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Resume

Dans ce projet, I’influence de la direction du séisme sur la réponse sismique dans les
batiments sera examinée. Deux batiments (R+8), un par contreventement paralléle au axes
principaux et ’autre avec contreventement non paralléle au axes principaux, sont investi
pour I’analyse d’angle d’excitation critique. Les deux batiments ont les méme nombres
d’étage et la méme accélération de spectre de réponse calculé a I’aide de suivant le réglement
RPA99 suivant des directions avec un angle variant de 0 a 360° avec un pas de 10°et 15° par
rapport a 1’axe horizontal principal des x. L’analyse modale spectrale des deux batiments est
faite a 1’aide du logiciel ETABS V9.7.4. 1l est observé dans cette étude que le comportement
de la structure examinée varie en fonction de I’angle d’excitation du séisme appliquée. Les
résultats démontrent que I’angle d’excitation de séisme appliqué a une influence non
négligeable sur la réponse sismique sur les deux blocs.

Mot clés : I’influence de la direction du séisme . angle d’excitation critique . réponse
sismique . contreventement . spectre de réponse .

Abstract

In the present study, we examine the impact of earthquake direction on the seismic

response of buildings. Two buildings (R + 8). the first is parallel bracing to the main axes
while the other is nonparallel bracing to the main axes are used to analyze critical excitation
angle.
Both buildings have the same floor numbers and the same response spectral acceleration
which is calculated using the regulations RPA99 following directions with an angle varied
from 0 to 360 ° with a step of 10 ° and 15 ° with respect to the main horizontal axis X. The
spectral modal analysis of the two buildings is done using ETABS. V9.7.4 software. It is also
observed that the behavior of the examined structure varies according to the angle of
excitation of the applied earthquake. Results show that the applied earthquake excitation angle
has a significant influence on the seismic response on the two blocks.

Key word: earthquake direction on the seismic, angle of excitation of the applied
earthquake, bracing, response spectral, influence on the seismic response.
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Introduction générale :

Problematique :

La protection parasismique des batiments constitue une prévention efficace contre les
effets des tremblements de terre car plus de 90 % des pertes en vies humaines sont dus a
I'effondrement d'ouvrages. Les enseignements tirés des tremblements de terre passés
montrent que les dommages graves aux constructions sont en grande partie directement
imputables a des choix peu judicieux .

Dans la pratique, on appelle " parasismique " un ouvrage congu et réalisé
conformément aux regles parasismiques en vigueur. Cette conformité est généralement
interprétée comme une garantie de résistance aux tremblements de terre. Cependant, cette
interprétation ne résiste pas a I'examen. Bien qu'un niveau suffisant de résistance aux
tremblements de terre et souvent obtenu par I'application des regles parasismiques, des
effondrements d'ouvrages ou de parties d'ouvrages lors d'un séisme violent ne sont pas
exclus.

Les codes parasismiques visent un résultat global a I'échelle de la zone touchée par un
séisme. L'éventualité d'échec est admise . toutefois, la probabilité de pertes en vies
humaines doit rester tres faible.

Des lacunes des reglements parasismiques ont été décelées et ont révélé en conséquence
leur insuffisance, il est clairement admis par la nouvelle génération des codes
parasismiques que le dimensionnement des structures doit faire 1’objet d’une nouvelle
approche basée sur les notions de risque et de vulnérabilité.

La symétrie du plan ou bien régularité selon deux axes ou plus favorise donc le bon
comportement des batiments exposés a un séisme. Toutefois, la possibilité de torsion ne
doit pas étre introduite dans I'ouvrage par la dissymétrie de la structure.

Une structure bien congue doit pouvoir résister aux mouvements sismiques de toutes
les directions possibles .bien que les codes parasismiques soient choisis les combinaisons
quadratiques ou linéaires pour trouver les réponses maximales recherchées mais il ne
donne aucune indication sur la fagon dont les directions doivent étre déterminées pour les
structures complexe . donc plusieurs chercheurs se sont intéressés a ’effet de la direction
horizontale du séisme sur un batiment. La question s’est toujours posée par rapport aux
directions les plus défavorables du séisme qui entrainent les réponses ou les sollicitations

maximales nécessaires pour un dimensionnement consequent.
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Notre étude consiste a 1’étude de la variation de ’angle d’excitation de 1’angle

sismique sur le comportement et le dimensionnement des structures en béton armé.
1.2) Méthodologie :

Notre projet consiste a faire I’étude de deux batiment R+8(bloc irrégulier avec un
contreventement paralléle aux axes principaux et bloc irrégulier avec un contreventement
non paralléle aux axes principaux ) en béton armé ,et faire varier la direction sismique de
0° a 360° partir de I’axe (x) avec un pas de 10°et 15° .
Et en dernier lieu . on tracer les graphes et on termine notre travail par une interprétation
et une comparaison des résultats obtenus .
1.3) organisation du mémoire :
Le travail a été devisé sur deux parties :
Partie NO1 : partie de conception ,composé de:
CH NOL1 : présentation de I’ouvrage et hypotheses de calcul .
CH NO2 : pré-dimensionnement des éléments principaux .
CH NO3 : ferraillage des balcons .
CH NO4 : étude sismique .
CH NO5 : étude des portiques .
CH NOG6 : étude et ferraillage des voiles .
Partie NO2 : partie de recherche, composé de:
CH NO1 :Etat de I’art .
CH NO02 : Modélisation et interprétation des résultats.
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CHAPITRE I : Présentation de I’ouvrage et hypothéses de calcul

I.1. Introduction :

Dans le présent chapitre nous allons définir le projet, les étapes de travail. Le calcul des
éléments constituants un ouvrage on se base sur des réglements et des méthodes connues
(B.A.E.L 91 modifiée 99[1], R.P.A 99/version 2003[2]) qui s’appuie sur la connaissance des
matériaux (béton-acier).Donc nous allons consacrer ce chapitre a quelques rappels et
descriptions a 1’étude de notre projet.

I.2.Présentation de ’ouvrage :

Notre projet consiste a 1’étude de deux blocs en béton armé (R+8) a usage d’habitation
+RDC avec un usage commercial .Cet ouvrage sera implanté a la commune de Tissemsilt
wilaya de Tissemsilt.

Ce batiment comportant : Réz-de chaussée +8étages.

Le batiment est implanté dans une zone classé par les Regles Parasismiques
Algériennes99 /version2003[2] comme une zone de moyenne sismicité «<ZONE Ila» ,groupe
d’usage 1B.La wilaya est classée dans la «ZONEII» selon les réglements NEIGE ET
VENT 2013 (DTR.C 2-47) [3].

Notre batiment comporte :

» Un Reéz-de chausseée: a usage de commerces (boutiques).
> Du 1™ au 8°™ étage : a usage d’habitation.
1.2.1.Caractéristiques géométriques(dimensions des plans) :
L'architecture de 'ouvrage a étudier est constituée d’un seul bloc de forme rectangulaire

irreguliere , le batiment présent les dimensions suivantes :
1.2.1.1.Dimensions en élévation :
BLOC NOL1 :bloc irrégulier avec un contreventement parallele aux axes
principaux :
» Hauteur totale avec acrotére : 29,4 m a partir de RDC .
Hauteur totale sans acrotere : 28,8 m & partir de RDC .

>
» Hauteur du Réz de chaussée est de : 3,20 m .
>

Hauteur de 1’étage courant est de : 3,20 m.
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BLOC NO2 :bloc irrégulier avec un contreventement non paralléle aux
axes principaux :

» Hauteur totale avec acrotere : 29,4 m a partir de RDC .

» Hauteur totale sans acrotére : 28,8 m a partir de RDC .

» Hauteur du Réz de chaussée est de : 3,20 m .

» Hauteur de I’étage courant est de : 3,20 m.

1.2.1.2.Dimensions en plan :

BLOC N 01 : bloc irrégulier avec un contreventement paralléle aux axes
principaux

» Dimension totale (sens longitudinal) : L =17,70 m .

» Dimension totale (sens transversal) : L = 17,76 m.

Figurel.l :plan d’étage courant de la premiere bloc(bloc irrégulier avec un

contreventement paralléle aux axes principaux).
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Figurel.2 :plan de RDC de la premiere bloc(bloc irrégulier avec un contreventement

parallele aux axes principaux).
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BLOC N 02 : bloc irrégulier avec un contreventement non parallele aux

axes principaux

» Dimension totale (sens longitudinal) : L =23 ,25 m..

» Dimension totale (sens transversal) : L = 23,25 m.

Figurel.3 :plan d’étage courant la deuxieme bloc(bloc irrégulier avec un

contreventement non paralléle aux axes principaux) .

D
ﬁﬂ



CHAPITRE I : Présentation de I’ouvrage et hypothéses de calcul

@ ® © o ©® @ © e . ®
e 1
@)yt h = H
. hanandiil M|
? Commerce

Figurel.4 :plan de RDCde la deuxieme bloc(bloc irrégulier avec un contreventement non

paralléle aux axes principaux) .
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1.2.2.0ssature et systeme constructif adopté :
1.2.2.1.0ssature :

C’est une ossature assuré par un systéme de contreventement mixte (voiles et portiques).
1.2.2.2. Les plancher :

Le plancher est une aire plane horizontale séparant deux niveaux d’une construction et
capable de supporter des charges.

Notre structure comporte deux types de planchers :

» Plancher en corps creux (16+4) cm .
» Plancher en dalle pleine (ep=15cm).
a)Planchers en corps creux :

Ce type de plancher est constitué de poutrelles préfabriquées en béton armé ou bétonné
sur place espacées de 65cm de corps creux (hourdis) et d'une table de compression en béton
armé d’une épaisseur de4 cm.

On utilise ce type de planchers pour les raisons suivantes :

> Facilité de réalisation .

» Lorsque les portées de I’ouvrage ne sont pas importantes .

» Diminution du poids de la structure et par conséquent la résultante de la
force sismique .

> Une économie du codt de coffrage (coffrage perdu constitué par le corps

creux).

Figure 1.5 : plancher a corps creux.
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b) Plancher en dalle pleine :
La dalle en béton armé coulée en place sur un coffrage plat.
1.2.2.3.Terrasse :
Il existe deux types de terrasse :
» Terrasse inaccessible.
» Terrasse accessible.
1.2.2.4.Macgonnerie :
Les murs extérieurs sont réalisé en doubles parois en briques creuses de (15 cm . 10 cm)
séparées par un vide de 5 cm.
Les murs intérieurs sont réalisés en simple cloison en brique creuse de 10 cm d’épaisseur.
La maconnerie la plus utilisée en ALGERIE est en briques creuses pour cet ouvrage nous

avons deux types de murs (figure 1 .2).

Figure 1.6 : Brique creuse

Murs extérieurs : & double cloison
» Brique creuse de 15cm
» L’ame d’air de Semd’épaisseur
» Brique creusedel0cm
Murs intérieurs.
IIs sont constitués de brique creuse de 10cm.
1.2.2.5.Balcon :
Sont des éléments non structuraux formés de dalle pleine en béton arme.

1.2.2.6.Acrotére :

C’est un ¢élément de béton armé qui entoure la terrasse inaccessible d’une hauteur

de 60 cm et d’épaisseur de 10 cm
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1.2.2.7.Poutres :
L'ensemble des poutres composant les différents planchers sont :
» Des poutres porteuses.
> Des poutres non porteuses.
1.2.2.8.Poteaux:
Dans notre cas on propose des poteaux carrés.
1.2.2.9.Revétement:
» En carrelage pour les planchers courants.
» En mortier de ciment pour les murs extérieurs et cage d’escalier.
» En pléatre pour les plafonds et les murs intérieurs.
1.2.3.Caractéristiques géotechniques du sol :
> Le site est considéré comme meuble Ss.
1.2.4.Caractéristiques mécaniques des matériaux :

Les caractéristiques des matériaux utilisés dans la construction seront conformes au
reglement du béton armé aux états limites (B.A.E.L 91 modifier 99) [1], ainsi que le
Réglement Parasismique Algérien (R.P.A 99/version 2003) [2].

1.2.4.1.Le béton :
Le béton est un matériau de construction usuel, qui s'apparente a une pierre artificielle.
Ses constituants essentiels sont :
» Un mélange granulaire de sable et graviers formant le squelette du matériau .
» Un liant hydraulique, le ciment, assurant la cohésion entre les différents grains du
squelette .
» L'eau est le réactif chimique provocant la prise du ciment (hydratation).

a)Les matériaux composant le béton :

a.l) Ciment :

Le ciment joue le rdole d’un liant. Sa qualité et ses particularités dépendent des

proportions de calcaire et d’argile, ou de bauxite et de la température de cuisson du mélange.

a.2) Granulats :

Deux types de granulats participent dans la constitution du béton :
» Sable de dimension (Ds <5) mm .
» Graviers de dimension (5 <Dy <25) mm.

La composition d’un métre cube de béton est la suivante :
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350 kg de ciment CEM 11/A 42.5 .

400kg de sable Cg< 5mm .

800kg de gravillons3/8 et 15/25 .

175L d’eau de gachage .

La masse volumique de béton armé est de 2,50t/m”.

YV V. V V V

b) Principaux caractéristiques et avantages de béton :

Les principaux avantages du béton armé sont :

b.1) Economie :

Le béton est plus économique que I’acier pour la transmission des efforts de compression,
et son association avec les armatures en acier lui permet de résister a des efforts de traction.
b.2) Souplesse des formes :

Elle résulte de la mise en ceuvre du béton dans des coffrages auxquels on peut donner
toutes les sortes de formes.

b.3) Reésistance aux agents atmosphériques :

Elle est assurée par un enrobage correct des armatures et une compacité convenable du

béton.
b.4) Résistance au feu :

Le béton armé résiste dans les bonnes conditions aux effets des incendies.
b.5) Résistance mécanique :

Le béton est caractérisé par sa résistance a la compression, et sa résistance a la traction,
mesurée a " j" jours d’age.

b.6) Résistance caractéristique a la compression :

Le béton est caractérisé par sa bonne résistance a la compression, cette résistance est
mesurée par la compression axiale d’un cylindre droit de 200 cm? de section.

Lorsque les sollicitations s’exercent sur le béton a un age de «j» jours inférieur a 28 jours.
On se réfere a la résistance f;;. Obtenu au jour considéré, elle est évaluée par la formule.

» Pour des résistances fcs < 40MPa :
Fy=-———f
974,76 +0,83j “*°
F = 1,1 X fpg si j > 28 jours.

si j < 28jours.

> Pour des résistances fz.s> 40MPa :
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j
F.=——~ ¢
971,40 +0,95j *®
Fg = feos si j > 28 jours.

si j < 28 jours.

La résistance a la compression a 28 jour (fc,g) est obtenue par écrasement en compression

axiale sur des éprouvettes cylindriques normalisées (16:<32) cm.

Pour les ouvrages courants, on admet une résistance caractéristique a la compression a 28

jours égale a 25 MPa.
b.6) Résistance caractéristique a la traction :

Cette résistance est définit par la relation :selon le (D.T.R.-B.C. 2-41) [4] page 5

fy = 0,6 + 0,06 X sifeg < 60 MPa.
{fti = 0,275(f )3 si f.pg > 60 MPa.

La résistance a la traction est déterminée par plusieurs essais, parmi ces essais on peut

citer :

» Traction directe sur les cylindres précédents .

» Traction par fendage en écrasant un cylindre de béton placé horizontalement entre les
plateaux d’une presse (Essai Brésilien) .

» Traction par flexion : a I’aide d’une éprouvette prismatique de coté « a » et de longueur «
4a » reposant sur deux appuis horizontaux et soumise a la flexion.

b.7) Contrainte limite :

Un état limite est un état pour lequel une condition requise d’une construction ou bien ses
éléments est strictement satisfaite et cesserait de 1’étre en cas de variation défavorable des
actions appliquées.

La connaissance plus précise du comportement du matériau béton armé acquise a la suite
de nombreux essais effectués dans les différents pays a permit une modification profonde des
principes des méthodes de calcul et a conduit a la méthode de calcul aux états limites et sont
classés en deux catégories :
> Etat limite ultime (E.L.U) :

Correspond a la ruine de I’ouvrage ou de 1’un de ces ¢léments par perte d’équilibre
statique, rupture, flambement. C'est-a-dire :
> FEtat limite ultime d’équilibre statique non renversement de la structure .
> Etat limite ultime de résistance pour les matériaux constitues béton ou acier .

> Etat limite ultime de stabilité de forme non flambement d’un poteau.
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En compression avec flexion (ou induite par la flexion), le diagramme qui peut étre utilisé
dans tous les cas et le diagramme de calcul dit parabole rectangle.

Les déformations du béton
3,5 % sif.og < 40 MPa

SONt :€pet = { min(4,5.0,025f.,5) % 5if.pg > 40 MPa Sbet = 2
ch
A
0,85.f,
n | |
| ] = E‘a{
2% 3.5%o0

Figure 1.7:Diagramme parabole rectangle des contraintes déformations du béton.

AVec :

0,85xf;

fpu: Contrainte ultime du béton en compressionf p,, =
0.7p

Yp - Coefficient de sécurité du béton, il vaut 1,5 pour les combinaisons durable et 1,15 pour
les combinaisons accidentelles.

0 : coefficient qui dépend de la durée d'application du chargement. Il est fixé a :

» 0=1 lorsque la durée probable d’application de la combinaison d’actions considérée est

supérieure a 24 h .

» 0= 0,9 lorsque cette durée est comprise entre 1 h et 24 h, et a 0,85 lorsqu’elle est

inférieure a 1 h.
> Etat limite de service (E.L.S) :

C’est un état qui est associé¢ a I’aptitude et a la mise en service, ils sont donc liés aux
conditions normales d’exploitation et a la durabilit¢ recherchée pour 1’ouvrage, les
phénomeénes correspondants sont : la fissuration, les déformations, excessives des éléments
porteurs.

Le batiment doit vérifier les quatre critéres suivants :

» Compression du béton .

» L’ouverture des fissures .
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> Déformation des éléments de la construction.

» La contrainte limite de service estdonnée par:¢ <o
bc be

Avec:s =06f =¢ =15 MPa

28 bc

Obe
3

Ox=06x [ 5 / Es

J
/ » &
| 4

Figure 1.8: Diagramme contrainte déformation du béton de calcul a ’E.L.S.

b.8) Contrainte admissible de cisaillement :
z, =min(0,2f; /y,,5MPa) Fissuration peu préjudiciable.
7, =min(0,15f; / y,,4AMPa) Fissuration préjudiciable ou tres préjudiciable.

La contrainte ultime de cisaillement dans une piéece en béton définie par rapport a I'effort

tranchant ultime T,.

T xd
b, : largeur de la piéce.
avee {d : hauteur utile .

b.9) Modules de déformation longitudinale :
Ce module est connu sous le nom de module de Young ou de module d’élasticité

longitudinal, il est défini sous I’action des contraintes normale a courte et a longue durée.
b.10) Module de deformation instantanée :
Pour un chargement d’une durée d’application inférieure a 24 heures, le module de

deformation instantan€E;; du béton agé de «j» jours est égale a :

E;; = 11000 i/f: = 32164,19 MPa.
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b.11) Module de déformation différeé :

Sous des contraintes de durée d’application supérieure a 24 heures on admet qu’a I’age de

jours, le module de déformation longitudinal différée du béton E,; est donné par la formule :
E,; = 3700 ?’\/f: = 10818,86 MPa.

b.12) Coefficient de poisson :

La deformation longitudinale est accompagnée par une déformation transversale, le
coefficient de poisson représente la variation relative de dimension transversale d’une piéce
soumise a une variation relative de dimension longitudinale.

_Allongement relatif du c6té de la section

Raccourcissement relatif longitudinal

» v = 0,2 pour le calcul des déformations et pour les justifications aux états-limites de

service (béton non fissure).
» v =0 pour le calcul des sollicitations et dans le cas des états — limites ultimes (béton

fissuré)

1.2.4.2.Aciers de construction :

Les aciers utilisés en béton arme est un alliage du fer et du carbone en faible pourcentage
a pour objectif de supporter les efforts de traction dans les pieces fléchies et tendues, et de
renforcer les sections des pieéces comprimés. La quantité des armatures est calculée de fagon a
assurer la résistance aux charges déterminées.

IIs distinguent suivant leur nuance et leur état de surface (ronds lisses ou a barres a haute
adhérence) et sont classés de la fagon suivante :
» Les ronds lisses (R.L) : nuances FeE 22 et FeE 24 pour les armatures transversales .
» Les barres a haute (HA) : nuances FeE 400 pour les armatures longitudinales .
» Treillis soudés (TS):TLE52 @ =5 mm pour les dalles.
a.1l) Diagramme déformation-contrainte : o= f (¢%o)

Dans les calculs relatifs aux états limites, on introduit un coefficient de sécurité ys qui a les

valeurs suivantes:
vs=1,15 cas général .
vs=1,00 cas des combinaisons accidentelles.

Pour notre étude, on utilise des aciers FeE400.
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os (MPa)

Allongement

fe /lys

ges 10 %o ges%o
Raccourcissement

-10 %o un

- fe/ys

Figure 1.9: Diagramme contraintes-déformations.

a.2) Module d’élasticité longitudinale :

Le module d’élasticité de 1’acier est la pente du diagramme contraintes déformations. Il
serapris égale a: Es= 2,1 10°[MPa].
a.3) Contrainte de calcul :

> Etat limite ultime

Pour le calcul on utilise le digramme contrainte déformation de la Figure 1.9.

La contrainte de calcul, notée ot qui est définie par la relation :04 = —
S
Avec :
Y, : est le coefficient de sécurité de I’acier qui a pour valeur :
_ {1,15 cet et sae e e e e s s s e e e e e e e S1TUATTON durable ou transitoire.
Ys = 1,0 et e e e et e et e ee e ee e eet eet et ee ee e e e e e+ . Situation accidentelle.
» Rond lisse (f.=235 MPa)
{0‘5 = 204,34 MPa ... cc. et et et vt e eeeee vt e e e e a2 SitUAtioON durable ou transitoire.
Og = 235 MPa ..ot e et e v e e s e e e e e el SiEUATON @ccidentelle.

» Haute adhérence(f .= 400 MPa)

{0‘5 = 348 MPa ... ... .. st et ces vt e vt et e e e e e e 2 Situ@tion durable ou transitoire.
Og = 400 MPa ... .. oot oot e s et e vt e v e e e e e e e s STUATTON @ccidentelle.
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> Etat limite de service
La vérification de la contrainte dans les aciers se fait par les contraintes limites de

traction des armatures:

» Fissuration peu préjudiciable.................ooooiiiiiinL. oth fe pas de limitation .

» Fissuration préjudiciable............cccoovvieviiiiiiiininn, oTt= min (2/3fe. 110 \/ﬁ ) MPa..
» Fissuration tres préjudiciable.................ccooeeiiin L. 0'_st =min (0,5f.. 90 \/ﬁ ) MPa.
Avec :

n: coefficient de fissuration.

