures verticales est donnée par :

0.2xaxx 0.2x15x0.91
100 100
Anmin = 2.73 CM?< A calcutée = 19.71 cm?...... .. (Condition vérifiée).

On opte donc pour chaque nappe d’armatures une section de :
Av=12T16/10 cm

11.26M¢ sens ;v =0.7254 m V/ =1.1946 m



1. Calcul des contraintes

Les contraintes sont déterminées par la formule de Navier:

N MV

01 ="+ = 01 109989 kN/m?
o9 :':— MVZ 6, = 9818 .91 kN/m?

2. Calcul de la longueur tendue

O1
oL_ o2 —X)=
™ L_X:>ol(L X) =opX
_ al
+02
_ 10998.9x1.925 1.01m

10998.9+9818.91 o1

3. Calcul de la force de traction

- Partie rectangulaire
1.01lm

A

La force de traction est donnée par :

1.01 10998.9 x1.
=00 . <101, 015833 1KN

4.Calcul de la section d’armatures verticales

La section d’armatures est calculée par :
F 833.1x1
Ay == 10 _ 50.83cme
fa 400

Soit A =20.33 /2 = 10.41 cm?
On prend A = 6T16/St=14cm

Pour éviter un chevauchement d’armatures entre 1 er et 2 éme sens, on admettra le choix de la

section d’armatures finale, pour chaque nappe :

A =2T16/15cm + 8T16/10cm + 2T16/15cm

6. Vérification des contraintes du béton

N._32698KN et M. = 4100.86KN.m

326.98
o= N MV - 41008 x1.1946 5391 050 kN/m? =3.46 MPa

A 0.43275x106 01415

(01; 02) <0.6fc28 =15 MPa....... (Condition vérifiée).

A 4



7. Calcul des armatures horizontales

La contrainte au cisaillement du béton est donnée par :

o 1.4xV,  1.4x39397 ><10:>
b~ 09xLxa  09x

7y = 2.132 MPa> 0.025fc28 = 0.5 MPa

Selon le RPA99 /version 2003, la section d’armatures horizontales est calculée par :
An=0.25.100.15=3.75cm?
On prend pour 1m :An =5T10/St=15cm
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