T) = L ot oot e ot e e et e e e e et e e e e e e s e e e e ee s e e e e POUTS TONASS liSSES |
N =16 ittt it it cit v e cie e et e e s e 11 POUT hautes adhérences avec @2 6mm .
1 = 1,3 i oot et ot e vn vt e e et e enn e e e s POUT hautes adhérences avec @ < 6mm.

e Allongement de rupture :
gs = Allongementde I’acier a I’E.L.U égale a 10%o.
1.3.Hypothéses de calcul :

Le calcul en béton armé est basé sur les hypothéses suivantes :
> Etats limite ultime de résistance E.L.U.R .
> Etats limite de service E.L.S.
1.3.1.Etats limite ultime de résistance :

Il consiste a I'équilibre entre les sollicitations d'actions majorées et les sollicitations
résistantes calculées en supposant que les matériaux atteignant les limites de rupture minorée,
ce qui correspond aussi aux reglements parasismiques algériennes (R.P.A 99 /version 2003)
[2].

On doit par ailleurs vérifier que I'E.L.U.R n'est pas atteint en notant que les actions sismiques

étant des actions accidentelles.
1.3.1.1.Hypotheses de calcul a I'E.L.U.R:

> Les sections droites planes avant déformation restent planes aprés déformation.
» Pas de glissement relatif entre les armatures et le béton .

» La résistance du béton a la traction est négligée .
>

Le raccourcissement du béton est limité .
Epe =35 000 — flexioncomposée
Epe =2 000 — compressia simple,

» L'allongement de I'acier est limité &: €, = 10%o .
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» Les diagrammes déformations contraintes sont définis pour :
e Le béton en compression .
e L'acier en traction et en compression.

1.3.2.Etats limite de service :

A T’état limite de service, les calculs sont fait a 1'équilibre des sollicitations d'actions
réelles (non majorées), en cas de fissuration préjudiciable ou tres préjudiciable, les hypotheses
sont les suri ventes :
1.3.2.1.Hypotheses de calcul a E.L.S :

Les sections droites restent planes avant et aprés la déformation.

Il n'y a pas de glissement relatif entre les armatures et le béton.

Le béton tendu est néglige.

Les contraintes sont proportionnelles aux déformations.

>
>
>
>
be = Ep X €pc
{ s = Eg Xss

Par convention 1 correspond au rapport du module d'élasticité longitudinale de I'acier a

celui de béton.

Es _15 _, Coefficient d’équivalence.

Ep

’]’l:

1.3.2.2.Sollicitation du calcul vis-a-vis des états limites :

Les sollicitations sont calculées en appliquant a la structure les combinaisons d’actions
définies ci-apres :
a)Les combinaisons de calcul a I’état limite ultime de résistance « E.L.U.R »

> Pour les situations durables
P,=135G+15Q.

» Pour les situations accidentelles « séisme, choc... »

P,=G+Qz+E.
Ps=G+Q+12E.
P,=08G*E.

b) Les combinaisons de calcul a I’état limite service de résistance
Ps=G+ Q. Avec:

G : Charge permanente.

Q : Charge d’exploitation .

E : L’effort de séisme.
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I.4.Conclusion :

Dans ce chapitre on a présenté les éléments suivants :

Le type de la construction .

Les matériaux adoptés pour la réalisation de notre structure sont (béton, acier)

La forme et les dimensions de batiment .

YV V V V

La résistance caractéristique du béton et 1’acier.
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I1.1.Introduction :

Afin de procéder aux différents calculs de résistance (E.L.U), de stabilité et de
durabilité(E.L.S) des éléments porteurs et non porteurs d’une structure, un pré-
dimensionnement préalable de ces derniers s’exige.

Cette étape (qui fera 1’objet de ce second chapitre) est régie par des lois empiriques
issues d’un grand nombre d’essais et d’expérience vécue dans I’univers du génie civil, ces
lois sont définies rigoureusement dans les réglements en vigueur (R.P.A 99/version
2003[2], B.A.E.L 91modifier 99[1] etC.B.A93[5]).Les éléments structuraux doivent avoir
une section minimale pour pouvoir transmettre aux fondations et sol les efforts qui leurs
sont appliques.
11.2.Pré-dimensionnement des planchers :

Le plancher est la partie horizontale d’une construction constituant une séparation
entre deux niveaux, destinés a rependre les charges et les surcharges et les transmettre sur
des éléments porteurs verticaux, tout en assurant des fonctions de confort comme
I'isolation phonique, thermique et I'étanchéité des niveaux extrémes.

Dans notre projet, on utilise deux types de planchers:

» Plancher a corps creux .

» Plancher a dalle pleine.
11.2.1.Plancher a corps creux :

Les constituants d’un plancher en corps creux sont :
» Corpscreux :
C’est un coffrage perdu permet d’augmenter les qualités d’isolation de plancher, il
n’a aucune fonction de résistance.
» Poutrelles :
Ces sont des éléments porteurs du plancher, reposent a leurs extrémités sur des
poutres principales ou des voiles.
» Dalle de compression :
Est une dalle en béton coulée en place sur I’ensemble du plancher constitué par les
poutrelles et les hourdis. Elle est généralement armée d’un treillis soudé. La dalle de
répartition donne au plancher sa rigidité et assure le report des charges en direction des

poutrelles.
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Dalle de compression

hae

LT T T T T T T T T A T T T T

h

1

L 0 3 Poutrelle

. Corps creux

Figure 11.1 : Coupe du plancher a corps creux.
» Treillis soudé :
L'utilisation de treillis soudés constitue une solution élégante et économique pour
I'armature de tous ces types de hourdis.
Le dimensionnement d’un plancher a corps creux revient a déterminer sa hauteur h; tel
que hi=hect+hge,
Avec hecet hye: hauteur du corps creux et dalle de compression respectivement.

Pour déterminer hy, on utilise la condition suivante.
11.2.1.1.Condition de rigidité :

ht 1
>
L =225
Avec : L c’est la portée maximale de la poutrelle entre nus.
b > L 370
tT225 225
h=16,44 cm.

On adopte un plancher a corps creux de hauteur totale h=20cm, soit un plancher
(16+4) cm.
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11.2.2.Dalle pleine :
Le pré-dimensionnement des planchers a dalles pleines se fait en se basant sur les

critéres suivants :

11.2.2.1.Condition de sécurité contre I'incendie :

L (o 1 1 SR pouruneheuredecoupe feu
LI [ TSRS pourdeuxheuresdecoupe feu
€ LACM.cciiit et s e pourtroisheuresdecoupe feu

11.2.2.2.Condition d’isolation acoustique :
Selon les regles, 1’épaisseur du plancher doit étre supérieure ou égale a : 15 cm pour
obtenir une bonne isolation acoustique.

Donc, on limitera I’épaisseur dans notre cas a : 15cm.
11.2.2.3.Condition de reésistance a la flexion :

La hauteur de la dalle e est donnée par :

» Cas d’une dalle reposant sur deux appuis (porte suivant un sens) :

( Lx
a=—<104
Ly

L L
i—XSeS—X
35 30

» Cas d’une dalle reposant sur trois ou quatre appuis (porte suivant deux sens) :

04d<a<l1
Lx Lx
%SeSE.Avec: Ly <Ly
Pour notre cas on a : Lx =125 cm et Ly = 435 cm.
a=2=2_-028<04.
Ly 435

Pour: a < 0,4

Ix .
e = —— — pour un dalle continue.

125
> — = 5cm.
25

On prend :
e=15cm.
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11.2.2.4.Condition de fleche :

Selon le C.B.A93[5] (B.6.5.3), nous devons Vérifier les conditions suivantes :

£, < 2T S0 borté L est inféri tgalea 5m.f <435—087

max < oo -Silaporté Lestinférieur ou égalea5m . fuax < o5 = 0,87cm.
Lmax . P s . N

fnax <05+ .Sila porté L est supérieur a 5 m.

1000
Pour ce faire on considere une bande de la dalle de largeur b =1 m.

{G = 2,50 x 1 X 25 = 62,5 KN/m.
Q = 2,00 KN/m.

Qser = G+ Q = 64,5 KN/m.
I : le moment d'inertie

bxe3
I =
12

(cm®).
E : module de Young

E = 11000%/f,5 = 32164,19 MPa .

P 5xqxl1* _5><12x7,25><10‘3><4354
max = 384 x Ex1 384 x 32164,19 x 100 X €3

3 12X5%7,25%X10~2x435%
e \/ = 11,32 cm.

384x100%x32164,19 x10~1x0,87

Donc:e=11,32 cm.

Alors on adopte I’épaisseur de la dalle pleine : e = 15 cm.
11.3.Pré-dimensionnement des poutres :

Les poutres sont des éléments porteurs horizontaux en béton armé coulé sur place, leur
pré-dimensionnement s’effectue par des formules données par les (B.A.E.L91 modifier
99[1]), et vérifiees selon le Reéglement Parasismique Algérien en vigueur
(R.P.A99/Version 2003[2] ), une vérification de la rigidité s’effectue a I’aide des formules
données par la résistance des matériaux (RDM).

» Selon le B.A.E.L.91 modifier 99[1], le critére de rigidité :

0,3d<b<0,4d

h, : hauteur totale de la poutre.
b : largeur de la poutre.

avec : .Y :
L : la plus grande portéelibre entre nus d'appuis.
d : hauteur utile.
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» Selon le R.P.A 99/version 2003[2], les dimensions des poutres doivent satisfaire les

conditions suivantes :

b>20cm
h >30cm

L
b

Nous avons deux types de poutres :
» Poutre principale :L mnax = 4,00m.

» Poutre secondaire :L yax = 4,00 m.
11.3.1.Poutres principales :

Ce sont les poutres recoivent les charges provenant des solives
(poutrelles) et les réparties aux poteaux sur lesquels ces poutres reposent.

Elles sont disposées perpendiculairement aux

30 cm

40 cm

poutrelles.
11.3.1.1.Pré-dimensionnement des poutres principales :

L =400cm
L =400-30=370cm

2467cm<h <37cm < on prend:h =40cm
12cm<b<24cm < on prend: b=30cm

On vérifie les dimensions adoptées vis-a-vis des exigences du R.P.A99/version

2003[2]:

b=30CM=20CM ...ce et oo eee e e e e eeeeee eeeaee e ... ...Condition Vérifiée.
h =40CM=30CM eue it et e e e e et et eeeee e e oo CoONdtON VETITIGE.
h - o
F =1,833< e e e et eee e e .Condition VETiTiEe.

Donc on prend la section des poutres principales (bxh) = (30x40) cm?2.
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11.3.2.Poutres secondaires :

Les poutres secondaires qui assurent le chainage. Elles relient les portiques entre eux
pour ne pas basculer.
11.3.2.1.Pré-dimensionnement des poutres secondaires :

L =400cm
L. =400-30=370cm

30cm

35am

2467cm<h <37cm < onprend : h =35cm
105cm<b<2lcm < onprend: b=30cm

D'aprés le R.P.A 99/version 2003 [2]:

b =30cm > 20cm
h =35cm > 30cm
h,
b

.................................................................. Condition érifiée.
.................................................................. Condition érifiée.

LA K e e e e e e e Condition érifiée.

Donc on prend la section des poutres secondaires (bxh) = (30%35) cm2.
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I1.4.Descente de charge :

La descente de charge a pour but d’évaluer les charges et les surcharges revenant a
chaque élément porteur au niveau de chaque plancher jusqu’a la fondation. Les charges
réglementaires sont les charges permanentes (G) et les charges d’exploitations (Q).
11.4.1.Charges permanentes :

Les charges permanentes sont appliquées pratiqguement avec la méme intensité pendant
toute la durée de la vie de I’ouvrage. Celles du plancher sont déterminées a partir de sa
composition. Elles sont fonction des masses volumiques ainsi que des épaisseurs de chaque
constituant. Les charges permanentes pour le plancher terrasse inaccessible, les planchers

courants, mur extérieures, mur intérieures et dallage sont déterminées comme suite.

11.4.1.1.Plancher terrasse inaccessible :

NI EN

- .
e T R D L
: . .

‘
A e

Figure 11.2: Plancher terrasse.

Tableau Il. 1. Charges permanentes du Plancher terrasse

Matériaux Epaisseur (m) p (KN/m?3) G (KN/ m?)
1. Protection en gravillon 0,05 20 1
2. Etanchéité multi couches 0,02 0,12
3. Forme de pente 0,10 22 2,20
4. Isolation thermique 0,04 3 0,012
5. Dalleen corps creux 0,20 - 2,85
6. Enduit platre 0,02 10 0,20

G 6,38 KN/m?2
Q 1 KN/m2
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11.4.1.2.Plancher étage courant :

[]I]ITJDD[][]
(=)

Figure 11.3: Plancher étage courant, R.D.C.

Tableau 11.2: Charge et surcharge des étages courants.

KN/m?

Matériaux Epaisseur (m) p (KN/m?3) G (KN/ m?)
1-Carrelage 0,02 20 0,4
2-Mortier de pose 0,02 20 0,4
3-Lit de sable 0,03 18 0,54
4-Dalle en corps creux 0,20 - 2,85
5-Enduit platre 0,02 10 0,20
6-Cloison 0,1 10 1

G 5,39 KN
/m?2
Q 1,5




CHAPITRE I : pré-dimensionnement des éléments principaux

11.4.1.3.Plancher (dalle pleine) :

Figure 11.4: Plancher (dalle pleine).

Tableau 11.3: Charge et surcharge du plancher (dalle pleine).

Matériaux Epaisseur (cm) p (KN/m %) G (KN/m?)
1-Carrelage 0,02 20 0,40
2-Mortier de pose 0,02 20 0,40
3-sable fin pour mortrier 0,02 18 0,36
4-Dalle pleine 0,15 25 3,75
5-Enduit en ciment 0,02 18 0,36

G 5,27 KN /m?2
Q 3,5 KN/m2

11.4.1.4.Mur extérieur (double cloison) :

4 2 1. 3

LA A AL A L A LK %

v
mEEaEEe--
-------I“‘}‘%‘
- -l

-
-
e
-------w}.ﬁ',
-
- -

Figure 11.5: Détail mur extérieur.

H=3,20m
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Tableau Il .4 : Charges permanentes du mur extérieur.

Désignation A B Poids volumique
1-poids des murs de 0,10 0,10 2,85 9
2- poids des murs de 0,15 0,15 2,85
3- poids des murs de 0,30 0,25 2,85 9
sans ouvertures
G 6,41 KN/m2

» Remarque :

Le mur de la facade contient ouvertures (portes, fenétres) donc il est nécessitent
d’opter un coefficient de pourcentage d’ouvertures :

Murs avec portes et fenétres (70%G).
G=0,7 3,64 =2,548KN/m?.

11.4.1.5.Mur intérieur :

Figure 11.6: Détail d’un mur intérieur.

Tableau 11.5: Charge et surcharge des murs intérieurs.

N° Désignation e (m) G (KN/m?)

1 Enduit intérieur en platre 0,015 0,15

2 Brique creuses 0,10 0,90

3 Mortier de ciment extérieur 0,015 0,27
Totale| G (RDC, 1* au 8°™ étage) 1,32
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I1.4.2.Charges d’exploitations :

Les charges d’exploitations ou surcharges sont celles qui résultent de 1’'usage des
locaux. Elles correspondent aux mobiliers, aux matériels, aux matieres en dépot et aux
personnes pour un mode normal d’occupation.

I1.4.2.1.Loi de dégression des charges d’exploitations :

Puisque il est rare que toutes les charges d’exploitation agissent simultanément, On
utilise la méthode de dégression des surcharges d’exploitation en fonction du nombre
d’étages, qui consiste a réduire les charges identiques a chaque étage de 10% jusqu’a 0,5Q

de bas vers le haut.

Sous terrasse .........cco oo v qo .

Sousétage1 .......c.cei e i e e Qo T Q1

Sous étage 2 .......c. e cee v v e Qo + 0,95 (q1 + q2).

Sous étage 3 ...... o e vev v v 4o 0,90 (g + g2 + q3)-

Sousétage 4 ...... .. e v vee e ween. Qo + 0,85(q7 + q2 + q3 + qg).
Sousétagen ......... .. oo i i qo 32+—nn (qr +q + ... + qu) Pourn > 5.

Soit Qg la surcharge d’exploitation sur la terrasse du batiment et Q4, Q,, Q3, ... .Qn les
surcharges d’exploitation relatives aux planchers 1, 2, ... ,n qui sont numérotés a partir du
sommet du batiment.

On adoptera pour le calcul des sections des poteaux les surcharges d’exploitations

suivantes :
Tableaull.6: Dégression des charges d'exploitations.
Niveau La
Charges ) _

des o Dégression des charges par niveau charge
d'exploitations )
planchers (KN/m")

8 Qo >0 =0o 1,00

7 Q1 Y1 =0o+01 2,50

6 Q2 Y2 =00+0,95 (01t 02) 3,85

5 Qs Y3 =00+0,90 (q1+ g2+ 03) 5,05

4 Q4 2.4 =0o+0,85 (q1+ g2+ Q3 + Ca) 6,10

3 Qs >'5 =0o+0,80 (qQ1+ 2+ g3 + Qs + Qs) 7,00
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2 Qs Y6 = 0o+0,75 (qu+ 02+ O3 + Q4+ Qs + Qo) 7,75
1 Q7 Y7 =00%0,71(q1+ g2+ 03 +0a+ Qs + Qs+ 07) 8,50
RDC Qs Y8 =00+0,69 (Q1+02t......veieeieceeienen.. . HQ8) 9,28

11.5.Pré-dimensionnement des poteaux :

Les poteaux sont en béton armé dont la forme est généralement carrée, rectangulaire
ou circulaire.

On utilise un calcul basé sur la descente de charge tous en appliquant la loi de
dégression des charges d’exploitation.
BLOC N 01 : bloc irrégulier avec un contreventement paralléle aux axes
principaux :

Dans notre structure on a 03 types :

Type 1 : RDC .(1%,2¢™m¢ ) étages .

Type 2 : les étages (35me, 4¢me 5éme y

Type 3: les étages (6°™me, 7¢me géme )

D’aprés le CBA93[5] (article 8.2.1) on doit faire la vérification suivante :

l: Br'fczs AS Xfe:|
= + .

u

0,9xy, Ys
Avec :
» Nu : Effort normal ultime (compression).

» o : Coefficient réducteur tenant compte de la stabilité.

a=— 985 & <50

2
1+ 0,2[k)
35
2
a:O,B(%j si 50<A <100

> A: Elancement d’E.U.L.R(X = I—fj )

» L : Longueur de flambement.

Sk Rayon de giration [i = \/g]




>

YV VWV V

>
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| : Moment d’inertie de la section par rapport a I’axe passant par son centre de gravité

o h?
et perpendiculaire au plan de fIambement(I = bl_ZJ .

B : Surface de la section du béton (B=axDh) .

y, . Coefficient de sécurité pour le béton (y, =1,50) ................... Situation
durable.
Y, : Coefficient de sécurité pour l’acier (y,=1,15) ..................... Situation
durable.

fo : Limite élastique de I’acier(f, = 400 MPA).
f s - Contrainte caractéristique du béton a 28 jours fes = 25 MPa.
A : Section d’acier comprimée.

B,: Section réduite d’un poteau, obtenue en réduisant de sa section réellel cm.

D’épaisseur sur toute sa périphérie (B, = (a—2)(b—2)) (cmz)

On doit dimensionnement les poteaux de telle facon qu'il n’y ait pas de flambement

c'est-a-dire A <50.

Méthode de calcul :

a) type 01 :

On prend comme exemple de calcul les poteaux de RDC, d’ou :hy, = 3,20 m.

Donc: L;=0,7%Xhy =0,7 X 3,20 = Ly = 2,24 m.

Poteau le plus sollicité

On fixe notre choix au poteau axes (B, 5) comme il est motionné au figure suivante :

403/2m

4/2m : 4/2m

v

Py
- "

Figure 11.7 : le poteau le plus sollicité (1°" bloc).
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Surface reprise par poteau a chaque étage :
Soit S La surface supportée par poteau axe (B, 5):

S = (4+4,03) (4+4)
-~ 2T T2 )22

S = 16,06 m?.
Effort normal ultime due a chaque niveau :
Les efforts de compression due aux charges permanente :
» Poids propre du plancher terrasse :
Grerrasse X S = 6,38 X 16,06 = 102,46 KN.
» Poids propre du plancher étages courants :
GETAGE courants X S = 5,39 X 16,06 = 86,56 KN.
Poids propre des poutres principales :

Gp.principale =vp X (bXxh) XL

4,03

Gp.principale =25x%0,30 x 0,40 X (T + %) = 12,05 KN.

Poids propre des poutres secondaires :

Gp.secondaire = vp X (bxh) xXL.

Gp secondaire = 25 X 0,30 X 035 x (3 +3) = 10,05KN.

vV VYV V V VY

Poids propre totale :

»  Giotal = Grerrasse T GRDC,EAGE courants X N + (Gp principale T Gp.secondaire) X 1.
Avec : n c'est le nombre de plancher d'étages courants. n=8.

»  Giotal = (102,46) + (86,56) x 8 + (12,05 + 10,5) x 8.
=Gyotal = 975.34 KN.

b)Les efforts de compression due aux charges d’exploitation :

> Qiotal = QXS =9,28 X 16,06= Qota1 = 149,04KN.
D’apres le CBA93 (article B.8.1.1) On doit majorer pour les poteaux intermédiaires
I’effort de compression ultime Nua 10 % .

» Ng = 1,1x975.34 = 1072.87KN.

> Ng = 1,1x149,04 = 163,94 KN.

» Ny = (1,35x1072.87) + (1,5x 163,94) = 1694.28KN .
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Détermination de (a) :

3
B=hal= ba
12
3 2
- |22 z\/gzo,zsga
12.ab 12
aobe 224 4
i (0,289xa)
Slaz—22% _ _1550
0,289x50
On prend
a=50cm.
XzO,?xﬁ: X=A =15,50<50.
i (0,289x50)
AT LS, 500 Condition vérifiée.

Détermination de (b) :
Selon les régles du B.A.E.L 91 modifier 99[1], I’effort normal ultime Nu doit étre :
N, < a-{Lf"”-kAs.f—e}.
0,9y, ¥
B, =(50—-2)(b—2) =48x(b—2)cm.
» Selon(R.P.A99/version2003)[2]
Ag =0,8%B, ... Zone lla

A, = 0,8%[48(b- 2)] = 0,384(b- 2) cm?.

A=1550<50

0,85
o=| ———— |.
1+ 0,2(1/352)}

o= 0,85 =082
| 1+0,2(15,5085)

f,s =25MPa ;
F, =400MPa ;
Yo =15 ;
v, =1,15

{Br-f . Asfe}
N, =of — =1
019Yb YS




CHAPITRE 11 : pre-dimensionnement des éléments principaux

N, < 0782x{48x (b—2)x25  0,384x (b—2)x 400}

0,9x1,5x10 1,15x10
b>2221cm

Donc on prend b= 50 cm.

Vérification selon (R.P.A99/version 2003) [2] :

D’apres I’article 7.4.1, pour une zone sismique Ila, on doit avoir au minimum :

min(a; b) = Min(50;50) = 50CM > 25CM........c..ccvvovcecviene .. CONdition VErifice.
min(a;b)=min(50;50)2%):16cm..........................................Conditionvérifiée.
1<i<4:>1<@<4:>0,25<1<4

4 b 4 50

Avec : hg : Hauteur d’étage.

Donc on adopte pour les poteaux de RDC une section carrée (axb) = (50x50) cm?
type 02 :
On prend comme exemple de calcul les poteaux de 3¢™€étage, d’ou :hy = 3,20 m.
Donc: Lg=0,7%xXhy =0,7 X 3,20 = L= 2,24 m.
Surface reprise par poteau a chaque étage :

Soit S La surface supportée par poteau axe (B, 5):

S = (4+4,03> <4+4>
-T2 ¥ 2T

S = 16,06 m?.

Effort normal ultime due a chaque niveau :
Les efforts de compression due aux charges permanente
» Poids propre du plancher terrasse :
Grerrasse X S = 6,38 X 16,06 = 102,46 KN.
» Poids propre du plancher étages courants :
GETAGE courants X S = 5,39 X 16,06 = 86,56 KN.
Poids propre des poutres principales :
> Gpprincipale = Yb X (b X h) X L

> Gp.principale =25x%0,30 x 0,40 X (4703 + %) = 12,05 KN.
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» Poids propre des poutres secondaires :

> Gp.secondaire = vYp X (bXxh) XL.

> Gp.secondaire = 25x 0,30 x 0,35 X (% + g) = 10,05 KN.

Poids propre totale :

»  Giotal = Grerrasse T (GRDC,EAGE courants) X N + (Gp principale + Gp.secondaire) X D
Avec : n c'est le nombre de plancher d'étages courants. n=8.

»  Giotal = (102,46) + (86,56) x 8 + (12,05 + 10,5) x 8.
=Gotal = 975,34KN.

b)Les efforts de compression due aux charges d’exploitation :

» Qiotal = QX S=7x% 16,06= Qo = 112,42KN.
D’aprées le CBA93 (article B.8.1.1) On doit majorer pour les poteaux intermédiaires
I’effort de compression ultime Nu a 10 %

» Ng= 1,1x1692,56 = 1072,87KN.

» No= 1,1x112,42 = 123,66 KN.

» Ny = (1,35x1072,87) + (1,5x123,66) = 1633,86KN .

Détermination de (a) :

b.a®

B=bhal=

12
3 2
i=| b2 z\/gzo,zsga
12ab V12
L 224 |

f

- <50
i (0,289%a)

=laz _ 224 =15,50cm
0,289x 50
On prend
a =45cm.
X=O,7xi:k=i=17,22<50.
i (0,289x 40)

A=17,22S0 o Condition vérifiée.
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Détermination de (b) :
Selon les régles du B.A.E.L 91 modifier 99[1], I’effort normal ultime Nu doit étre :

N, < a-{LfCZBWLAS.f—E}.
0’9Yb Ys

B, =(45-2)(b—2)=43x(b—-2)cm.
» Selon(R.P.A99/version2003[2])
Ag =0,8%B, ... Zone lla.

A, =0,8%43(b- 2)| = 0,344(b- 2) cm?.
A=17,22<50

085
o=|————-|
| 1+0,2(4/35%)

o= 0,85 > 1=0,81
11+0,2(17,2285)

f,s =25MPa ;
F, =400MPa ;
Vo =15 ;
v, =1,15

{Br.f
Nu:a 028+ S

N, s0,81>{

43x(b-2)x25 0,344 (b—2)x400
0,9x1,5x10 1,15x10

b>24,02cm
Donc onprend b= 45 cm.

Vérification selon (R.P.A99/version 2003) [2] :

D’apres ’article 7.4.1, pour une zone sismique Ila, on doit avoir au minimum :

min(a;b) = Min(45;45) = 45cM > 25CM........cc...ccveemenevie ... CONdition Vérifiée.
min(a; b) = min(45:45) %’ 1B CONCitiON VErifie.
1<E<4:>1<E<4:>0,25<1<4

4 b 4 45

Avec : hg : Hauteur d’étage.

Donc on adopte pour les poteaux de  3™¢ étage une Section carrée (axb) = (45x45) cm?
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C)type 03 :
On prend comme exemple de calcul les poteaux de 6™€étage, d’ou :hy = 3,20 m.
Donc: L;=0,7%xXhy=0,7 X 3,20 = Ly = 2,24 m.
Surface reprise par poteau a chaque étage :

Soit S La surface supportée par poteau axe (B, 5):

S = (ﬂ+ﬁ)x(f+f)
2 2 2 2

S= 16,06 m?.
Effort normal ultime due a chaque niveau :

Les efforts de compression due aux charges permanente
» Poids propre du plancher terrasse :
Grerrasse X S = 6,38 X 16,06 = 102,46 KN.
» Poids propre du plancher étages courants :
GETAGE courants X S = 5,39 X 16,06 = 86,56 KN.
Poids propre des poutres principales :
> Gpprincipale = Yb X (b X h) X L

4,03
2

Gp principale = 25x0,30 x 0,40 x ( + g) = 12,05 KN.

>
» Poids propre des poutres secondaires :
>

Gp.secondaire = vp X (bxh) xXL.

Gp secondaire = 25 X 0,30 X 035 X (5+3) = 10,05KN.

Poids propre totale :

> Giotal = Grerrasse T (GRDC,EAGE courants) X N + (Gp principale T Gp.secondaire) X .
Avec : n c'est le nombre de plancher d'étages courants. n=8.

»  Giotal = (102,46) + (86,56) x 8 + (12,05 + 10,5) x 8.
=Giotal = 975,34KN.

b)Les efforts de compression due aux charges d’exploitation :

» Qiotal = QX S=3,85X% 16,06= Qora1 = 61,83KN.+
D’apres le CBA93 (article B.8.1.1) On doit majorer pour les poteaux intermédiaires
I’effort de compression ultime Nu a 10 %

» Ng= 1,1x975,34 = 1072,87KN.

> Ng = 1,1x61,83 = 68,01 KN.

» Ny = (1,35x1072,87) + (1,5x68,01) = 1550,39 KN .
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Détermination de (a) :

3
B=bal= i

12
3 2
i=| b2 z\/gzo,zsga
12ab V12
L 224 |

f

% <50
i (0,289xa)

>la= A =15,50cm
0,289x50
On prend :
a =40cm.
kzO,?x@:k:L:19,37<50.
i (0,289x 40)

AT L0, 370 o Condition vérifiée.

Détermination de (b) :

Selon les régles du B.A.E.L 91 modifier 99[1], I’effort normal ultime Nu doit étre :

N, < a-{Br'fm +As.f—e}.
0,9y, s

B, = (40—2)(b—2)=38x(b—2)cm.
» Selon(R.P.A99/version2003)[2]

Ag =0,8%B, ..ot Zone lla.
A, =0,8%[38(b- 2)| = 0,304(b- 2) cm?.

A=19,37<50
0,85
o= P a—" v P
L+o,2(z/35 )}

o= 0,85 ~1=0,80
1+0,2(19,3785)

f,s =25MPa ;
F, =400MPa ;
Vo =15 ;
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N, SO,8><|:

38x(b—2)x25 N 0,304x (b—2)x400
0,9x1,5x10 1,15x10

b > 2594cm
Donc on prend b= 40 cm.

Vérification selon (R.P.A99/version 2003) [2]:

D’apres I’article 7.4.1, pour une zone sismique Ila, on doit avoir au minimum :

min(a;b)=min(40;40)= 40cmM > 25CM............cc..c.ccocv e ... CONdition Erifiée.
min(a;b) = min(40;40)> %’ —16CMnrroerre oo Condition verifiée.
1o 401 80 4 0p5<1<4

47 b 4" 40

Avec : hg : Hauteur d’étage.

Donc on adopte pour les poteaux de 6™eétage une section carrée (axb) = (40x40) cm?

Tableau 11.7 : Tableau récapitulatif des sections des poteaux par types (1°"bloc).

Les types | Section (a x b) cm?

3 (40 x 40)

(45 x 45)

1 (50 x 50)
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BLOC NO2 : bloc irrégulier avec un contreventement non paralléle aux

axes principaux :
Dans notre structure o n a 03 types :

Type 1 : RDC .(1°, 26me ) étages .

Type 2 : les étages (3¢, 4¢me 5éme )

Type 3: les étages (6°™me, 7¢me géme )

D’apres le CBA93[5] (article 8.2.1) on doit faire la vérification suivante :

Br'fczs AS xfe
= + .
0,9xy, Ys

u

Avec :
» Nu : Effort normal ultime (compression).

» o : Coefficient réducteur tenant compte de la stabilité.

a:LZ si A<50
1+0,2(}“)
35
2
a=0,6(%j si 50< 1 <100

> A Elancement d’E.U.L.R(X = I—fj .
i

» L : Longueur de flambement.

> Rayon de giration [i = \/g]

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

3
et perpendiculaire au plan de flambement[l = bl_zj .

B : Surface de la section du béton (B=axDh) .
v, - Coefficient de sécurité pour le béton (y, =1,50) .............. Situation durable.

v, : Coefficient de sécurité pour I’acier (y, =1,15) ................... Situation durable.

>
>
>
» f, : Limite élastique de ’acier(f, = 400 MPA).
> f: Contrainte caractéristique du béton a 28 jours fes = 25 MPa.
» Ag: Section d’acier comprimée.

>

B,: Section réduite d’un poteau, obtenue en réduisant de sa section réellel cm.
d’épaisseur sur toute sa périphérie (B, = (a—2)(b—2)) (cmz)

On doit dimensionnement les poteaux de telle fagon qu'il n’y ait pas de flambement

c'est-a-dire A <50.
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Méthode de calcul :
a) type 01 :
On prend comme exemple de calcul les poteaux de RDC, d’ou :hy = 3,20 m.
Donc: Lg=0,7%xhy =0,7 X 3,20 = L= 2,24 m.
Poteau le plus sollicite :

On fixe notre choix au poteau axes (B, 5) comme il est motionné au figure suivante :

4/2m

-
-
'

4.03/2m

4/2m 4/2m

'
'
ol
- Ll o iy >

figurell.8.le poteau le plus sollicité (2°™ bloc).
Surface reprise par poteau a chaque étage :

Soit S La surface supportée par poteau axe (B, 5):

= <4+4,03) (4+4)
-T2 ¥ 2T

S = 16,06 m?.

Effort normal ultime due a chaque niveau :
Les efforts de compression due aux charges permanente
» Poids propre du plancher terrasse :
Gterrasse X S = 6,38 X 16,06 = 102,46 KN.
» Poids propre du plancher étages courants :
GETAGE courants X S = 5,39 X 16,06 = 86,56 KN.
Poids propre des poutres principales :
> Gpprincipale = Yb X (b X h) X L

» Gpprincipate = 25 X 0,30 X 0,40 X (‘*zﬁ n %) = 12,05 KN.

» Poids propre des poutres secondaires :
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> Gp.secondaire = yp X (bxh) xL.

> Gp.secondaire = 25x 0,30 x 0,35 X (% + g) = 10,05 KN.

Poids propre totale :

»  Gotal = Grerrasse + GRDC,EAGE courants X N + (Gp principale + Gp.secondaire) X 1.
Avec : n c'est le nombre de plancher d'étages courants. n=8.

» Giotal = (102,46) + (86,56) x 8 + (12,05 + 10,5) x 8.
—Grora] = 975.34 KN.

b)Les efforts de compression due aux charges d’exploitation :

» Quotal = Q X S =9,28 X 16,06= Qtora] = 149,04KN.
D’apres le CBA93[5] (article B.8.1.1) On doit majorer pour les poteaux intermédiaires
I’effort de compression ultime Nu a 10 % .

» Ng= 1,1x975.34 = 1072.87KN.

» Ng = 1,1x149,04 = 163,94 KN.

> Ny = (1,35x1072.87) + (1,5 x 163,94) = 1694.28KN .

Détermination de (a) :

3
B=bh.al= ba

12
3 2
i=| ba :\/E=0,289a
12.ab 12
L 224 |

f

t=-— — <50
i (0,289xa)

Slaz 2% 1550
0,289x 50
On prend
a=>50cm.
X=0,7xﬁ:X=A=15,50<50.
i (0,289x50)

AL, 0SS0 Condition vérifiée.
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Détermination de (b) :
Selon les régles du B.A.E.L 91 modifier 99[1], I’effort normal ultime Nu doit étre :

N, < a-{LfCZBWLAS.f—E}.
0’9Yb Ys

B, =(50-2)(b—2) =48x(b—2)cm.
» Selon(R.P.A99/version2003)[2]
Ag =0,8%B, ... Zone lla.

A, =0,8%[48(b- 2)] = 0,384(b-2) cm? .
2=1550<50

085
o=|————-|
| 1+0,2(4/35%)

o= 0,85 =082
| 1+0,2(15,5085)

f,s =25MPa ;
F, =400MPa ;
Yo =15 ;
v, =1,15

{Br.f
Nu:a 028+ S

N, SO,82><|:

48x (b-2)x25 0,384x (b—2)x 400
0,9x1,5%x10 1,15x10

b>2221lcm

Donc on prend b= 50 cm.
Vérification selon (R.P.A99/version 2003) [2] :

D’apres ’article 7.4.1, pour une zone sismique Ila, on doit avoir au minimum :

min(a;b) = min(50;50)=50CM > 25CM.........cc.occevvcarier ... CONdition Verifie.
min(a;b):min(50;50)2%):lﬁcm..........................................Conditionvérifiée.
1<E<4:>1<5—0<4:>0,25<1<4

4 b 4 50

Avec : hg : Hauteur d’étage.

Donc on adopte pour les poteaux de RDC une section carrée (axb) = (50x50) cm?
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Type 02 :

On prend comme exemple de calcul les poteaux de 3™€étage, d’ou :hy = 3,20 m.
Donc: L;=0,7%xXhy=0,7 X 3,20 = Ly = 2,24 m.
Surface reprise par poteau a chaque étage :

Soit S La surface supportée par poteau axe (B, 5):

S = (ﬂ+ﬁ)x(f+f)
2 2 2 2

S= 16,06 m?.
Effort normal ultime due a chaque niveau :

Les efforts de compression due aux charges permanente
» Poids propre du plancher terrasse :
Grerrasse X S = 6,38 X 16,06 = 102,46 KN.
» Poids propre du plancher étages courants :
GETAGE courants X S = 5,39 X 16,06 = 86,56 KN.
Poids propre des poutres principales :

Gp.principale =vp X (bxh) XL

4,03
2

Gp principale = 25x0,30 x 0,40 x ( + g) = 12,05 KN.

Poids propre des poutres secondaires :

Gp.secondaire = vp X (bxh) xXL.

Gp secondaire = 25 X 0,30 X 035 x (3+3) = 10,05 KN.

vV VYV V V VYV

Poids propre totale :

»  Giotal = Grerrasse T (GRDC,EAGE courants) X N + (Gp principale T Gp.secondaire) X .
Avec : n c'est le nombre de plancher d'étages courants. n=8.

»  Giotal = (102,46) + (86,56) x 8 + (12,05 + 10,5) x 8.
=Giotal = 975,34KN.

b)Les efforts de compression due aux charges d’exploitation :

» Qiotal = QX S=7xX 16,06= Qa1 = 112,42KN.
D’apres le CBA93 (article B.8.1.1) On doit majorer pour les poteaux intermédiaires
I’effort de compression ultime Nu a 10 %

» Ng= 1,1x1692,56 = 1072,87KN.

> Ng = 1,1x112,42 = 123,66 KN.

» Ny = (1,35x1072,87) + (1,5x123,66) = 1633,86KN .
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Détermination de (a) :

3
B=bal= i

12
3 2
i=| b2 z\/gzo,zsga
12ab V12
L 224 |

f

% <50
i (0,289xa)

=>laz A =15,50cm
0,289x50
On prend
a=45cm.
xzo,7xi:>xzizl7,22<5o.
i (0,289x 40)
A=17,22<50

.................................................................. Condition vérifiée.
Détermination de (b) :

Selon les régles du B.A.E.L 91 modifier 99[1], I’effort normal ultime Nu doit étre :

N, < a-{Br'fm +As.f—e}.
0,9y, s

B, =(45-2)(b—2)=43x(b—-2)cm.
» Selon(R.P.A99/version2003)[2]
Ag =0,8%B, ..ot Zone lla.

A, =0,89443(b- 2)]=0,344(b- 2) cm?.
A=17,22<50

0,85
o= ————|.
1+ 0,2(1/352)}

o= 0.85 ~1=0,81
| 1+0,2(17,2285)

f.s =25MPa ;
F, =400MPa ;
Yo =15 ;
v, =115

B.f  Af
N, :o{—“8 sl
0,9y, s
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N, S0,81{4%(b—2)><25+ 0,344x(b—2)><400}

0,9x1,5x10 1,15x10
b>24 ,02cm

Donc onprend b= 45 cm.

Vérification selon (R.P.A99/version 2003) [2]

D’apres I’article 7.4.1, pour une zone sismique Ila, on doit avoir au minimum :

min(a;b) = Min(45;45) = 45cmM > 25CM........c..c.ccocvveeccrce e ... CONdition VErifiée.
min(a; b) = min(45:45) % —16CMurree v CONCition Verifice.
1o 4ot o® iy 025<1<4

4 Db 4 45

Avec : hg : Hauteur d’étage.

Donc on adopte pour les poteaux de 3¢™¢ étage une Section carrée (axb) = (45x45) cm?
C)type 03 :
On prend comme exemple de calcul les poteaux de 6°™eétage, d’ou :hy = 3,20 m.
Donc: L;=0,7%Xhy=0,7 X 3,20 = Ly = 2,24 m.
Surface reprise par poteau a chaque étage :
Soit S La surface supportée par poteau axe (B, 5):

o= (4G 3)
2 2 2 2

S = 16,06 m?.
Effort normal ultime due a chaque niveau :

Les efforts de compression due aux charges permanente
» Poids propre du plancher terrasse :
Grerrasse X S = 6,38 X 16,06 = 102,46 KN.
» Poids propre du plancher étages courants :
GETAGE courants X S = 5,39 X 16,06 = 86,56 KN.
Poids propre des poutres principales :
> Gpprincipale = Yb X (b X h) X L
> Gpprincipale = 25 X 0,30 X 0,40 x (22 +2) = 12,05 KN.
» Poids propre des poutres secondaires :
> Gpsecondaire = Yp X (b Xh) X L.

Gp.secondaire =25x% 0,30 x 0,35 X (§+§
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Poids propre totale :

> Giotal = Grerrasse T (GRDC,EAGE courants) X N + (Gp principale + Gp.secondaire) X D
Avec : n c'est le nombre de plancher d'étages courants. n=8.

»  Gotal = (102,46) + (86,56) x 8 + (12,05 + 10,5) x 8.
= Grota] = 975,34KN.

b)Les efforts de compression due aux charges d’exploitation :

» Qiotal = QXS =3,85% 16,06= Qa1 = 61,83KN.+
D’aprés le CBA93 (article B.8.1.1) On doit majorer pour les poteaux intermédiaires
I’effort de compression ultime Nu a 10 %

» Ng = 1,1x975,34 = 1072,87KN.

» Ng= 1,1x61,83 = 68,01 KN.

> Ny = (1,35x1072,87) + (1,5x 68,01) = 1550,39 KN .

Détermination de (a) :

3
B=bal= b.a
12
3 2
- | oA _ \/E - 0,289
12ab V12
L 224

e
i

2% <50
(0,289x a)

=>laz2 A =15,50cm
0,289x50
On prend :
a=40cm.
XzO,?xi:k:i:19,37<50.
i (0,289x 40)

A=10, 3750 oo Condition vérifiée.
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Détermination de (b) :
Selon les régles du B.A.E.L 91 modifier 99[1], I’effort normal ultime Nu doit étre :

N, < a.|:LfCZB+As'f_e:|'
0,9, s

B, = (40-2)(b-2) =38x (b—2)cm.

> Selon(R.P.A99/version2003)[2] Ag = 0,8%B,.......cc. oo e i v Zone lla.

A, =0,8%38(b- 2)]=0,304(b- 2) cm?.

A =19,37 <50

0,85
o=|————"—"1|.
1+ o,2(1/352)}

o= 0.85 }=0,80

1+ 0,2(19,37B5)
f,s =25MPa ;

F, =400MPa ;

Yy =15 ;

v, =115

B f
N, = o{—r ot Asfe}
0,9y, Ys
38><(b—2)x25+0,304>< (b—2)x 400
0,9x1,5x10 1,15%x10

N, < O,Sx{
b > 25,94cm

Donc onprend b=40 cm.

Vérification selon (R.P.A99/version 2003) [2] :

D’apres ’article 7.4.1, pour une zone sismique Ila, on doit avoir au minimum :

min(a; b) = min(40;40) = 40CM > 25CM.............cccceuvvveemecrne. ... CONdition VErifiée,
min(a; b) = min(40;40) > % =16CM.eciiiri e e CONdItON Vi GE.
1oa 41 8y 025<1<4

4 b 4 40

Avec : hg : Hauteur d’étage.

Donc on adopte pour les poteaux de  6™€étage une Section carrée (axb) = (40x40) cm?

)

jES
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Tableau 11.8: Tableau récapitulatif des sections des poteaux par types(2°™ bloc).

Les types [ Section (a x b) cm?
3 (40 x 40)
) (45 x 45)
1 (50 x 50)

11.6.Pré-dimensionnement des voiles :

L'épaisseur des murs voile (voile périphérique ou de contreventement) se fait selon les
Regle Parasismique Algeériennes(R.P.A 99/ version 2003) [2].D’ou leur 1'épaisseur minimale
est de 15 cm. De plus I'épaisseur doit étre déterminée en fonction de la hauteur libre d'étage
heet des conditions de rigidité aux extrémités.

Les voiles servent, d’une part, a contreventer le batiment en reprenant les efforts
horizontaux (séisme ou vent), et d’autre part a reprendre les efforts verticaux (charges et
surcharges) et les transmettent aux fondations. D’aprés le (R.P.A99/version 2003) [2] article
7.7.1 sont considérés comme voiles les éléments satisfaisant a la condition: L>4e.

Dans le cas contraire, les éléments sont considérés comme des éléments linéaires.

Avec :

L : longueur de voile .

e : épaisseur du voile. L'épaisseur minimale est de 15 cm. De plus I'épaisseur doit étre
déterminée en fonction de la hauteur libre d'étage h. et des conditions de rigidité aux

extrémités indiquées.
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Figure 11.9: Coupe de voile en élévation.
Avec h,=320-20=300 cm

he h 300
eZmax<§.15) cm e >——- e >—— e >1363m.
22 22
e > 15cm .

Avec :

L: Longueur du voile .
e : Epaisseur du voile .
h.: Hauteur d’étage.

Donc I’épaisseur des voiles des contreventements = 20cm.
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I1.7.Conclusion :

Etant donné que le pré-dimensionnement des éléments structuraux est effectue, et que
toutes les exigences réglementaires sont satisfaites, on adopte les dimensions suivantes :
> Poutres principales : 30x40 cm?.
> Poutres secondaires : 30x35 cm?’.
> Epaisseur des voiles : e = 20 cm.
» Les poteaux :
Pour les deux blocs :
RDC-2™ étage : (bxh)= (50x50) cm?.
3me_58Mestage: (bxh)= (45x45) cm?.
6°me-8°™étage : (bxh)= (40x40) cm?.



CHAPITRE 111 :

Calcul et ferraillage des

balcons



CHAPITRE 111 : Calcul et ferraillage des balcons

I11.1.Introduction :

Il est considéré comme élément secondaire, tout élément en béton armé qui ne
participe pas au contreventement de la structure, ¢’est-a-dire des éléments structuraux
n’apportant pas de contribution significative a la résistance aux actions sismiques. Durant
ce chapitre, le calcul va concerner les balcons ..

Le ferraillage de ces éléments s’effectue selon les régles(B.A.E.L91 modifiée 99) [1]

et les Regles Parasismiques Algériennes en vigueur (R.P.A99/version 2003) [2].
I11.2.Balcon :

111.2.1.Introduction :
Le balcon est assimilé & une console encastrée au niveau de la poutre de rive du
plancher, le calcul se fait pour une bande de 1m de largeur.
» L'épaisseur de la dalle pleine résulté les conditions suivantes:
» Reésistance a la flexion.
» Isolation acoustique e>12cm.
» Sécurité en matiére d'incendie e =11cm pour 2 heures de coup feu.
Donc on adopte e = 15cm.

Dans notre étude on a un seul type de balcon.

Lx

Figure 111.1: Schéma représente type de balcon.

Le calcul se fera a la flexion simple pour une bande d’un metre linéaire.
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111.2.2.Exemple de calcul :

111.2.2.1.Descente de charge :

Tableau I11.1: La descente des charges d’une dalle pleine.

Matériaux Epaisseur (cm) p (KN/m?) G (KN/m?)
1-Carrelage 0,02 20 0,40
2-Mortier de pose 0,02 20 0,40
3-sable fin pour mortrier 0,02 18 0,36
4-Dalle pleine 0,15 25 3,75
5-Enduit en ciment 0,02 18 0,36

G 5,27 KN /m?
Q 3,5 KN/m2
1
2 LA AAAAANM A AN

L T L T T T L L T L L T T L T L L T T T TR T LT
B L A AT AT AT AT AT ATATATAT ALY

Figure 111.2 : Schéma représente détaille d’une dalle pleine.
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BLOCNO1:

100cm

350cm

Figure 111.3. :dalle sur 3 appuis(1*" bloc).
1. Méthode de calcul :

D¢s qu’on sort du domaine des dalles sur quatre appuis avec ou sans continuité aux
dalles sur trois appuis, le recours le plus logique pour le calcul est fait avec la
théorie dﬁilllzgnes de rupture.

xLy3
L Moo E22Y

L -2, 24
=2 xLy? L xLy3
Myzp 24 X(Lx——y)+p 4
8 2 48

_ p><Lx3

Mx

2 _ PXLx®XLy | 2XpXLy®

My 2 3

2. Calcul des sollicitations :

Lx 100 .
a= o = o0 = 0,30 < 0,4.=Ladalle travaille dans un sens.

Ly 350 Ly
—=—=175.>—>1L
> > 75:2> X

» Pois propre :G=5,27 KN/ml .
» Sur charge : Q=3,5 KN/ml.

ELU:
P,=1,35G+1,5Q = 12,36 KN/ml.
ELS:
P=G+Q = 8,77 KN/ml.
ELU :
N Mx = 12'366“3 — 2,06 KN. m.
Le<?

2 _12,36x1%x3,5 | 2x12,36x13
N 2

= 13,39 KN.m.
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3-La correction des moments :

- En travée :

{ Mix = 0,85Mx = 1,75 KN. m.
Miy = 0,85My = 11,38 KN. m..

-En appuis :

{Max = May = 0,5Mx = 6,69KN.m ... ... ... pour les appuis intermédieres.
May = May = 0,3My = 4,02KN.m ... ... ... ... ... .... pour les appuis de rive.

Ferraillage :

Le ferraillage se fait a la flexion simple pour une bande de 1 ml.
Sens x-x :
Le calcul des armatures se fait a la flexion simple :

b =100cm, fp,=14.2MPa .d=0,9h =13,5.e=15cm.Mx=11,38 KN.m.

Mtx

Hbu_b><d2xfbu

11,38.10°
1000%x1352x14,2

Hou= = 0,044.

Lpu=0,044<1,=0 ,392.
Donc A'=0.

0=1,25(1—/1 = 215,,)=0,056.
Zy,=d(1—-0,40)=131,98mm.

_ Mu
=
ZyXog

11,38x10°

= = 2,47cm?.
131,5%X348

u

4.Condition de non fragilité :
Fis=2,1 MPa.

Anin=0 23228 % b x d.,
FeE
Amm:o,zsﬁ x 1000 X 135 = 163,01mm?2.

Anin=1,63cm’<A,.
On adopte :5T8=2,51 cm”.
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Tableau 111.2 : tableau récapitulatif des section des balcon (1*" bloc).

Sens | M(KN.m) | Uy a Z(mm)

Acal

Amin

Aadop

Section

En X 11,38 0,044 | 0,056 | 131,98
travée

2,47

1,63

2,51

o5T8

En Y 1,75 0,007 | 0,009 | 134,5
travée

0,37

1,63

2,01

4T8

Appuis | X 6,69 0,026 || 0,033 || 133,22
inter

1,44

1,63

2,01

478

Appuis | Y 4,02 0,016 | 0,020 | 133,92
de rive

0,86

1,63

2,01

4T8

Calcul de ’espacement :
a L,=S;< min(4e.45cm).
St< min(60.45cm)

Si< 45cm
On adopt : Si=33cm.
a Ly=Si< min(3e.33cm).
St< min(45.33cm)

Si< 33cm
On adopte : Si=25cm.
5.Vérification a PELU:

5

A== 5 2,01 2 22 = 0,62756m? ..

2,
4

6.Vérification a ’effort tranchant:

X Loy Ly*

2 Lx*+Ly*

VX:CIu

v, = 1236x1 3,5*
2 14+3,54

V,=6,14 KN.
111.2.3.2.Contrainte de cisaillement :

Vmax 6,14

L= = =0,045MPa.
bxd 1000x135

T

r"mzo,o7% — 1,17MPa.

lim

T A condition vérifiée.

Il n'y a pas de reprise de bétonnage.

<o ... ... cOndition vérifiée.
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Vérification a ELS :
Qs=8,77 KN.
Y li
=>0Opc = MserT < O-blén
a=0,4 . u,=0,0121 . py=0,2854 .

8,77%x13
M, = 6X = 1,46 KN.m.

8,77%x1%x%3,5 8,77x13
M,==———= — 2 X = M,=9,5 KN.m.

La correction des moments :
M., = 0,85Mx = 8,075 KN. m.
MY . = 0,85My = 1,24 KN.m.

tser

Sens(x-x) :As=2,51cm?.
:>§xy2+15Asxy—15ASxd=0.
50y°+37,65y — 508,28 = 0.
=>y=2,83cm.
=2 x y* + 15(d — )?

1=5041,92 cm”.
- y 2,83
=>0y,, = M., X - = 8,075 X or192
=>0p, = 4,53 MPa < 0,6f.,56 = I5MPQ «c..oovoiiiiiiin. condition vérifiée.
. E —
=>g,, = 150}m x 22
aq
— 15X0
=>aq = b
150pc+0g

=>5, = min (2 FeE 110,/nfo55 ) = 201,63MPa.
a = 0,53.

=>g,, = 256,33 MPa.

Sens (y-y) : As=2,01 cm?

50y*+30,15y — 407,025 = 0

Y=2,57cm.

Izg X y3 + 154 X (d — y)?

1=4167,69cm*.

:>0‘bc = My

Yy
tser X T

=>0,765<I5 MPa. ... condition vérifiée.
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Vérification de la fleche :

(b Mier 3
JL" = G % g, 80
A 2
<
bxd,  FeE
{ % > max(0,276.0,375) ... ... et et vee ce et e et een e e wn cONdition vérifiée.
1,48 X 1073 < 5X 1073 .. it tii vt e et vet vet vet eer e e w2 cONdition vérifiée.

em
+—»
poutres 7 %ﬁ; :
ZSt:m:
j 1
A1 | b wx E Y
coupel-1 4T3 ‘ \
312 418
< : >

Figure 111.4:Schéma de ferraillage de la dalle sur trois appuis.
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BLOCN 02 :

241,75cm

331,5cm

Figure I11.5:dalle sur 3 appuis(2°™ bloc ).
1.Méthode de calcul :
Dés qu’on sort du domaine des dalles sur quatre appuis avec ou sans continuité aux
dalles sur trois appuis, le recours le plus logique pour le calcul est fait avec la

théorie des lignes de rupture.

_ pxLy®
Ly Mx = T
LX 27—» pryZ Ly pry3
My = == x(Lx =) + =5~
Mx = pxXLe®
Ly 6
L < 27 PXLx®XLy  2XxpxLy3
My = ——+—
2.Calcul des sollicitations :
L 241,75 _
= ﬁ = 2318 0,7 > 0,4.=La dalle travaille dans deux sens.

Ly 3315 les7s.o o
2 T T T Om s

» Poids propre :G=5,27 KN .
» Surcharge : Q=1,5 KN.
ELU:
P.=1,35G+1,5Q = 9,36 KN.
ELS:
Ps=G+Q = 6,77 KN.
aELU:

3
Mx = 2283315 _ 1421 KN.m

Ly 24
LX > 2 3
2| My = 222008 (241,75 - E2) + 22285 — 1687 KN.m
8 2 48
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3.La correction des moments :

- En travée :

{Mix = 0,85Mx = 12,08.
Miy = 0,85My = 14,34.

-En appuis :

{Max = May = 0,5Mx = 8,44KN.m ... ... ... pour les appuis intermédieres.
May = May = 0,3My = 5,06KN.m ... ... .... pour les appuis de rive.

4.Ferraillage :

Le ferraillage se fait a la flexion simple pour une bande de 1 ml.
Sens x-x :
Le calcul des armatures se fait a la flexion simple :

b =100cm, fp,=14.2MPa .d=0,9h =13,5.e=15cm.M=12,08 KN.m.

Mtx

Hou= a2

_ 12,08.10°
Mou

= = 0,047.
1000x135%2x14,2
Hbu=0,047<|.1|=0 ,392.

Donc A'=0.

a=1,25(1—y/1 — 2u;,,)=0,06.
Zy=d(1—-0,40)=131,5mm.
Mu
ZpX0og

u—

_12,08x10°

=———— = 2,63cm?.
131,5x348

u

Condition de non fragilité :

Fis=2,1 MPa.
Anin=0,23228 % b x d.
FeE

Amin=0,23% x 1000 x 135 = 163,01mm>.

Amin=1,63cm?<A,.
On adopte :5T10=3,93 cm?.
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Calcul et ferraillage des balcons

Tableau 111.3 :tableau récapitulatif des sections des balcons (2°™ bloc).

sens M(KN.m) | Upu A Z(mm) || Aca Anmin Aadop | Section
En X 12,08 0,047 | 0,06 | 131,76 | 2,63 | 1,63 3,93 5T10
travée
En Y 14,34 0,055 | 0,07 | 131,22 | 3,10 | 1,63 4,52 4T12
travée
Appuis || X 8,44 0,033 | 0,04 | 132,84 | 1,82 | 1,63 2,51 5T8
inter
Appuis || 'Y 5,06 0,02 0,03 | 133,38 | 1,09 | 1,63 2,01 4T8
de rive

Calcul de I’espacement :
a Ly=S;< min(4e. 45cm).
Si< min(60.45¢cm)
Si< 45cm.
On adopt : Si=25cm.
a Ly=S:< min(3e.33cm).
Si< min(45.33cm)
Si<33cm. i
On adopte : Si=20cm.
5.Vérification a PELU:

3,93

A== 25452 > 22 = 0,9825em

6.Vérification de ’effort tranchant:

_QuXLy Ly4

V .
2 Lx*+Ly*

_9,36X241,75 331,5%
V= :
2 241,75%+331,5%

V,=8,82 KN.

111.2.3.3.Contrainte de cisaillement :

Vmax 8,82

L= ~ =0,065MPa.
bxd 1000x135

T

r“mzo,o7f;ﬁ — 1,17MPa.

a

lim

T

Il n'y a pas de reprise de bétonnage.

<o ... ... COndition vérifiée.

condition vérifiée.
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Vérification a ELS :
Qs=6,77 KN.
lim

Y
:>O-bC = MSGI‘T < O-bC

a=0,4.1,=0,0121 . py=0,2854 .

_6,77X241,753

M= = 15,94 KN.m.
2 3
I\/Iy=6,77><24—1,75 xX331,5 _2x 6,77%x241,75
2 3
M,=1,81 KN.m,

La correction des moments :

M%., = 0,85Mx = 13,55,
M} = 0,85My = 1,54.

tser

Sens(x-x) :As=3,93cm?.
:>§><y2+15AS><y—15ASxd=0.
50y*+58,95y — 795,83 = 0.

=>A= 162641,10

=>\A= 403,29.

=>y=3,44cm.

=2 x y* + 15(d — )?

100

=X (3,44)° + 58,95(13,5 — 3,44)”.

1=7322,87 cm’.
_ _ y _ 3,44
=>0y, = M. X T= 13,55 % prory
=0, = 6,37 MPa < 0,6f.56 =15 oo condition vérifiée.
=>g, = 1504m x L2
ay
— 15X0

=>a, = ——be_

150pc+0g

=>7, = min (2 FeE 110,/nfo55 ) = 201,63MPa.

a = 0,53.

=>g,, = 256,33 MPa.
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Sens (y-y) : As=4,52 cm?
50y*+67,8y — 915,3

=>\/A= 433,19
Y=3,65cm.
=2 % 3,65% + 67,8 X (13,5 — 3,65)?
1=8199,03cm*.
3,65
=>0pe = Mger X % =154 x 8199,03
=>0,00<I5 MPa. ..o, condition vérifiée.
Veérification de la fleche :
(h ME,. 3
> _
! L= "G mE 800
I A 2
<
\ bxdy,~ FeE
0,15 2 max( 1,54 i)
_ 2,4175 20x1,81x 80
- 4,52 2
< =
100%x13,5 400
__(0,06 >0,042 .. e,
—>{0‘003 Q0,005 e s condition vérifiée.

25cm
>
poutres i A |
n croder z i Z s W
*‘1: - LW A l’ X g: 1
§ ) ‘ \§ R g il L 8 i
s
ZOCmt y % LX
> -~ r 3 4
> & A
B 3 \ R “j
coupel-1 \

5T10 4T12

A
v

LY

Figure 111.6:Schéma de ferraillage de la dalle sur trois appuis.
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1VV.1.Introduction :

Le seisme est le résultat de la libération brusque d'énergie accumulée par les
contraintes exercées sur lesroches, le résultat de la rupture des roches ensurface s'appelle
une faille. Le lieu de la rupture des roches en profondeurs se nomme le foyer.

Plus rares sont les séismes dus a lactivité volcanique ou d'origine artificielle
(explosions parexemple). 1l se produit de trés nombreux séismes tous les jours, mais la
plupart ne sont pas ressentis par les humains. Environ cent mille séismes sont enregistrés
chaque anneée sur la planete. Les plus puissants d'entre eux comptent parmi les catastrophes
naturelles les plus de structrices.La science qui étudie ces phénoménes est la sismologie
(étudiée par dessismologues) et I'instrument d'étude principal est le sismographe.
IV.1.1.Causes du séisme :

1- Activités volcaniques (explosions, ascension des matiéres fondues).

2- Actions de I’eau souterraine.

3- Mouvements tectoniques (tension et rupture dans 1’écorce causées par les mouvements des
plaques).

IV.1.2.Effets du séisme sur les structures :

» Latranslation du sol entraine des oscillations forcées dans les structures portées.

» Les composantes horizontales H (qui sont dangereuses) produisent des oscillations latérales
de flexion dans les 2 directions.

» Dissymeétrie de rigidité ou de masse dans la structure .

A\

L’¢étude sismique produit des oscillations de torsion d’axe vertical.
» Les composantes verticales V produisent des vibrations longitudinales qui affectent la
résistance des poteaux aux charges latérales et leur ductilité.

L’étude sismique consiste a évaluer les efforts de 1’action séismique sur notre
structure. Pour cela, plusieurs méthodes approchées ont été¢ proposées a fin d’évaluer les
efforts internes engendrés a 1’intérieur de la structure sollicitée.

IV.2.0bjectif de I'étude dynamique :

L'objectif initial de I'étude dynamique d'une structure est la détermination des
caracteristiques dynamiques propres de la structure lors de ses vibrations. Une telle étude pour
notre structure telle qu'elle se présente, est souvent trés complexe c'est pourquoi on fait souvent
appel a des modélisations qui permettent de simplifier suffisamment les problemes pour

permettre l'analyse.
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1VV.3.Méthodes de calcul :

Selon le (R.P.A 99/version2003) [2] le calcul des forces sismiques peut étre mener suivant

trois méthodes :

» Méthode d’analyse modale spectrale.

» Meéthode d’analyse dynamique par accelérogrammes.
» Meéthode statique équivalente.

IVV.3.1.Analyse statique équivalente :

Pour les batiments reguliers et moyennement réguliers, on peut simplifier les calculs
en ne considérant que le premier mode de la structure (mode fondamental). Le calcul
statique a pour but de se substituer au calcul dynamique plus compliqué en ne s’intéressant
qu’a produire des effets identiques.

IV.3.2.Analyse modale spectrale :

Peut étre utilisée dans tous les cas, et en particulier, dans le cas ou la méthode statique
équivalente n'est pas permise. On utilise directement les spectres de dimensionnement
puisque ce sont surtout les maxima des réponses qui intéressent le concepteur et non la
variation temporelle. Elle permet de simplifier les calculs. On procéde alors a une analyse

modale en étudiant un certain nombre de modes propres de la structure.
IVV.3.3.Choix de la méthode :

Dans notre cas la méthode statique équivalente n’est pas applicable puisque notre
batiments ne vérifient pas toutes les conditions de I’article (4.1.2 ),D’ou la méthode choisit sera
la méthoded’analyse modale spectrale.

1VV.4.Modélisation :

La modélisation est la détermination d’un modele, tenant compte le plus correctement
possible de la masse et de la raideur de tous les ¢léments d’une structure, qui est par la
suite une phase essentielle pour 1’étude de la réponse au séisme.

Le choix du modele représente une phase trés importante de 1’étude : plus il se
rapproche de la réalité, plus I’étude ne sera précise. C’est également une phase délicate : un
mauvais mod¢le peut s’écarter totalement de la réalité, ou encore 1’incoherence des
hypothéses peut apporter un degré de précision illusoire.

La modélisation doit rendre compte du comportement mécanique réel du batiment. Il
ne s’agit pas toujours de recopier simplement le plan du batiment, il faut surtout prendre en

compte le comportement des éléments d’ossature pour les utiliser de la meilleure maniére.
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IVV.4.1.Modélisation des structures :

L’analyse dynamique nécessite toujours initialement de créer un modéle de calcul
représentant la structure. Ce modeéle introduit ensuite dans un logiciel de calcul dynamique.

Pour I’évaluation des forces sismiques, on utilise le logiciel (ETABS V9.7.4) qui peut
les calculer suivant différentes méthodes :( Réponse Spectrum Function, Time History
Function)

(Reéponse Spectrum Function) a été choisi parce qu’elle est basée sur la méthode
dynamique modale spectrale et qui prend en compte la réponse de la structure suivant les
modes déterminés en se basant sur les hypothéses suivantes équivalente et la méthode
dynamique modale spectrale.

» Masse supposée concentrée au niveau des nceuds principaux (nceud maitre) .

» Seul les déplacements horizontaux sont pris en compte .

» Les planchers et les fondations sont considérés rigides dans leur plan .

» Le nombre de mode a prendre en compte est tel que la somme des coefficients de

participation modale soit au moins égale a 90%.
IV.4.2.Présentation du logiciel ETABS VV9.7.4 :

ETABS est un logiciel de calcul concu exclusivement pour le calcul des batiments. I
permet de modéliser facilement et rapidement tous types de batiments grace a une interface
graphique unique. Il offre de nombreuses possibilités pour 1’analyse statique et dynamique.
Ce logiciel permet la prise en compte des propriétés non-linéaires des matériaux, ainsi que
le calcul et le dimensionnement des éléments structuraux suivant différentes
réglementations en vigueur a travers le monde (Euro code...etc.).

De plus de par sa spécificité pour le calcul des batiments,(ETABSV9.7.4)offre un
avantage certain par rapport aux codes de calcul a utilisation plus étendue. En effet,
grace a ces diverses fonctions il permet une descente de charge automatique et
rapide, un calcul automatique du centre des masses et des rigidités, ainsi que la prise
en compte implicite d’une éventuelle excentricité accidentelle. De plus, ce logiciel utilise
une terminologie propre au domaine du batiment (plancher, dalle, trumeau,
linteau...etc).

» La modélisation des éléments structuraux est effectuée comme suit :
» Les voiles ont été modélises par des éléments (SHELL) a quatre nceuds.
» Les dalles ont été modelisees par des éléments (SHELL) (dalles pleines).
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La masse des planchers est calculée de maniére a inclure la quantité B.Q selon
RPA99/version2003 [2] (dans notre cas [=0,2) correspondant a la surcharge
d’exploitation.

La masse des éléments modélisés est introduite de fagon implicite, par la prise en

compte du poids volumique correspondant & celui du béton armé & savoir 2,5 t/m>,
IV.4.3.Démarches de modélisation sur ETABSV9.7.4 a suivre

Modélisation de la structure

Cette étape consiste a construire un modéle equivalente au projet réel, concernant la
géomeétrie et les liaisons entre les éléments de modéle comme suite.
» Edite Grid data
Nous permet de définie les grille a suivre prochainement.
» Add New System
Pour ajoute un autre forme cartésien ou cylindrigue.
» Define materials
Permet de définir le matériau utilisé et ces différentes propriétés :

CONC (béton).
STEEL (acier).
OTHER (autre).
Define/frame section

ARSI

Pour saisir les dimensions des sections des eléments et matérie lutilisé, ainsi pour
définie la nature d’éléments (poteau. poutre).
» Define/staticload case
Pour définir les types des charges statiques(G,Q) et leurs coefficients de majoration.
» Assign /joint /restreint
Pour définir le degré de liberté de nceuds sélectionnés (translations et rotations).
» Assign /joint / diaphragme
Pour I’affectation d’un diaphragme rigide.
» Assign/frame line load /Distributed:
Permet d’appliquer les charges reparties sur élément frame sélectionné.
» Define /load combinaison
Permet de définir les différentes combinaisons d’actions.
» Define response spectrum function
Pour introduire la fonction de la réponse spectrale de la structure d’aprés un fichier

texte.
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» Define response spectrum Cases

Pour la nomination I’effort sismique, et la détermination de leur sens d’application,
amortissement, angle d’excitation et la portion d’excentricité.
» Definition du centre de masse

Lorsque la définition des diaphragmes des plancher ETABS permet une création
automatiquement d’un nceud (c’est le centre des masses) ainsi il sera lié tous les nceuds
situés a ce plan par ce dernier avec une excentricité qu’il est définir précédemment.

» Analyse /set options

Pour spécifier le nombre des modes propres de vibration a tenir en compte dans le

calcul.
» Analyse/ Run
C’est la commande qui permet de lancer le calcul.

IV.5.Evaluation des efforts sismiques :

Pour la détermination de la fonction du spectre de réponse on utilise le programme «
spectre» qui permet de donner donnent les valeurs du spectre de réponse en fonction des
périodes

L'action sismique est représentée par le spectre de calcul suivant :

1,25A 1+1[2,5n9—j si 0<T<T,
T, R
Q :
2,51(1,25A si T,<T<T2
S, R
9 QYT,)?
2,5n(1,25A)[—j —Zj si T,<T<3,0sec
RAT
%r3\%
2,51(1,25A) =% (Ej (9) si T>3,0sec
30) (T) (R
0,18
0,16}
0,14f}
012

IJ.I:;B \\

0,06
x_,_‘_\_‘_‘_‘_\_‘__\-\_‘-\_
0,04
0,02 . e
0
0 1 2 3 4 5

[ (-0.500:0,000)

Figure IV.1:Spectre de réponse.
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Avec: S Spectre de Réponse de calcul.

IV.6.Calcul du force sismique totale :

La force sismique totale V, appliquée a la base de la structure, doit étre calculée
Successivement dans deux directions horizontales orthogonales selon la formule 4.1
des (R.P.A99/Version 2003) [2]:

Avec :
_AXDXQxW
- R

BLOC 01 :bloc irrégulier avec un contreventement parallele aux axes

principaux :
1VV.6.1.Coefficient d'accélération de zone «A » :

Z ismi 11
{ onesismiquella =~ 0.15

Groupe d'usage 2
IV.6.2.Facteur d’amplification dynamique moyenne« D» :

Est fonction de la catégorie de site, du facteur de correction d’amortissement (n) et de

la période fondamentale de la structure (T) selon formule :

(2,57 0<T<T,
2
2,5n () T,<T<3
D =4 ’”(?) 2 °
2 5
T,\3 /3\3 -
251(3) (7) T=3s

IV.6.3.Pourcentage d’amortissement critique«§ » :

Est en fonction du matériau constitutif du type de structure et de I’importance des

remplissages.
& = 7% {Remplissagecnse
I1V.6.4.Le facteur de correction d’amortissement « n » :

Est donnée par la formule suivante :

0,7 e Condition vérifiée.
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05 \3
Dx = 2,5 * 0,88 (m) = 1,91 S
2
0,50 \3
Dy = 2,5 % 0,88 (0,615) =191s
Donc D =1,91s

IVV.6.5.La valeur du période fondamentale« T» :
De la structure peut étre estimée a partir de formules empiriques ou calculée par des
méthodes analytiques ou numériques.
La formule empirique a utiliser selon les cas est la suivante :
Cpx (h N )%
T =min h

0,09x —
JD

hy : Hauteur mesurée en métres a partir de la base la structure jusqu’au dernier niveau .

C, : Coefficient en fonction du systéme de contreventement et du type de remplissage .
&: pourcentage d'amortissement critique .

Q : Facteur de qualité .

Ty, T, : périodes caractéristiques associées a la catégorie du site.

Ona:

(T, , Ty) : Période caractéristique associé la catégorie du sol :

Sol meuble—,Site03 donc T; = 0,15sec et T, = 0,50sec.

Ona:

T, <T < 3s— 0,30s< 1,022s < 3s.

T : La valeur de la période fondamentale T
hy = 28,8m.

C, = 0,05.

T = Cp.hy /4 = 0,050 x (28,8)%/4 = 0,62s.
T =0,62x 1,3 = 0,808s
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D : La dimension du batiment mesurée a la base dans la direction de calcul considérée.

D, =1820m
3 3
Cr X (h)2 = 0,05 % (28,8)4 = 0,622 s
=T =M 000 % = 0,09 x 228 _ 616
) r— ) = ) S
/D, V18,20
T, = 0,616s.
D, = 18,226m
3 3
Cr x (R)% = 0,05 x (28,8)% = 0,622s
=TIy =ming o ox 1~ 009 x228 _ 0601
) r— ) = ) S
/D, V18,26

T, = 0,601s.
T, =0,616% 1,3 = 0,801s
T, =0,601x 1,3 = 0,781s
Temp=(0,801 .0,781)s
Tdynamique:(0,7423 .0,6905)5
0,7423<0,800S ..t condition vérifiée
0,6905<0,78 18 oiiiiiiii condition vérifiée.
On prend :
T=0,601s.

2

D=25 (T2)3
= D= —=
Sl

2
D=2,5 X 0,88 X (;’6—5001)3 — 1,95,
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IV.6.6.Coefficient de comportement du structure« R» :

-Mixte portiques/voiles =R = 4.

IV.6.7.Le facteur de qualité du structure est fonction de «Q » :
Tableau 1V.1. Facteur de qualité (1*'bloc).

Critere q observée (o/n) Pq // xx observée (o/n) Pq/lyy
Conditions minimales sur les sites de Non 0.05 Non 0.05
contreventement

Redondance en plan Non 0.05 Non 0.05
Régularité en plan Oui 00 Oui 00
Régularité en elevation Oui 00 Oui 00

Contréle de la qualité des matériaux Non 0.05 Non 0.05
Contréle de la qualité matériaux Non 0.1 Non 0.1

Q = 1+3Pq = 1+ (0+ 0+ 0.05+ 0.05+ 0.05+ 0.1) =1.25

IV.6.8.La masse du structure «W» :
La valeur W a prendre en compte est égale a la somme des poids W; calculés a chaque
niveau de la structure.
W=} W,
Avec
Wi = We+p Wq
W : Poids du aux charges permanente et a celle des équipements fixés éventuelles
solidaires de la structure.
W, : Charge d’exploitation.
IV.6.9.Ceefficient de pondération«f3» :
Est fonction de la nature et de la durée de la charge d’exploitation.
Pour notre projet (cas des batiments d’habitation, bureaux ou assimilés) = 3 =0,2.
Le tableau suivant résume le poids en (KN) aux différents niveaux :
Avec : S = 18,20 x 18,26 = 332,332m?.
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W, =2853,43 KN
Wi = 3319,95 KN
W, = 3319,95 KN
W= 3365,07 KN

Ws = 3417,79 KN
Wy =3417,79 KN
W= 4369,12 KN
W, = 3528,04 KN
W) =3672,30 KN

figure 1V.2-poids de chaque étages(1°" bloc).

1VV.6.10.Vérification au renversement :

S

M jiy )

M=~

Sens longitudinale :

_ WXLy

M= . = 276307,3768 KN.m

M,=30363,448 KN.m
—2 = 0, L > L, condition vérifiée.

La stabilité au renversement est vérifiée dans le sens X.

Sens transversal :

WXLy _

Ms=— = 277218,2802 KN.m.

M,=30363,448 KN.m.

% = 0,13 > 1, e condition vérifiée.

T

La stabilité au renversement est vérifiée dans le sens Y.
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IVV.7.Disposition des voiles :

La forme architecturale et la présence de locaux commerciales dans notre structure a
compliqué le choix de disposition des voiles. Nous avons essayé plusieurs dispositions qui
ont abouti, soit @ un mauvais comportement de la structure, soit au non vérification de
I’interaction voiles-portiques.

La meilleure position c’est elle qui vérifier tous les articles des regles parasismiques
algériennes(R.P.A99/Version 2003) [2] tel que période, déplacements, participation de la
masse et 1’effort tranchant a la base.

Apreés plusieurs essais, on a retenu la disposition représentée en figure IV.3.

Figure 1V.3: Disposition des voiles(1*" bloc).
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Figure IV.4:Vue en 3D du model obtenu par logiciel ETABS 9.7.4(1°" bloc).

Les trois premiers modes de vibration sont comme suit :

i

Mode 01 Mode 02 Mode 03

Figure IV.5: Modes principaux de la vibration(1*" bloc).
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1VV.8.Vérifications :

IV.8.1.Calcul de I’effort tranchant :

_AXDXxQxW
B R
On doit verifier que la résultante des forces sismiques a la base «V» obtenue par

combinaison des valeurs modales ne doit pas étre inférieur a 80% de la résultant des forces
sismiques déterminée par la méthode statique équivalente.
Telle que :

A =0,15.

D =1,95.

Q=1,25.

W = 30363,448 KN.
_AXDXxQxW

B R

0,15X1,95 X1,25Xw

=V = =V =0,09W.

V=0,09W=2732,71 KN.

VXayn=2180,94KN >0,8Vgrpa=2186,17.........cccoviviiiiiiinin. condition non vérifiée.
VYiayn=2287,07KN >0,8Vgpa=2186,17......cevvviiiiiiiininine. condition verifiée.

Le rapport :

0,8Vrpa
Vdyn

0,8Vrpa _

Vdyn w
VXayn=2845,68KN >0,8Vrpa=2186,17KN........ccoeviiiiiiiiiinnnn condition vérifiée.
VYayn=2751,02KN >0,8Vrpa=2186,17KN......ccoeviriiiiiiiiiininnnnn condition vérifiée.

=1,3.
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Tableau 1V.2: Participation massique cumulée (1°"bloc).

Mode Période UX Uy SumuUX Sumuy
1 0,742296 67,0443 0,0167 67,0443 0,0167
2 0,690520 0,0162 67,6798 67,0605 67,6965
3 0,582514 0,0055 0,0017 67,0660 67,6981
4 0,173962 18,1952 0,1360 85,2612 67,8341
5 0,167973 0,1744 17,7563 85,4357 85,5904
6 0,133295 0,1771 0,1907 85,6128 85,7811
7 0,074642 6 ,6562 0,4452 92,2690 86,2264
8 0,073031 0,5021 6,6255 92,7711 92,8518
9 0,056628 0,0942 0,0994 92,8653 92,9513
10 0,043968 3,0894 0,5296 95,9547 93,4808
11 0,043163 0,5722 3,0878 96,5269 96,5687
12 0,033320 0,0370 0,0378 96,5639 96,6065

Tableau 1V.3: Tableau des modes et des périodes(1*bloc).

Mode Période (s)

1 0,742296

0,690520

0,582514

0,173962

0,167973

0,133295

N of o] Bl Lol N

0,074642
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8 0,073031
9 0,056628
10 0,043968
11 0,043163
12 0,033320

IVV.8.2.Vérification des déplacements :
Sous l'action des forces horizontales la structure subira des déformations

horizontales. Pour éviter l'augmentation des contraintes dans les systemes de

contreventement, les déplacements doivent étre calculés pour chaque élément de

contreventement, les déplacements relatifs latéraux d'un étage par rapport aux étages qui

lui sont adjacents ne doivent pas dépasser 1% de la hauteur de I'étage.

Ag =8¢ =84 SSK ;

Awvec :

O =Rxd,,

R : Coefficient de comportement . R = 4.

d, : Déplacemert du aux forces sismiquesF, (y compris|'effortde torsion).

Le tableau suivant résume les déplacements relatifs aux différents niveaux dans les
deux sens longitudinal et transversal.

Tableau IV.4: Les déplacements relatifs de chaque niveau dans les deux sens (1*"bloc).

Sens longitudinal (m) Sens transversal (m)
Niveau Ax(m) Ay(m)
O ex O, Oey O«

geme 0,0259 0,1036 0,0216 0,0864 0,0136 | 0,0112
7eme 0,0225 0,09 0,0188 0,0752 0,0144 | 0,0116
6™ 0,0189 0,0756 0,0159 0,0636 0,0144 | 0,0116

eme 0,0153 0,0612 0,0130 0,052 0,0144 | 0,012
4°me 0,0117 0,0468 0,0100 0,04 0,0136 | 0,0116
3*™ | 0,0083 0,0332 0,0071 0,0284 0,0124 | 0,0104
2™ I 0,0052 0,0208 0,0045 0,018 0,0104 | 0,0088
1% 0,0026 0,0104 0,0023 0,0092 0,0072 | 0,0064
RDC| 0,0008 0,0032 0,0007 0,0028 0,0032 | 0,0028
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1V.8.3.Vérification de I’effet P-A :
Les effets du seconde ordre (ou effet P-A) peuvent étre négligés dans le cas des
batiments si la condition suivante est satisfaite a tous les niveaux

0 :Mgo,lo
V, xh,
Avec :

P« : Poids total de la structure et des charges d’exploitation associées au-dessus du

niveau« K » .
PKZZEZ(MQi+BVVm)
i=k

V, :Effort tranchant d’étage au niveau "K".

A :Déplacement relatif du niveau «K » par rapport au niveau « K-1 » .

h :Hauteur de 1’étage « K».

0, <0,1= EffetP - A peut etrenégligé.

Si:40,1¢(0, <0,2 Amplifiant leseffetsde :
(1' eK)

0,.)0,2 = Structureinstable et doit etre redimensionnée.
Tableau IV.5: Vérification a ’effet P-A (1°"bloc).

Hauteu Sens-x Sens-y

Niveau W, Pk
r Ay Vi 0 Ax Vi 0

geme 28,8 2853,43 |2853,43 |0,0136 |6545,98 ||0,0002 |0,0112 |6291,25 }[0,00018

. 0,0002

7°me 25,6 3319,95 |6173,38 [0,0144 |/11853,8 9 0,0116 11352,33 [|0,00025
. 0,0003

6°m* 22,4 3319,95 [9493,33 [0,0144 |/15832,9 9 0,0116 11359,49 [0,00043

peéme 19,2 3365,07 |12858,41 [|0,0144 |119153,1 ||0,0005 | 0,012 18572,29 [0,00043

. 0,0006
4°me 16 3417,79 16232,05 |[0,0136 ||21887,6 3 0,0116 21268,57 [0,00055
. 0,0007
3eme 12,8 3417,79 119605,70 |[0,0124 |/24135,9 0,0104 23448,65 [0,00068
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, 0,0009

2°™ 19,6 3469,12 [23074,820,0104 ||25889,7 ; 0,0088 [[25116,74 [0,00084
1% 6,4 3528,04 [26602,850,0072 ||27203,4 [0,0011 [0,0064 [26336,81 [0,00101
RDC (3,20 3672,30 30275,16 ||0,0032 [[27916,1 [|0,0012 [0,0028 |[26987,51 [0,00098

BLOC NO2 :bloc irrégulier avec un contreventement non paralléle aux

axes principaux :

IVV.9.1.La valeur du période fondamentale« T» :

De la structure peut étre estimée a partir de formules empiriques ou calculée par des

méthodes analytiques ou numériques.

La formule empirique & utiliser selon les cas est la suivante :

CTX(hN)%

T =min

0,09x

N

JD

hy : Hauteur mesurée en métres a partir de la base la structure jusqu’au dernier niveau .

C, : Coefficient en fonction du systeme de contreventement et du type de remplissage .

&:pourcentaged'amortissement critique .

Q : Facteur de qualité .

T,, T, : périodes caractéristiques associées a la catégorie du site.

Ona

(T, , Ty) : Période caractéristique associé la catégorie du sol :
Sol meuble - Site03 donc T, = 0,15sec et T, = 0,50sec.

Ona

T, <T < 35— 0,30s< 1,022s < 3s.

T : La valeur de la période fondamentale T

hy = 28,8m.

C, = 0,05.

T = Cp.hy /4 = 0,050 x (28,8)%/4 = 0,62s.
T =0,62x 1,3 = 0,808s

D : La dimension du batiment mesurée a la base dans la direction de calcul considérée.

D, =2325m




CHAPITRE IV : Etude sismique

3 3
Cr x ()% = 0,05 x (28,8)% = 0,622 s

0,09 x = 0,09 X —~—_ = 0,532
JD, V23,75
T, = 0,532s.
D, = 23,75m
3 3
Cr x (W) = 0,05 x (28,8)% = 0,622s
=Ty =ming oo x - —000x 228 _ 0532
) —-— =\, - =\, S
JD, J23.75
T, = 0,532s.

Tx=0,532% 1,3 = 0,6916s

T,=0,532x 1,3 = 0,6916s

Temp=(0,6916 .0,6916)s

Taynamique=(0,5824.0,4281)s

0,5824<0,6916S ...ooviiiiiiii e, condition vérifiée
0,4281<0,69108 ..ooiiiii condition vérifiée.
On prend :

T=0,532s.

T,
= D =250 (?)

2
3

D=2,5 x 0,88 x (0—50)§ = 21.

IV.9.2.Coeffici;§‘32de comportement du structure« R» :

-Mixte portiques/voiles =R = 4.

IVV.9.3.Le facteur de qualité du structure est fonction de «Q » :
Tableau IV.6. Facteur de qualité (2°™ bloc).

Critére q observée (o/n) Pq // xx observée (o/n) Pqg /lyy
Conditions minimales sur les sites de Non 0.05 Non 0.05
contreventement
Redondance en plan Non 0.05 Non 0.05
Régularité en plan Oui 00 Oui 00
Régularité en elevation Oui 00 Oui 00
Controle de la qualité des matériaux Non 0.05 Non 0.05
Controle de la qualité matériaux Non 0.1 Non 0.1

Q = 1+XPq = 1+ (0+ 0+ 0.05+ 0.05+ 0.05+ 0.1) =1.25
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I1VV.9.4.La masse du structure «W» :
La valeur W a prendre en compte est égale a la somme des poids W; calculés a chaque
niveau de la structure.
W=} W,
Avec :
Wi = We+p Wo
W : Poids du aux charges permanente et a celle des équipements fixés éventuelles
solidaires de la structure.
W : Charge d’exploitation.
IV.9.5.Ccefficient de pondération«f3» :

Est fonction de la nature et de la durée de la charge d’exploitation.

Pour notre projet (cas des batiments d’habitation, bureaux ou assimilés) = 3 =0,2.

Le tableau suivant résume le poids en (KN) aux différents niveaux :
Avec : S = 23,25 x 23,25 = 540,56m?.

Wo = 332747 KN
Ws = 3939,53 KN
Wo = 3947,93 KN
W= 4001,10 KN

Ws = 4070,02 KN
W, = 4070,02 KN
W, = 4136,22 KN
W, =4212,24 KN

W = 4196,97 KN

Figurel V.6 poids de chaque étages (2°™ bloc).
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1VV.9.6.Vérification au renversement :

M > 1,5
M, '
_WXL

M=~

Sens longitudinale :

_ WXLy

M= . = 426341,0594 KN.m

M,=35902,405 KN.m

M= 11,875 = 1,5 condition Vérifiée.

r

La stabilité au renversement est vérifiée dans le sens X.

Sens transversal :

WXL
Me=—=

= 426341,0594 KN.m.
M,=35902,405 KN.m.

% = 11,875 2 1, 5o condition vérifiée.

T

La stabilité au renversement est vérifiée dans le sens Y.
IVV.10.Disposition des voiles :

La forme architecturale et la présence de locaux commerciales dans notre structure a
compligué le choix de disposition des voiles. Nous avons essayeé plusieurs dispositions qui
ont abouti, soit a un mauvais comportement de la structure, soit au non vérification de
I’interaction voiles-portiques.

La meilleure position c’est elle qui vérifier tous les articles des régles parasismiques
algériennes(R.P.A99/Version 2003) [2] tel que période, déplacements, participation de la
masse et 1’effort tranchant a la base.

Apres plusieurs essais, on a retenu la disposition représentée en figure IV.7.
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Figure IV.7: Disposition des voiles(2°™ bloc).
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Figure 1V.8:Vue en 3D du model obtenu par logiciel ETABS 9.7.4.(2°™ bloc).

Les trois premiers modes de vibration sont comme suit :

¥ ; “

LED” L i

Mode 01 Mode 02 Mode 03

Figure 1V.9: Modes principaux de la vibration(2°™ bloc).
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IVV.11.Vérifications :

1V.11.1.Calcul de I’effort tranchant :

_AXDXQxW
B R
On doit vérifier que la résultante des forces sismiques a la base «V» obtenue par

combinaison des valeurs modales ne doit pas étre inférieur a 80% de la résultant des forces
sismiques déterminée par la méthode statique équivalente.
Telle que :

A =0,15.
D=21.
Q=1,25.
W = 35902,405 KN.
AXDXQxW
V=
R
0,15%2,1 X1,25XwW

> V= = V = 0,098W KN.

Vrpa= 3518,436KN

VXayn=3044,47 KN >0,8Vrpa=2814 ,749KN .......cccociiiiiiiiiinni, condition vérifiée.
Vyayn=3126,11 KN >0,8Vrpa=2814,749KN ........ccoiiiiiiiiiiii, condition vérifiée.
Tableau IV.7: Participation massique cumulée(2°™ bloc).

Mode Période UXx Uy SumuX SumuyY

1 0,582412 68,3631 0,0000 68,3631 0,0000

2 0428150 [ 00281 62,1919 68,3912 62,1919
3 0,307820 0,2180 6,4420 68,6092 68,6339
4 0,144759 19,4947 0,0011 88,1039 68,6350
5 0,104367 0,0192 19,2587 88,1231 87,8937
6 0,076193 0,0487 1,5805 88,1718 89,4743
7 0,067365 6,2995 0,0066 94,4713 89,4810
8 0,049519 0,0006 5,5106 94,4719 94,9915
9 0,042878 2,7364 0,0000 97,2083 94,9916
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10 0,036675 0,0842 0,3899 97,2925 95,3814
11 0,032446 0,116 2,2489 97,3040 97,6909
12 0,031538 1,3382 0,0311 98,5422 97,6814

Tableau 1V.8: Tableau des modes et des périodes (2°™bloc).

Mode Période (s)
1 0,582412
2 0,428150
3 0,307820
4 0,144759
5 0,104367
6 0,076193
7 0,067365
8 0,049519
9 0,042878

10 0,036675
11 0,032446
12 0,031536

IV.11.1.2Vérification des déplacements :

Sous l'action des forces horizontales . la structure subira des déformations
horizontales. Pour éviter I'augmentation des contraintes dans les systéemes de
contreventement, les déplacements doivent étre calculés pour chaque élément de
contreventement, les déplacements relatifs latéraux d'un étage par rapport aux étages qui
lui sont adjacents ne doivent pas dépasser 1% de la hauteur de I'étage.

A =8¢ =84 SSK ;
Awvec :
O =R %9,
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R : Coefficient de comportement . R = 4.
d, : Déplacemert du aux forces sismiquesF, (y compris|'effortde torsion).
Le tableau suivant résume les déplacements relatifs aux différents niveaux dans les

deux sens longitudinal et transversal.

Tableau 1V.9: Les déplacements relatifs de chaque niveau dans les deux sens

(2°™bloc).
Sens longitudinal (m) Sens transversal (m)
Niveau Ax(m) Ay(m)
5ex o Kk 5ey o k
g™ | 0,0144 0,0576 0,0079 0,0316 0,0076 |0,0040
7°™ 10,0125 0,0500 0,0069 0,0276 0,0076 |0,0044
6°™ | 0,0106 0,0424 0,0058 0,0232 0,008 0,0044
5°m I 0,0086 0,0344 0,0047 0,0188 0,0076 |0,0044
4°™ | 0,0067 0,0268 0,0036 0,0144 0,0076 |0,0040
3™ | 0,0048 0,0192 0,0026 0,0104 0,0068 10,0036
2°™ [ 0,0031 0,0124 0,0017 0,0068 0,0060 ]0,0032
1% 0,0016 0,0064 0,0009 0,0036 0,0004 ]0,0024
RDC| 0,0006 0,0024 0,0003 0,0012 0,0024 ]0,0024

On remarque que tous les déplacements relatifs ne dépassent pas les 1,0% de la hauteur

d'étage 1,0% xh.=0,0408 . donc la condition est vérifiée.
1V.11.1.3Vérification de I’effet P-A :

Les effets du seconde ordre (ou effet P-A) peuvent étre négligés dans le cas des
batiments si la condition suivante est satisfaite a tous les niveaux
<y

Avec :

0 <0,10

P, : Poids total de la structure et des charges d’exploitation associées au-dessus du

niveau« K » .

PK

> (W +BW,)

V, :Effort tranchant d’étage au niveau "K".
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V,=F+) Fi
i=k
F, : Force concevtrée au sommet de la strucrure donnée par la formule suivante :
F=007xXTx Vs v si: T >0,7sec;
Fo=0 e si:T<0,7sec.

Dans notre structure (F, #0) puisque : T =1,022 sec> 0,7sec

Les forces F sont distribuées sur la hauteur de la structure selon la formule suivante :

F=(V-FR)Wh/> I, Wh

Avec :

F :effort horizontal revenant au niveau i;
h. :niveau du plancher ou s'exerce la force i;
h;:niveau d'un plancher quelconque ;

W, ; W, :poids revenant au plancher i j.

A :Déplacement relatif du niveau «K » par rapport au niveau « K-1 » .

h ‘Hauteur de I’étage « K».
0, <0,1= EffetP - A peut etreneglige.

Si:40,1¢6, <0,2 Amplifiant leseffetsde

K
0,)0,2 = Structureinstable et doit etre redimensionnée.

Tableau IV.10: Vérification a ’effet P-A (2°™bloc).

Niveat Hauteu W . Sens-x Sens-y

r Ax Vi 0 Ax Vi 0
g™  ]128,8 3327,47 |3327,47 10,0076 [660,08 ]0,0013 [0,0040 (670,04 [0,0007
7éme 25,6 3939,53 ||7266,10 |0,0076 [1232,38 [|0,0018 |0,0044 |1265,61 [0,00098
6o 22,4 3947,93 |11214,93]0,0080 [1680,13 [|0,0024 10,0044 |1719,66 [0,0013
geme 19,2 4001,10 [15216,93 [0,0076 [2046,79 |0,0029 ]0,0044 ]2087,26 [0,0017
4°me 1116 4070,02 [19286,95 [0,0076 [2350,56 [0,0039 [|0,0040 }12391,22 }0,0020
3éme 12,8 4070,02 123356,97 10,0068 |2592,13 (10,0048 |0,0036 |2640,74 [0,0025
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2fme 19,6 4136,22 ||27493,19 [0,0060 |[2780,86 [0,0062 [|0,0032 [ 2839,71 [0,0032
1% 6,4 4212,24 [31705,43 [0,0004 [2915,51 [0,0007 [|0,0024 ||2987,74 [0,0040
RDC (3,20 4196,97 [35902,40 [0,0024 [2986,63 [0,0090 [0,0024 ||3066,70 [|0,0088

» Remarque

D’apres les résultats obtenus (6<0,10) dans les deux sens. Les effets du deuxieéme

ordre peuvent étre négligés pour notre cas. Apres ces résultats obtenus dans notre étude

dynamique et sismique on peut dire que la structure peut résister aux chocs extérieurs tels

que le séisme.

Pour cela, nous allons continuer les calculs avec les efforts développés et qui sont
déduits du logiciel de modélisation ETABSV 9.7.4.
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IVV.12.Conclusion :

Apreés plusieurs essais sur la disposition des voiles de contreventement et sur
I’augmentation des dimensions des éléments structuraux, et en équilibrant entre le critére
de résistance et le critére économique, nous avons pu satisfaire toutes les conditions
exigées par le (R.P.A99/version 2003) [2], ce qui nous permet de garder notre modele et

de passer au calcul des éléments structuraux.
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V.1.Introduction :

Le voile ou le mur en béton armé est un élément de construction vertical surfacique
coulé dans des coffrages a leur emplacement définitif dans la construction.

Ces eléments comprennent habituellement des armatures de comportement fixées
forfaitairement et des armatures prises en compte dans les calculs.

On utilise les voiles dans tous les batiments quelle que soit leurs destination
(d’habitations, de bureaux, scolaires, hospitaliers, industriels,...).

V.2.Le systeme de contreventement :

Les systéemes de contreventement représentent la partie de la structure qui doit
reprendre les forces horizontales dues aux vents "action climatique" ou aux séismes (action
géologique).

Dans notre construction, le systeme de contreventement est mixte (voile - portique). ce
systéme de contreventement est conseillé en zone sismiques car il a une capacité de
résistance satisfaisante.

Mais ce systéeme structural est en fait un mélange de deux types de structures qui
obéissent a des lois de comportement différentes.de I'interaction portique — voiles, naissent
des forces qui peuvent changer de sens aux niveaux les plus hauts et ceci s'explique par le
fait qu'a ces niveaux les portiques bloquent les voiles dans leurs déplacement .Par
conseéquent une attention particuliére doit étre observée pour ce type de structure:

V.2.1. Conception :

- Il faut que les voiles soient placés de telle sorte qu'il n'y ait pas d'excentricité
(torsion).

- Les voiles ne doivent pas étre trop €loignés (flexibilité du plancher).

- L'emplacement des voiles ne doit pas dés équilibrer la structure (il faut que les
rigidités dans les deux directions soient trés proches).

V.3. Calcul du systeme de contreventement :

Dans les calculs, on doit considérer un modele comprenant I'ensemble des éléments
structuraux (portique-voiles) afin de prendre en considération conformément aux lois de
comportement de chaque type de structure.

V.3.1.Principe de calcul des voiles :

L'étude des voiles consiste a les considérer comme des consoles sollicitées par un

moment fléchissant, un effort normal, et un effort tranchant suivant le cas le plus

défavorable selon les combinaisons suivantes :
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a) G+ Q=zE (vérification du béton)
b) 0,8G + E (calcul des aciers de flexion).
Le calcul des armatures sera fait a la flexion composée, par la méthode des contraintes
et vérifier selon le reglement R.P.A 99(version 2003) [2].
Les murs en béton armé comportent trois catégories d'armature :
- armatures verticales
- armatures horizontales (paralléles aux faces des murs)
- armatures transversales
V.3.2.La méthode de calcul des voiles :

On utilise la méthode des contraintes (la formule classique de la R.D.M) :

——=18,48MPa

Avec:

N : Effort normal appliqué.

M : Moment fléchissant appliqué.

A : Section du voile.

V : Distance entre le centre de gravité du voile et la fibre la plus éloignée.

| : Moment d'inertie.

On distingue 3 cas :
-1% cas :

Si : (o1 et o3) > 0 =la section du voile est entierement comprimée " pas de zone
tendue

La zone courante est armée par le minimum exigé par le R.P.A 99 (version 2003) [2]

Anin=0,15a.L
-2°™ cas :

Si : (o1 et 02)<0 = la section du voile est entierement tendue " pas de zone
comprimée"

On calcule le volume des contraintes de traction, d’ou la section des armatures
verticales :

A, = F¢/ fe . on compare Av par la section minimale exigée par le R.P.A 99 (version
2003) [2].

Si: A< Anmin=0,15% a.L, on ferraille avec la section minimale.

Si : Ay> A i, on ferraille avec A,.
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_ 3eme

cas:
Si : (o7 et o) sont de signe différent, la section du voile est partiellement comprimée,

donc on calcule le volume des contraintes pour la zone tendue.

V.4.Les recommandations du R.P.A99(version 2003) :

V.4.1. Armatures verticales :

IIs sont disposés on deux nappes paralléles servant a répondre les contraintes de
flexion composee, le R.P.A 99 (version 2003) [2] exige un pourcentage minimal égal a
0,15% de la section du béton.

Le ferraillage sera disposé symétriqguement dans le voile en raison du changement de
direction du seisme avec le diametre des barres qui ne doit pas depasser le 1/10 de
I'épaisseur du voile.

V.4.2. Armatures horizontales :

Les armatures horizontales paralléles aux faces du mur sont distribuées d'une facon
uniforme sur la totalité de la longueur du mur ou de I'élément de mur limité par des
ouvertures. les barres horizontales doivent étre disposé vers I'extérieure.

Le pourcentage minimum d'armatures horizontales donné comme suit :

- Globalement dans la section du voile 0,15%.

- En zone courante 0,10 %.

V.4.3.Armatures transversales :

Les armatures transversales perpendiculaires aux faces du voile sont a prévoir d'une
densité de 4 par m? au moins dans le cas ou les armatures verticales ont un diameétre
inférieure ou égal a 12mm. Les armatures transversales doivent tenir toutes les barres avec
un espacement au plus égal a 15 fois le diametre des aciers verticaux.

Les armatures transversales peuvent étre des épingles de diamétre 6mm lorsque les
barres longitudinales ont un diametre inférieure ou égal a 20mm, et de 8mm dans le cas
contraire.

V.4.4. Armatures de couture :

Le long des joints de reprise de collage, 1’effort tranchant doit étre pris par la section

des aciers de couture doit étre calculée par la formule suivante :

Avj =1,1V/fe Avec:V=14VWu




CHAPITRE V : Etude des voiles

Cette quantité doit s’ajouter a la section tendue nécessaire pour équilibrer les efforts de

traction dus aux moments de renversement.

BLOC NO1:bloc irrégulier avec un contreventement paralléle aux axes
principaux :

V.5.Calcul ferraillage des voiles :

V.5.1.Exemple de calcul :
Type NO1:

0,5m

05m l 0.2m r

3.8m

A=1,06 m2
| = 1,7375m".
V=19m

N = 2573,73 KN.

M = 9787,38KN.m .
T = 774,38KN.

V/.5.1.1.Détermination des contraintes :

N MV
o, =—+—"
A I
3 -3
5, = 2573,73.10 +1,9><9787,619.10 _1313MPa
1,06 1,7375
N MV
C,=———
A I
3 -3
5, = 2573,73.10° 19x9787,619.0 _ 8,27 MPa
1,06 1,7375

G,,0, Sont de signes différent, donc la section est partiellement comprimée.

On Calcul la longueur de la zone de traction.
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V.5.1.2.Vérification des contraintes de compression (G+Q+E) :

N=3468,2KN
M= 9933,641KN.m 2 -
N MV +
o3} :X+T:>(71 :l4,13Mpa X 5 y
o, =1413Mpa <o, =1848MPa. ........coooveveerceeeerrerrrceeer. condition vérifiée.
N MV
o, =——-—"=0,=—/,59Mpa
A |
o, =—7,59Mpa <o, =18,48MPa.......ccccccoomeeerererererrererreeee. condition vérifiée.

V.5.1.3.Longueur de la zone tendue :

|O'2|

X xL= X =133m

ARS'=A
Y=L-X=Y=38-133=247m
x : la longueur de la zone tendue

y : la longueur de la zone comprimée.

V.5.1.4.Calcul de la contrainte o,

0,59m
T
) 1.33m !
%2 % 45 = —‘62 ‘(X ~05) =4,74Mpa

X X-=05
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V.5.1.5.Détermination des armatures verticales :

(o, +03)xbxh

F = =1541250KN
F F.1
A =—1t= 0 @_2897cm 2/ml
T o, 400 149
F, = w —39342KN.
A,z:i:F 10 100 =7,40cm? /ml
o, 400 149
avj12Y o X _qg B4V X 100 14x77438x10 133 100
fe L fe L x 400 38 133

A, = Av, + Av, + Avj = 44,22cm?
D'apres le R.P.A 99 (version 2003) on a:
A min =0,2%.a.Liengu

A min =0,2% x 20 x 133= 5,32cm?

A, =4422cm® > A =532cm?
> Lediamétre :

= On adopte:D =12 mm.

» L'espacement :
v" Selon le BAEL 91[1],0on a:

Si<min {2.a, 33 cm}
SEmMIin {40,33cm} = St<33CMuiiiiiiiiiiiieeeecee Q).

v" Selon le R.P.A 99 (version 2003) [2] on a:

St<min {1,5xa. 30 cm}

St<min {30,30cm} = St<30CMuiiiiiiiiiiieen (2).
Donc: Si< min {S;gaeL- Strp.A9}-

St<30cm .

On adopte un espacement de 20 cm.

=7,85cm? /ml
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V.5.1.6.Calcul des armatures horizontales :

D'aprés le R.P.A 99 (version 2003) [2], on adopte le méme ferraillage que les
armatures verticales.
V.5.1.7.Calcul des armatures transversales :

D'aprés le D.T.R-B.C-2,42 [6] et le BAEL 91[1], dans le cas ou le diametre des aciers
verticaux est inférieur ou égal & 12 mm, les armatures transversales sont a prévoir a raison

d'une densité de 4/m2 au moins. on prend donc 4¢ 8 par m2.

V.5.1.8.Vérification de la contrainte de cisaillement t,:

T
On calcul la contrainte de cisaillement T, = ﬁ

Avec: T =14 T, [l'effort tranchant de calcul majoré de 40%
a : Epaisseur du voile

d : hauteur utile, d = 0,9h =256,5cm.

h :hauteur totale de la section brute, h=285cm

Cette contrainte est limitée par: © =0,2.f ,,=5MPa

o T

" ad

744,38%1,4%103
200%2565

Tp = 2,11MPa< 0,2fCo8 Z5MPA ..ot condition vérifiée.

=T, = = 2,11 MPa.

« Donc pas de risque de cisaillement ».
Le pourcentage minimal selon RPA 2003:
=>7, = 2,09 MPa > T,,0,025f,,5 = 0,625 MPa.

=>AL = 0,25%a.1m = 0,25%20.100 = 5cm?.
Sh=25 cm.
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V.1 : Tableau de caractéristique et ferraillage des voiles (1°*'bloc).

Voile L(m) V(m) V’(m) N(KN) M(KN.m) | T(KN) | A(m?) I(m?
RDC au 3,8 19 19 3468,2 9933,641 | 774,38 1,06 1,7375
2°M™étage
3*™au 3,75 1,875 1,875 | 2343,09 | 4062,485 | 599,86 | 0,975 1,4953
5%Métage
6°au 3,7 1,85 1,85 1153,02 | 1095,434 | 346,64 | 0,9 1,2820
8°™étage
V.2 : Tableau de ferraillage des voiles (1*'bloc).
X o4 o, o3 Anin Acal Azdopts | An A
RDC 1,33 14,13 -7,59 474 5,32 7,40 5T14= | 5T14= | 4T10=
au2®™® 7,70 7,70 3,14
3*™au | 1,20 7,49 -2,69 2 4,80 3,13 5T12= | 5T12= | 4T8=
5eme 5,65 5,65 2,01
6°™au | 0,34 2,86 -0,29 0,145 | 1,36 0,87 5T10= | 5T10= | 4T8=
g°me 3,93 3,93 2,01
Type NO2:
0,5m
+—b
06 b2 B
[
3,83m

A =1,066 m2,

| =1,7743m*.

V =1,915m

N =1752,95 KN.

M =8493,945 KN.m .
T =630,04KN.
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V.6.1.1.Détermination des contraintes :

N MV
o, =—+——
A
3 -3
o, - 175295107 1915x849304510° 000 1o
1,066 1,7743
N MV
G,=————
Al
3 -3
o, 17529510 1015x8493945.0° _ )\ 0.
1,066 1,7743

G,,0, Sont de signes différent, donc la section est partiellement comprimee.
On Calcul la longueur de la zone de traction.

V.6.1.2.Vérification des contraintes de compression (G+Q+E) :
N=2221,85KN

M= 8637,845KN.m @ -
N MV
o :X+T:>O-1 =11,41Mpa X ; y
o, =11,41IMpa<o, =1848MPpa. ..........ccoovvvecreerercsernreen..CONditiON VErifiée.
N MV
o, =K—T:>02 =—7,23Mpa

o, =-7,23Mpa< o, =18,48Mpa

V.6.1.3.Longueur de la zone tendue :

x -7l «L= X =149m
AR A

Y=L-X=Y=383-1,49=234m
x : la longueur de la zone tendue

y : la longueur de la zone comprimée




CHAPITRE V : Etude des voiles

V.6.1.4.Calcul de la contrainte o,

F,
F
T3z
Ty
0,50m
) 1,49m .
o, (X -05
O __0%s \ :—‘ 2‘( ):4,80Mpa
X X -05
V.6.1.5.Détermination des armatures verticales :
S +J;) DxN _ 150375k
A, = R Fl'lox@ =2523cm? /ml
"o, 400 149
3 :w ~ 4752KN.
A, _F _F10 100—7,970m2/ml
o, 400 149
Avj = 111X5_1114V ﬁxloo ll14><63004><10 1,49 100_6'33”“2/ml
fe L fe L x 400 383 149

A, = Av, + Av, + Avj = 39,53cm’
D'aprés le R.P.A 99 (version 2003) [2] ona:

A min =0,2%.a. Ltendu
A min =0,2% x 20x 149 = 5,96cm?

A, =39,53cm® > A . =596cm?

Le diamétre :

= On adopte:D =12 mm.
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» L'espacement :
v Selon le BAEL 91[1],on a:
S<min {2.a, 33 cm}
SEmin {40,33cm} = St<33 CMuuiiiiiiiieeceeeee (D).

v Selon le R.P.A 99 (version 2003) [2] on a:

St<min {1,5xa. 30 cm}

St<min {30,30cm} = St<30CMuiiiiiiiiiee (2).

Donc : S min {S;gaeL- Strp.A99}-

St<30cm .

On adopte un espacement de 20 cm.
V.6.1.6.Calcul des armatures horizontales :

D'apres le R.P.A 99 (version 2003) [2], on adopte le méme ferraillage que les
armatures verticales.
V.6.1.7.Calcul des armatures transversales :

D'aprés le D.T.R-B.C-2,42[6] et le BAEL 91[1], dans le cas ou le diametre des aciers

verticaux est inférieur ou égal a 12 mm, les armatures transversales sont a prévoir a raison

d'une densité de 4/m2 au moins. on prend donc 4¢ 8 par m2.
V.6.1.8.Veérification de la contrainte de cisaillement t, :
. o T
On calcul la contrainte de cisaillement T, = ﬁ
Avec: T =14 T,y leffort tranchant de calcul majoré de 40%

a : Epaisseur du voile
d : hauteur utile, d = 0,9h =252cm.

h :hauteur totale de la section brute, h=280cm

Cette contrainte est limitée par: © =0,2.f ,=5MPa
T
* " ad
630,04%1,4x103
=>T), = = 1,75 MPa.
200%2520
Tp = 2,12MPa< 0,2fCo8 ZBMPA ..coooeieeeeeeeeeeeeeee e condition vérifiée.

« Donc pas de risque de cisaillement ».
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Le pourcentage minimal selon RPA 2003:
=>1, = 2,09 MPa > 7,0,025f .,5 = 0,625 MPa.

=>4, = 0,25%a. 1m = 0,25%20.100 = 5cm?.
Sh=25 cm.

V.3 : Tableau de caractéristique et ferraillage des voiles (1°" bloc).

Voile L(m) V(m) V’(m) N(KN) M(KN.m) | T(KN) | A(m?) I(m?
RDC au 3,83 1,915 | 1,915 2221,85 | 8637,845 | 630,04 | 1,066 1,7743
2°M™étage
3*™au 3,78 1,89 1,89 1478,39 | 3465,419 | 427,72 0,981 1,5277
5%Métage
6°™au 3,73 1,865 1,865 708,81 787,602 202,71 0,906 1,3106
8°™étage
V.4 : Tableau de ferraillage des voiles (1*" bloc).

X o o> 03 | Anin Acal Aadopte | An A
RDC 1,49 11,41 -7,23 4,80 5,59 7,97 5T16= | 5T16= | 4T10=
au2®m 10,05 10,05 3,14
3*Mau | 1,23 5,79 -2,78 1,76 | 4,92 2,79 5T12= | 5T12= | 4T8=
5eme 5,65 5,65 2,01
6°™au | 0,57 1,90 -0,34 0,10 2,28 1,7 5T10= | 5T10= | 4T8=
geme 3,93 3,93 2,01
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i

Epingled4 10 2{5T14)

Slcm

2(5T14) + 4+ 1 4+ 4

_ S0cm 140cm i 140cm Slem

L

L
&

Epingled$ 8 : 2(5T1Y)
. ] a : a

25T12) 1+ 4+ 1 4 %

45em 142,5cm ! 142,5cm 45cm

Epingled$ 8 : 2(5T10)

2(5T10) + 4+ 4 £+ %

40cm 145cm : 145cm 40em
- v >

Figure V.2 : Schéma de ferraillage du mur voile (1*" bloc).
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BLOC NO2 :bloc irrégulier avec un contreventement non paralléle
aux axes principaux :
V.7.Calcul ferraillage des voiles :

V.7.1.Exemple de calcul :

Type NO1:
0,5m
—p
0.2m ‘
0,5m ;
L
3,7m
A=1,04m2
| =1,6185m*,
V=185m
N = 3985,18 KN.

M = 3436,051 KN.m .
V.7.1.1.Détermination des contraintes :

N MV
6, =—+——
A
3 -3
5 3985,18.10° N 185x 343605110~ _ 7.76 MPa
1,04 1,6185
N MV
Oy ==
A
3 -3
5, = 398518.10° 19x3436,05L.0° _ /1oy
1,04 1,6185

G,,0, Sont de signes différent, donc la section est partiellement comprimée.

On Calcul la longueur de la zone de traction.
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V.7.1.2.Vérification des contraintes de compression (G+Q+E) :

N=4436,31KN
M=3472,797KN.m

N MV

o, =—+——=0, =8,24Mpa
A I
N MV

o, :K—TDO'Z =0,30Mpa

O,

Onala(o, et 6,) > 0= section du voile est entierement comprimée « pas de zone

tendue». Alors la zone courante est armée par le minimum exigé par le R.P.A 99/ version

2003[2].

Calcul des armatures verticales :
D'aprés le R.P.A 99/ version 2003[2] ona:
A, =015xaxL

On calcule le ferraillage pour une bande de 1 métre (L =1 m)

A, =0,15xaxL = (0,0015x 20x100)=3,00cm?/ml.

> Le diameétre

=D <25cm

10
On adopte:D =12 mm.

» L'espacement :
e Selon le B.A.E.L 91 modifier 99[1], on a:
S, <min{2xa; 33cm }= S, <min {2x20; 33cm }

Selon le R.P.A99/version 2003 ona:
S,<min{15xa ; 30cm }= S, <min{15x20 ; 30cm }

On adopte un espacement de 25cm.
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V.7.1.3.Calcul des armatures horizontales :

D'aprés le R.P.A 99 (version 2003) [2], on adopte le méme ferraillage que les
armatures verticales .
V.7.1.4.Calcul des armatures transversales :

D'aprés le D.T.R-B.C-2,42[6] et le BAEL 91[1], dans le cas ou le diametre des aciers

verticaux est inférieur ou égal & 12 mm, les armatures transversales sont a prévoir a raison

d'une densité de 4/m2 au moins. on prend donc 4¢ 8 par m2.

V.7.1.5.Vérification de la contrainte de cisaillement t:

T
On calcul la contrainte de cisaillement T, = ﬁ

Avec: T =14 T, [I'effort tranchant de calcul majoré de 40%

a : Epaisseur du voile .

L : longueur du voile .

Cette contrainte est limitée par: © =0,2.f ,,=5MPa
S
" aL

722,27%1,4%103
200x3700

=T, = = 1,37 MPa.

Tp = 1,37MPa< 0,2fCog =5MPa ..o condition vérifiée.
« Donc pas de risque de cisaillement ».

V.5 :Tableau de caractéristique et ferraillage des voiles(2°™ bloc).

Voile L(m) |[V(m) | V@) |NKN) |MKNm)|TKN) |Am) | I(m?

RDC au 3,7 1,85 1,85 4436,31 | 3472,797 | 722,27 | 1,04 1,6185

2°Métage
3™ au 3,65 | 1,825 1,825 2276,57 | 1532,381 | 422,64 | 0,955 1,3902
5**étage
6°™au 3,6 1,8 1,8 815,96 544,558 308,84 | 0,88 1,1893

8°Métage
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V.6 : Tableau de ferraillage des voiles (2°™bloc).

Etude des voiles

o P Anin Azdopts A, A
RDC 8,24 0,30 3 5T14= 5T14= 4T10=
au2®™ 7,70 7,70 3,14
3*™au 4,39 0,37 3 5T12= 5T12= 4T8=
5eme 5,65 5,65 2,01
6°"au 1,75 0,1 3 5T10= 5T10= 4T8=
geme 3,93 3,93 2,01
Type NO2:
0,5m
——p
05m 0,2m r
'
) 4,5m .
A=12m2
| =2,725m* .
V=225m
N =3120,37 KN.

M = 1955,539 KN.m .
V/.7.1.6.Détermination des contraintes :

N M.V
O =—+—"
A
3 -3
5, = 3120.87.107  225x195553910° _ 51 \1p,
12 2,725
N MV
Oy =————
A
3 -3
5, - 31203710° 225x1955539.0° o1
1,2 2,725

G,,0, Sont de signes différent, donc la section est partiellement comprimée.

On Calcul la longueur de la zone de traction.
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V.7.1.7.Vérification des contraintes de compression (G+Q+E) :

N=3463,77KN
o, _
M= 2000,27KN.m
+ 0,

N MV X :
(o] :X+T:>(71 :4,5Mpa 5‘ —><—>y

N MV
O =y T O =12Mpa

Onala(o, et 6,) > 0= section du voile est entierement comprimée « pas de zone
tendue». Alors la zone courante est armée par le minimum exigé par le R.P.A 99/ version
2003[2].

Calcul des armatures verticales :

D'aprés le R.P.A 99/ version 2003[2] ona:

A, =015xaxL

On calcule le ferraillage pour une bande de 1 metre (L =1 m)
A . =0,15xaxL =(0,0015x 20x100) = 3,00cm?/ml.

» Lediamétre

Dglxa
10
1x 250

D< =D<25cm

On adopte:D =12 mm.

» L'espacement :
e Selon le B.A.E.L 91 modifier 99[1],on a:
S, <min{2xa; 33cm}= S, <min{2x20; 33cm }

Selon le R.P.A99/version 2003 ona:
S,<min{15xa ; 30cm }= S, <min{15x20 ; 30cm }




CHAPITRE V : Etude des voiles

V/.7.1.8.Calcul des armatures horizontales :

D'aprés le R.P.A 99 (version 2003) [2], on adopte le méme ferraillage que les
armatures verticales.
V.7.1.9.Calcul des armatures transversales :

D'aprés le D.T.R-B.C-2,42[6] et le BAEL 91[1], dans le cas ou le diametre des aciers
verticaux est inférieur ou égal & 12 mm, les armatures transversales sont a prévoir a raison

d'une densité de 4/m2 au moins. on prend donc 4¢ 8 par m2.

V.7.1.10.Vérification de la contrainte de cisaillement <, :

T
On calcul la contrainte de cisaillement T, = ﬁ

Avec: T =14 T, [l'effort tranchant de calcul majoré de 40%

a : Epaisseur du voile .

L : longueur du voile .

Cette contrainte est limitée par: © =0,2.f ,,=5MPa
S
" aL

458,84x1,4x103
200%4500

=T, = = 0,71 MPa.

Tp = 0,71MPa< 0,2fCog Z5MPA ...oceviiiiiicceceeceee e condition vérifiée.
« Donc pas de risque de cisaillement ».

V.7 : Tableau de caractéristique et ferraillage des voiles(2°™bloc).

Voile L(m) |[V(m) [V |NKN) |MKNm)| T(KN) [Am?) |1(m°

RDC au 4,5 2,25 2,25 3463,77 | 2000,27 458,84 | 1,2 2,725

Zeme

étage

3™ au 4,45 2,225 2,225 1887,98 | 1216,163 | 398,64 | 1,115 2,3725

5*"*étage

6°"au 4,4 2,2 2,2 689,04 579,971 274,05 | 1,04 2,0619

8°"étage
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V.8 : Tableau de ferraillage des voiles (2°™bloc).
04 o, Anin Aadopte An A

RDC | 45 1,2 3 5T16= 5T16= 4T10=
au2°™® 10,05 10,05 3,14
3*™au 2,8 0,55 3 5T12= 5T12= 4T8=

Geme 5,65 5,65 2,01
6°™au 1,28 0,04 3 5T10= 5T10= 4T8=

geme 3,93 3,93 2,01

S
5 2(5T14)

Epingled4 10

SD:mI

2(5T14) +

+4 1 4+ %

_ S0em 135em ! 135cm S0cm

P

Epingledg 8 2(5T12)

45cm

2(5T12) =+ + 4 + +

45em 137,5cm i 137,5cm  45cm
bid
Epingled$8 ! 2(5T10)
40cm < y
v ﬁ 7 T
a ] a - = a
2(ET10) + 4+ 4 4+ £
«H0em 140cm ' 140cm b o 0cm

Figure V.2 :Schéma de ferraillage du mur voile (2°™ bloc).
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V.8. Conclusion :
Les resultats obtenus par les tableaux ci-dessus montrent que "Aadopee” presque la méme "

dans les deux blocs et le choix du ferraillage des voiles c'est le méme.
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VI1.1. Introduction :

Les poteaux sont soumis a des efforts normaux, des efforts tranchants et a des
moments fléchissant et seront donc calculés en flexion composée.

Les poutres sont soumises aux moments fléchissant et des efforts tranchants, donc
elles sont calculées a la flexion simple.

VI.2.Etude des charges verticales et horizontales :

L’étude charges verticales et horizontales nous permet de déterminer tous les efforts
qui sollicitent les éléments (poteaux et poutres, voiles) dans les déférents nceuds et travées.

Pour déterminer les sollicitations on a utilisé le programme (ETABS V 9.7.4)ce qui
nous a permet de calculer les portiques.

V1.3.Les combinaisons de calcul :

Les combinaisons des actions sismiques et les actions dues aux charges verticales sont
données ci-dessus, les éléments de la structure doivent étre dimensionnés par les
combinaisons des charges sur la base des reglements [B.A.E.L 91 modifiée 99 [1] et
R.P.A 99/ (version 2003)] [2].
V1.3.1.Poutres :
> Sollicitation du 1* genre (B.A.E.L 91modifiée 99) [1]
1,35G+1,5Q
> Sollicitation du 2°™ genre [R.P.A 99/ (version 2003)] [2]
08GtE
G+Q=zxE
V1.3.2.Poteaux :
> Sollicitation du 1* genre (B.A.E.L 91 modifiée 99) [1]
1,35G+15Q
> Sollicitation du 2°™ genre [R.P.A 99/ (version 2003)] [2]
0,8G+ E
G+QzE
Avec :G : Charge permanente .

Q : Charge d’exploitation .

E : Effort sismique.




CHAPITRE VI : Etude des portiques

V1.4.Ferraillage des poutres :
V1.4.1.Méthode de calcul :

En cas général, les poutres sont sollicitées par un moment de flexion et un effort
normal et un effort tranchant. Par conséquent le calcul doit se faire en flexion composée,
mais I’effort normal dans les poutres est trés faible donc on fait le calcul en flexion simple.

Les sections des armatures seront déterminées sous les sollicitations du 1% et du 2°™
genre.

> Sollicitation du 1% genre Sp1=1,35G+1,5Q = Moment correspondant Msp.

Sp2 = 0,8GXE.
> Sollicitation du 2¢™€ genre = Moment correspondant Msp2.
Sp2 =G+ Q=E.

> Si Msp,/Msp;<1,15 on détermine les armatures sous Sp;.
> Si Msp,/Msp;>1,15 on détermine les armatures sous Sp,.

Dans le calcul relatif au « E.L.U » on introduit des coefficients de sécurités (¥ s, 7 b).
Pour situation accidentelle : vs=1 = 0,=400 MPa.
vp=1,15 = o,=18,48 MPa.
Pour les autres cas : vs=1,15 = 0,=348MPa.
vp=15 = o,=14,17 MPa.
Calcul du premiere bloc :

V1.4.2.LL.es armatures minimales :
D’aprés le R.P.A 99/ (version 2003) [2] ona:
» Section d’armature minimale : A, = 0,5% X b X h;
» Section d’armature maximale A, = 4% X b X h; (Zone courante) .
Apmaxz = 6% X b X hy (Zone de recouvrement).
V1.4.3.Poutre principale (30x40) cm?:
Calculons d’abord les sections min et max des aciers qui devraient conditionner la

section a adopter, on a :
0,5X30%40

Amin = 0,5% Xb X hy = e 6 cm?(sur toute la section).
Amaxi = 4% X b xh, ===Z2 = 48 cm?.
Apay = 6% X bxh, =224 — 75 2

100
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On présente un seul exemple de calcul pour un seul niveau et les résultats des autres

niveaux seront donnés dans un tableau.
V1.4.3.1.Exemple de calcul :

a)Poutre (RDC, 1" ,2°™) :

» Entravée:

(Sp1) = Mygp; = 43,015 KN. m.

(Spz) = Mgy, = 85,818 KN.m.
Msp./Msp;=2,31>1,15 donc le calcul se fait sous (Spy).

Données :
» Largeur de la poutre b=30cm .
» Hauteur de la section h=40 cm .
» Hauteur utile des aciers tendus d=0,9%h;=36cm .
» Contrainte des aciers utilisés f.=400 MPa .
» Contrainte du béton a 28 jours f.2s=25 MPa.
» Contrainte limite de traction du béton fi2s=2,1MPa .
» Fissuration peu préjudiciable.
Tableau VI1.1: Exemple de ferraillage des poutres en travée (1*'bloc).
Moment ultime Mu Mu 85,818, KN.m
Moment réduit u=Mu/ (bxd*xfpc) 0,0466 1=0,0466<1,=0,392
Etat limite de compression pas d’acier
du béton =0.392 M=t comprimé
Coefficient B B =0,887 A=0
Section d’aciers As Mu / (osx Bx d) 7,72cm?
Sur appuis :

(Sp1) = Mygp; = 43,015 KN. m.
(Spz) = Mysp2 = 97,154 KN.m.
Msp2/Msp;1=2,26>1,15 donc le calcul se fait sous (Sp,).
Données :

» Largeur de la poutre b=30cm .

» Hauteur de la section h=40cm.
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YV V. V V V

Fissuration peu préjudiciable.

Hauteur utile des aciers tendus d=0,9xh;=36 cm .
Contrainte des aciers utilisés f.=400 MPa .
Contrainte du béton a 28 jours f.2s=25 MPa.

Contrainte limite de traction du béton fi»s=2,1MPa .

Tableau V1.2 : Exemple de ferraillage des poutres sur appuis (1*bloc).

Moment ultime Mu Mu 97,154KN.m
Moment réduit u=Mu/ (bxd*xfyc) 0,053 1=0,053<p,=0,392
Etat limite de compression 0390 pas d’acier
du béton =Y, H<H comprimé
A=0
Coefficient B =0,930
Section d’aciers As Mu / (osx Bxd) 8,74 cm?

Tableau VI1.3:Ferraillage des différents niveaux (poutres principales) (1°"bloc).

Moments Moment| A A
Niveau [ Section (KN.m) de min | calculé | A adopté (cm?)
Msp1 Msp2 calcul | (cm?) || (cm?)
RDC au |l Appuis || 46,312 | 97,154 || 97,154 8,74 | 3T14+3T14=9,24
2™ [ Travee [ 43,015 [ 85,818 | 85,818 . 7,72 | 3T14+3T12=8,01
3éme o, | Appuis || 54,054 || 120,732 || 120,732 10,86 | 3T16+3T16=12,06
5eme Travée | 51,052 | 104,703 | 104,703 o 9,42 | 3T16+3T14=10,65
66 Appuis [|62,25 | 119,82 | 119,82 10,78 | 3T16+3T16=12,06
g Travée (60,042 [ 104,188 | 104,188 o 9,37 | 3T16+3T14=10,65
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V1.4.4.Poutre secondaire (30x35) cm? :

V1.4.4.1. Armatures minimales :

Calculons d’abord les sections min et max des aciers qui devraient conditionner la section

a adopteron a:

Apaxi = 4% Xb X h =

4x30%x35

6X30X35
A = 6% X b x h, = 222222

0,5%X30x%x35
A, =0,5% X b X h, = 2223055

100

100

100

= 5,25cm? (sur toute la section).

= 42 cm?.

= 63 cm?.

Tableau V1.4: Ferraillage des différents niveaux (poutres secondaires) (1*'bloc).

Moments A A
) ) Moment ) ) ]
Niveau || Section (KN.m) min || calculé | A adopté (cm2)
de calcul
I\/Ispl IVIspZ (sz) (sz)
RDC au | Appuis [ 13,136 | 60,893 | 60,893 6,02 | 3T12+3T12=6,78
2éme 525
Travée | 30,325 | 76 ,452 | 76 ,452 7,75 3T14+3T12=8,01
3¢me o Appuis | 16,752 | 79,057 79,057 8,06 3T14+3T14=9,24
) 5,25
5™ | Travee [ 29,447 [ 99,13 ] 99,13 105 | 3T16+3T14=1065
Appuis [18,951 [79,814 [ 79,814 8,14 3T16+3T14=9,24
6°™ au 5,25
geéme Travée [134,511 [[99,413 (99,413 10,53 3T16+3T14=10,65

V1.4.5.Calcul les armatures transversales :

V1.4.5.1.Diameéetre des armatures transversales :

@, < min (h/35 .b/10 .®I) .

®; < min (11,42 .30 .16) .

O=8mm.

On adopte : ®; =8 mm.
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V1.4.5.2.Calcul de L’espacement :

Selon le R.P.A 99/version 2003
{St < min (0,9 X d.40 cm)
S; <min (36.40 cm)
» Zone nodale

{ St < min (1201.h/4)
St < min (19,20.10 cm)

<30cm.

=St =10 cm.

M3 MEe

Ms /

Figure V1.1 : Répartition des moments dans la zone nodale(1*" bloc).

» Zone courante
S¢<h/2 =20cm.
V1.4.6.Ancrage des armatures tendues :
1=0,6 Xys? Xfp=0,6%(1,5)? X 2,1=2,84 MPa.
La longueur de scellement droit = @.f,/4.15
Avec :
@ : diametre d’une barre.
L=1,4x400/ (4x2, 84) = 49,29cm.

Cette longueur dépasse la largeur d’appuis « selon les dimensions des poteaux », donc il

faut courber les barres avec un rayon : r =5,5.®01=5,5x1, 4 = 7,7 cm.
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V1.4.7.Calcul des crochets :

Crochets courants angle de 90°

L,=d—(c+¢/2+r) . Profondeur utile d = 36cm.
SL —21,;97r—L2

¢, =1,2cm : L, = 26,30cm . L1=0,80cm.

¢, =1,4cm : L, = 25,10cm . Ly=391cm.

¢, =1,6cm : L, =23,90cm . L{=7,03cm.

V1.4.8.La longueur de recouvrement :

D’apres le R.P.A 99/version 2003[2], la longueur minimale de recouvrement est de 40 ®
en zone lla.
®d=16cm— |=64cm.

®=14cm— |=56cm.
d=12cm > |=48cm.
V1.4.9.Les vérifications :

V1.4.9.1.Verifications des contraintes(E.L.S) :
Poutre principale (30x40) cm?

» Condition de non fragilité

Amin = 0,23 X b X d X fg/fe= 0,23 X 30 X 36 X % = 1,30cm?

APt AN - e Condition Vvérifiée.

En travée :

Il faut vérifier que :

y—1 fes
< —
*=5" 700

M
Avec: y= -

ser

Le moment maximum en travée M .x = 60,042 KN. m

Mger = 43,919 KN. m

60,042

a = 0144 et y= 23919 =

1,36.

1,36—1 = 25 o
o< . + — -« <0,435.. . Condition vérifiée.
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Sur appuis :

y—1 &28 . _ M,
aST+100 Avec: y= M.,

Le moment maximum en appuisM, y.x = 62,25KN. m.

Mger = 45,25 KN. m.

= 0180 ety = 22> — 1,37
R T TS
1,37-1 25
a<B L2 <0435,

2 100
Poutre secondaire (30x35) cm?:
» Condition de non fragilité :

ft28

2,1
Amin = 0,23 XbXxdXx—= 0,23><30><31,5><400

fe

Aadopte’> Amln .........................................

En travée :
Il faut vérifier que :

y—1 fe8 u
<— A Ty =
o< > +100 vec: y M.,

................................ Condition vérifiée.

= 1,14 cm?.

................................. Condition vérifiée.

Le moment maximum en travée M.« = 34,511 KN. m

Mger = 25,215KN. m

= 0,043 et —34’511—136
= DRty = o015
1,36—1 25
o < +—.00<043%4......cceeiiiii...
2 100
Sur appuis :
Y_'l Q28 Mu
< — .Avec: =
as< > +100 vec Y M.,

Le moment maximum en appuis M gmax

Mg, = 13,986 KN. m.

18,951

a = 0,067 ety = 13986

1,35

1,35-1

a < +£ a<0,425................
100

2

................................. Condition vérifiée.

18,951 KN.m

................................. Condition vérifiée.
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V1.4.9.2.Vérification de I’effort tranchant :

Vérification de I’effort tranchant : (poutre principale)

L'effort tranchant maximal Ty,,x = 66,3KN.

T, 66,3x10°

u

1, =L =—2""""_ _0614MPa
bd  0,30x0,36

Fissuration peu préjudiciable: 7, = {min0,2(f/ij) .5 MPa}
b
1,=0,614MPa< Ty =3,33MPa......ioviiiniiiiiieiiei e Condition vérifiée.
Pas de risque du cisaillement.
Vérification de I’effort tranchant : (poutre secondaire)
L'effort tranchant maximal Ty, = 26,57 KN.

T, 2657x10°

u

"= hd  030x0315

= 0,28 MPa.

Fissuration peu préjudiciable: T, =min {0,2(?) .5 MPa}
b

7,=0,28MPa< Ty =3,33MPa.....uiiiiiiiiiiii e, Condition vérifiée.
Pas de risque du cisaillement.
V1.4.9.3.Veérification du fleche :

La vérification de la fleche est nécessaire si I’une des conditions suivantes n’est pas

verifiéeB.A.E.L91 modifiée 99[1] (Art B.6.5).

h_ 1
L~ 16

h A, 42

—> <

L bxd™ f,

Poutres principales :
(a PE.L.S) .As=9,62cm?.

h
. > 1/16.0,009 > 0,0625.......ccvuniiiiiiiieiieie e Condition vérifiée.

A 4,2 . .
S S-S 0,008 < 0,000 .. Condition vérifiée.
bxd fe
Poutres secondaires :

(A PE.L.S) .As = 6,02cm?,

% > 1—16 0,0875 > 0,0625 ..o Condition vérifice.

;‘—; < ‘;—2 0,006 < 0,0105.. .o e oo Condition vérifice.
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Tableau V1.5: Ferraillage des poutres principales (1°"bloc).

Niveau Schéma de Ferraillage

3T14

3T14
i o]

RDC au 2°™
aTi1z

AT14

3T1o

3T16
o8

3éme au 5éme ‘
‘ aTl4

AT16

3T16

3T16

e i

6éme au 8éme ‘ ‘
‘ ‘ aTl4

3T16
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Tableau V1.6: Ferraillage des poutres secondaires (1°"bloc).

Niveau Schéma de Ferraillage

3T12

- aT14
B8

RDC au 2°™

3éme au 5éme

3T14

il

3T14

3T16

3T16
it

6éme au 8éme

3T14

Tt

3T14
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Calcul du deuxiéme bloc :

VI1.5.1.Les armatures minimales :
D’apres le R.P.A 99/ (version 2003) [2] ona:
» Section d’armature minimale : A, = 0,5% X b X h;
» Section d’armature maximale A, = 4% X b X h; (Zone courante) .
Amax2 = 6% X b X hy (Zone de recouvrement).
V1.5.2.Poutre principale (30x40) cm?:
Calculons d’abord les sections min et max des aciers qui devraient conditionner la section

a adopter, on a:
0,5%30x40

Apin = 0,5% Xb X hy = T 6 cm?(sur toute la section).
Amaxi = 4% X b xh, ===Z2 = 48 cm?,
Amaxz = 6% X bxh, =222 =72.cm?

On presente un seul exemple de calcul pour un seul niveau et les résultats des autres

niveaux seront donnés dans un tableau.
V1.5.3.1.Exemple de calcul :
a)Poutre (RDC, 1¢,2°™) :
» En travée
(Sp1) = Msp; = 65,839 KN.m.
(Spz) = Myspz = 62,594 KN. m.
Msp,/Msp;= 0,95<1,15 donc le calcul se fait sous (Sp1).
Données :
Largeur de la poutre b=30cm .

Hauteur de la section h=40 cm .

Hauteur utile des aciers tendus d=0,9xh;=36cm .

Contrainte du béton a 28 jours f.,s=25 MPa .

>

>

>

» Contrainte des aciers utilisés f.=400 MPa .

>

> Contrainte limite de traction du béton fi2s=2,1MPa .
>

Fissuration peu préjudiciable.




CHAPITRE VI :

Etude des portiques

Tableau V1.7: Exemple de ferraillage des poutres en travée (2°™bloc).

Moment ultime Mu Mu 65,839 KN.m
Moment réduit H=Mu/ (bXd*xfyc) 0,119 1=0,119<,=0,392
Etat limite de compression du pas d’acier
W=0,392 U<Wy .
béton comprime
Coefficient B =0,053 A=0
Section d’aciers As Mu / (osx Bx d) || 5,51 cm?

Sur appuis :

(Sp1) = Mysp; = 58,792 KN.m.
(Spz) = Mysp2 = 57,205 KN. m.

Msp,/Msp;= 0,97<1,15 donc le calcul se fait sous (Spy).

Données :

YV V. V V V V¥V

Largeur de la poutre b=30cm .
Hauteur de la section h=40 cm ..

> Fissuration peu préjudiciable.

Hauteur utile des aciers tendus d=0,9%h=36 cm .
Contrainte des aciers utilisés f.=400 MPa .
Contrainte du béton a 28 jours fc5=25 MPa .
Contrainte limite de traction du béton fis=2,1MPa .

Tableau V1.8 : Exemple de ferraillage des poutres sur appuis (2°™bloc).

Mu / (osx pxd) ”

Moment ultime Mu Mu 58,792KN.m
Moment réduit H=Mu/ (bxd*xfy) 0,106 1=0,106<,=0,392
Etat limite de compression du pas d"acier
, w=0,392 <M comprimé
béton
A=0
Coefficient B =0,944
Section d’aciers As 4,97 cm?
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Tableau VI1.9:Ferraillage des différents niveaux (poutres principales) (2°™bloc).

Moments A
(KN.m) ;
Niveau Section Moment min A calczule A adopté (cm?)
de calcul ) (cm2)
Mspl MSpZ (Cm )
Appuis || 58,792 || 57,205 58,792 4,97 3T12+3T12=6,78
RDC au 6.00
2éme 1
Travée | 65,839 || 62,594 65,839 5,51 3T14+2T12=6,88
sme Appuis || 59,022 || 60,753 59,022 4,99 3T12+3T12=6,78
3" au
5éme 6,00
Travée | 67,677 || 66,979 67,677 577 3T14+2T12=6,88
sme Appuis || 59,019 || 59,349 59,019 4,99 3T12+3T12=6,78
6" "au
8éme 6,00
Travée | 68,989 || 66,062 68,989 5,87 3T14+2T12=6,88

V1.5.4.Poutre secondaire (30x35) cm? :

V1.5.4.1.Armatures minimales :
Calculons d’abord les sections min et max des aciers qui devraient conditionner la section

a adopteron a:

5 5 :
Apin =0,5% Xb X h = % = 5,25cm? (sur toute la section).
Anvs = 4% X b X h = 4X30x35 _ 4o 2

100
Apaxz = 6% X b X h, = = 63 cm?.

6Xx30%x35
V1.10.Tableaux récapitulatif du ferraillage des différents niveaux

100

(Poutres secondaires)(2°™bloc).

Moments A
Niveau Section (KN.m) Moment min A calczule A adopté (cm?)
de calcul ) (cm?)
Mspl Msp2 (Cm )
Appuis | 43,497 || 59,576 59,576 5,88 3T12+3T12=6,78
RDC au
2éme 5,25
Travée | 30,968 || 49,418 49,418 4,81 3T14+2T12=6,88
sme Appuis | 44,016 || 85,351 85,351 8,79 3T14+3T14=9,24
3 au
5éme 5,25
Travée | 31,319 || 63,818 63,818 6,21 3T14+2T12=6,88
Appuis | 45,456 | 88,382 88,382 9,15 3T14+3T14=9,24
6éme au 8éme 5’25
Travée || 32,552 || 64,462 64,462 6,41 3T14+2T12=6,88
132
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V1.5.5.Calcul les armatures transversales :

V1.5.5.1.Diametre des armatures transversales :
®; <min (h/35 .b/10 .®l) .
@< min (11,42 .30 .16) .
O=8mm. On adopte : ®; =8 mm.
V1.5.5.2.Calcul de L’espacement :
Selon le R.P.A 99/version 2003[2]
{St < min (0,9 X d.40 cm)
S; <min (36.40 cm)
» Zone nodale

{ St £ min (1201.h/4)
St £ min (19,20.10 cm)

<30cm.

=St=10 cm.

Ms /

Figure V1.2 : Répartition des moments dans la zone nodale(2°™ bloc).

» Zone courante
S¢<h/2 =20cm.
V1.5.6.Ancrage des armatures tendues :
1=0,6 Xys? Xfip3=0,6% (1,5)? X 2,1=2,84 MPa.
La longueur de scellement droit = @.f,/4.15
Avec :
@ : diametre d’une barre.
L=1,4x400/ (4x2, 84) = 49,29cm.

Cette longueur dépasse la largeur d’appuis « selon les dimensions des poteaux », donc il

faut courber les barres avec un rayon : r =5,5.01=5,5x1, 4 = 7,7 cm.
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V1.5.7.Calcul des crochets :

Crochets courants angle de 90°

L,=d—(c+¢/2+r) . Profondeur utile d = 36 cm.
L —21,;97r—L2

¢, =1,2cm . L, = 26,30cm . L{=0,80cm.

¢, =1,4cm . L, = 25,10cm . L; = 3,91 cm.

¢, =1,6cm : L, =23,90cm . Ly=7,03cm.

V1.5.8.La longueur de recouvrement :
D’aprés le R.P.A 99/version 2003[2], la longueur minimale de recouvrement est de 40 ®
en zone lla.
®=16cm— |=64cm.
®=14cm— |=56cm.

d=12cm —> =48 cm.

V1.5.9.Les Vérifications :
V1.5.9.1.Veérifications des contraintes (E.L.S) :
Poutre principale (30x40) cm?

» Condition de non fragilité :

Amin = 0,23 X b X d X f,g/fe= 0,23 X 30 X 36 X % = 1,30cm?

AGOPIE™ AAMIN -« Condition vérifiee.
En travée:

Il faut vérifier que :

y—1 fes
< - 4 =27
*=5" 700

My
Avec: y=
Mser

Le moment maximum en travée M .x = 68,989KN. m

Mger = 50,364 KN. m

68,989

a = 0144 et y= 50364=1'36

1,36—1 25 i e,
o< . +ﬁ <0435 Condition vérifiée.
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Sur appuis :

-1 f M
< 24228 avec y= —o
MSer

2 100
Le moment maximum en appuisM, yjax = 59,019KN. m.
M, = 43,11 KN. m.

= 0180 ety =202 — 137
*=5 eY_43,11_'
1,37-1 . , g
a < + — LA <0,435 o Condition Vvérifiée.

100
Poutre secondaire (30x35) cm? :

» Condition de non fragilité :

. ft28 2 1

Am1n=023><b><d><f— 023x30x315xm—114cm
e

Aadopte™ AN ..ot Condition vérifiee.
En travée :

Il faut vérifier que :

Y— 1 fc28 M u

< — . A Yy =

a< > +100 vec: y M.,

Le moment maximum en travée M;.x = 32,552 KN.m
Mg = 33,311KN. m

= 0,043 ety = 32552 = 0,98
= Oy T aesr T
1,36—1
a < + —— 0 <0,240. .. Condition vérifiée.
Sur appuis :
Y — 1 fc28 M u
< — .Avec: =
a< 5 +100 vec Y Moo,

Le moment maximum en appuis M4, = 88,382 KN.m
Mg, = 15,796 KN. m.

= 0,067 ety = 88,382 = 5,59
@ = BTy = 5706
559-1 25 . e,
o< o < 2 D Condition vérifiée.

2 100
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V1.5.9.2.Vérification de I’effort tranchant :

Vérification de I’effort tranchant : (poutre principale)
L'effort tranchant maximal T,,,x = 64,83KN.

T, 64,83x10°

u

"Thd  030x0.36

=0,600 MPa

Fissuration peu préjudiciable: 7, = {min0,2(f/ij) .5 MPa}
b

7,=0,600MPa< Ty =3,33MPa......coiiiiiiniiiiieiieie e Condition vérifiée.
Pas de risque du cisaillement.

Vérification de I’effort tranchant : (poutre secondaire)
L'effort tranchant maximal Ty, = 26,99 KN.

T, 26,99x10°

T, =—

“hd 0,30x0,315

= 0,286 MPa.

Fissuration peu préjudiciable: T, = min {0,2(?) .5 MPa}
b

7,=0,286MPa< Ty =3,33MPa...........ceiiiiiiiiieiieee e, Condition vérifiée.

Pas de risque du cisaillement.
V1.5.9.3.Veérification de la fleche :

La wvérification de la fleche est nécessaire si ’'une des conditions suivantes n’est pas

verifiée B.A.E.L91 modifiée 99[1] (Art B.6.5).

h 1
{ L~ 16

h A, 42
<

L bxd= T,

Poutres principales :

(APE.L.S) .As = 9,62 cm>.

h

. >1/16.0,099 > 0,0625........ccoiiiii Condition vérifiée.
A5 22 00089 < 0,010, . oo Condition vérifice.
bxd  f,

Poutres secondaires :

(A PE.L.S) .As = 7,75 cm?2.

% > 1—16. 0,0875 > 0,00625. ... Condition vérifiée.

;‘—; < ‘;—2 .0,008 < 0,0105.. . oo Condition vérifie.
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Tableau VI1.11: Ferraillage des poutres principales(2°*™bloc).

Niveau Schéma de Ferraillage

3T1z2

- 3T14
B8

RDC au 2°™

3éme au 5éme

6éme au 8éme

R
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Tableau VI1.12: Ferraillage des poutres secondaires (2°™bloc).

Niveau Schéma de Ferraillage

3T12

- 3T14
B8

RDC au 2°™

3éme au 5éme

6éme au 8éme

o] | e |
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V1.6.Ferraillage des poteaux :
V1.6.1.Méthode de calcul :

En général, Les poteaux sont des éléments verticaux soumis & des efforts normaux et des
moments fléchissant a la téte et a la base dans les deux sens. Leur ferraillage se fait a la
flexion composée avec une fissuration peu nuisible. il est déterminé selon les combinaisons
suivantes :

La section des armatures doit étre égale au maximum des sections données par les 6
Combinaisons suivante :

) Nmax -Mcoresp - A1
> 1%Genre : 1,35G+1,5Q Nmin - Mcoresp - A
.N

Mmax coresp - A3
Nmax -Mcoresp - A4

> 2°™ Genre : 0,8G % E. { Nmin - Mcoresp = As
Mmax -Ncoresp - A6
Dans lecalcul relatif aux « E.L.U », on introduit des coefficients de sécurité(y s, 7 b)

ys=1 = o0, = 400 MPa.
> Pour situation accidentelle :
yb =115 = o0, = 18,48 MPa.

ys =1,1= o, = 348 MPa.
> Pour les autres cas :
yb =1, =0, = 14,17 MPa.
V1.6.2.Ferraillage exigé par R.P.A 99/version 2003 :

» Les armatures longitudinales doivent étre a haute adhérence droites et sans crochet.

» Le pourcentage minimal des aciers sur toute la longueur sera de 0,8% (zone Ila).

» Le pourcentage maximal des aciers sur toute la longueur sera de 4 % en zone courante, 6

% en zone de recouvrement.

> Le diamétre minimum est de 12 mm

» Lalongueur minimale de recouvrement est de 40 @ (zone Ila).

» Ladistance dans les barres verticales dans une face du poteau ne doit pas dépasser 25 cm
en (zone lla).

» Les jonctions par recouvrement doivent &tre faites si possible a 1’extérieur des zones
nodales.

» On fait un seul exemple de calcul pour un seul niveau et les résultats des calculs des autres
seront mis dans un tableau

La zone nodale est définie par 1’et h’,I’= 2h.

, h
h = max((g . b;. h;.60 cm))
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BLOC NO1 :bloc irrégulier avec un contreventement parallele aux axes

principaux :

V1.6.3.Sollicitations de calcul :

Tableau V1.13: Les sections minimales et maximales imposée par le R.P.A 99/version

2003.

Famille des poteaux

Anmin=0,8 %b.h;

Amaxi=4%0b.h;

Amaxx=6%b.h;

(50x50) cm? 20,00 cm? 10,00 cm? 15,00 cm?
(45x45) cm? 16,20 cm? 8,1 cm? 12,15 cm?
(40x40) cm? 12,80 cm? 6,4 cm? 9,6 cm?

Les sollicitations de calcul selon les combinaisons les plus défavorables sont extraites
directement du logiciel (ETABS 9.7.4), les résultats sont résumeés dans les tableauxV1.14.

Tableau V1.14: Les sollicitations défavorables du 1¢" genre.

Famille
m” (50x50) (45x45) (40x40)

Nirax(KN) 1659,21 1030,22 488,55

@ Meor(KN.m) 0 5,736 4,461

Niin(KN) 61,61 139,16 14,2

®) Meorr (KN.m) 27,432 3,45 0,661
Munae(KN.M) 27,432 24,818 26,808

© Neorr(KN.m) 61,61 394,19 80,81

Tableau VI.15: Les sollicitations défavorables du 2°™ genre.

Famille

Compie “ (50x50) (45x45) (40x40)
Npnax(KN) 1881,2 750,54 324,84
@ Meorr(KN.M) 35,54 12,058 40,496
Numin(KN) 2,81 0,06 0,05
®) Meorr (KN.M) 1,979 12,296 11,772
Mumex(KN.m) 73,969 84,794 72,971
© Neor(KN.m) 678,42 373,81 89,51
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V1.6.4.Exemple de calcul :
Poteau (RDC) de section (50x50) cmz2.

V1.6.4.1.Calcul les armatures longitudinale :

Données :
» Largeur du poteau b=50 cm .
» Hauteur de la section hy =50 cm .
» Enrobagec=5cm.
» Hauteur utile des aciers tendus d = hi-c=45cm .
» Contrainte des aciers utilisés f. =400 MPa .
> Contrainte du béton & 28 jours f.s=25 MPa.
» Contrainte limite de traction du béton fis = 2,1MPa .

> Fissuration peu préjudiciable.
Combinaison du 1" genre :
1ércas:
Nmax = 1659,21 KN . Mcorresp = 0 KN.m.

Z

N

Figure V1.3 : poteau (50.50) 1*" bloc.
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> Détermination le centre de pression :

M 0

N 165921 O™

e =

ht 0,50
My =Ny(d— 7> +e)=165921x (0,45 - 0) = 331,84 KN. m.

Vérification si la section est surabondante
N, <0,81 X f, X b X h;
Ny
M, <N, xd (1 — 0,514—)

b X d X fy.
N, = 1659,21 KN < 2869,43 KN.......ccooiviiiiiiiiiiiiiiieeeee, Condition vérifiee.
M, =331,84KN.m < 546,92 KN.........oooviriiiiiiiiiiiiiieciiea Condition vérifiée.

Les deux conditions sont vérifiées donc la section est surabondante, les armatures ne sont
pas nécessaires (A;=A’1=0).
2¢me cas ;
= Npin = 61,61 KN .Mcorresp = 27,432KN.m

Détermination le centre de pression :

o= M _ 27,432
TN 61,61

= 0,45 m.

0,50

M, = Nu X (d - % + e) = 61,61 x (0,450 — 2+ 0,45) = 40,05 KN.m.

Vérification si la section est surabondante :
N, <0,81 X f,. Xb Xh,.
Ny
M, <N, x d <1 _ 0,514—) .

b-d-fy,
Ny =61,61 KN < 2869,43KN.....ccoviiiiiiiiiiiiii e, Condition vérifiee.
M, =40,05KN.m > 27,45 KN.m.......coooviiiiiiiiiiiiiiiiennne. Condition non vérifiée.
3éme cas

My = 27,432 KN.m.
Neorresp = 61,61 KN.

» Détermination le centre de pression
M _ 27,432

TN 6161

= 0,45 m.

)

0
M, = N, X (d - % + e) =6161 X (0,450 -4 0,45) = 40,05 KN. m.
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Vérification si la section est surabondante
N, <0,81 X f, X b X h;.
Ny
M, <N, x d (1 _ 0,514—)

b xd X fy.
N, = 61,61 KN < 2869,43KN .....cooiviiiiiiiiiiiiiiei e, Condition verifiée.
M, =40,05KN.m > 27,45KN.m............ooiiiiiiiiiiiiiiee Condition non vérifiée.

Combinaisons du 2°™ genre
1¢r cas

Nmax = 1881,2 KN.
Mcorresp = 35,54 KN. m.

Détermination le centre de pression :

o= M _ 3554
TN 1881,2

= 0,02 m.

0,50
M, = N, X (d - % + e) — 18812 X (0,450 - ==+ 0,02) — 413,86 KN.m.

Veérification si la section est surabondante :
Ny, <0,81 X fbc X b X h;.
{Mu <N, xd(1-0,514 Nu/b xd X f;,.).
Ny = 1881,2 KN < 3742,2KN..ciiiiiiiiniiiiiiiee e Condition vérifiée.
M, = 413,86 KN.m < 649,68KN.M.........ccoiiiiniiiiiiiiiiiiiieeannn, Condition vérifiée.
Les deux conditions sont vérifiées donc la section est surabondante, les armatures ne sont
pas nécessaires (A;=A’;=0).
2™ cas
Npin = 2,81 KN.
Mcorresp = 1,979 KN.m.

> Détermination le centre de pression :

M 1979
e=—=—-=0,7m.
N 281

ht 0,50
My =Nyx(d= 7 +e) =281 x (0,450 _T+O'7) — 2,53 KN.m.

» Veérification si la section est surabondante :
{NuSO,81 X f,. xb xh
M,<Nuxd(1—-0,514 X N,/bxd X fi,.)
Ny, =2,81KN <3742,2KN.. ..o Condition vérifiée.
My, =253KN.m>126KN.m .......c.ooiiiiiiiiiiiiiin, Condition non vérifiée.
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Les deux conditions sont vérifiées donc la section est surabondante, les armatures ne sont
pas nécessaires (As=A’s=0).
3émecyg ;
= Mpax = 73,969 KN.m .
Neorresp = 678,42 KN.

»Détermination le centre de pression :

o= M _ 73,969
TN 678,42

= 0,11 m.

M, = N, X (d - % + e) = 678,42 X (0,450 —222 4 0,11) = 210,31 KN. m.

> Verification si la section est surabondante :
N, <0,81 X f, Xxbxh
{Mu <Nuxd(1-0,514 xNu/bxd X f,.)
Ny = 678,42 KN < 3742,2KN. .ottt Condition vérifiée.
M, = 210,31 KN.m > 279,69 KN.M.....ooooiiiiiiiiiiieiieeieieieeee Condition verifiée.
La 2°™ condition n’est pas vérifiée, donc la section n’est pas surabondante, le calcul du
ferraillage est obligatoire. On doit d’abord procéder par vérifier si la section est enti¢rement

ou partiellement comprimée :

C
(d—c) x Ny — M, < (0,337—0,81><a)b><d2 X fy.

(0,450 — 0,05) x 61,61 — 27,432 = 2,79 KN.m

(0,337 ~ 0,81 X ﬂ) x 0,50 X (0,450)2 x 14,17 x 103 = 354,37 KN.m.

0,450
= 2,79KN.m < 354,37 KN.m.

La section est partiellement comprimée.
Calcul du ferraillage :

_ My _ 27432x10°
H= bxd2xf,.  50x49,5X14,17

=002<py »A'=0.

On a:
B = 0,977.

M 27,432%103
Aj=—2—= = 1,79 cm?.
Bxdxog 0,977x45x348
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Section adoptée :

Amin = 0,008 X 50 x 50 = 20 cm?.

Le deuxiéme calcul :

La 2°™ condition n’est pas vérifiée, donc la section n’est pas surabondante, le calcul du
ferraillage est obligatoire. On doit d’abord procéder par vérifier si la section est enticrement

ou partiellement comprimée :
C
(d—)x N, — M, < (0337 - 0,81 xa)b x d? x i,
(0,450 — 0,05) x 2,81 — 1,979 = 0,885 KN.m

(0,337 ~ 0,81 x %) x 0,50 X (0,450)2 x 18,48 X 103 = 462,16 KN. m.

= 0,885KN.m < 462,16 KN. m.
La section est partiellement comprimée.
» Calcul du ferraillage :

My 1,979x103
H bxd?Xfp¢ 50%49,5°x18,48

=0,001<p, —»A = 0.

Ona
B= 0977.

_ My 1979x103
T Bxdxos  0,977x45Xx400

s = 0,11 cm?
Section adoptée :
Amin = 0,008 x 50 X 50 = 20 cm?.
Audopts = max(A1, A2, A3, A4,A5,A6,,Amin ) = max (0.1,79.1,79.0.0,78.0.20 )

Aadopté = 20 sz.
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Tableau VI. 16:Tableau récapitulatif du ferraillage des poteaux(1*'bloc).

2éme

1%genre genre
Famille || Combinai Anmin | ,
amille || Combinaison " Mo T Ao o M, Actca | (cm) adoptée(CM?)
(t.m) || (cm?) (tm) [ (cm?)
1659, | 331, 413,8
@ 0 [ 1881,2 0
21 84 6
= AT16+8
2 40,0 T14
3 () forer | 179|281 253 o1 20,00 As=20.3
6
40,0 210,3
© |[se161 1,79 | 678,42 0
5 1
1030, | 186, 146,3
(a) 0 [ 750,54 0
22 47 6
= AT14+8
> 139,1 |l 27,1 T14
) (b) 6 A 0,25 0,06 12,31 | 0,78 16,20 As=18 4
8
394,1 [92,6 140,1
(c) 0 || 373,81 0
9 3 8
488,5 [ 63,0
@ 0 [ 324,84 | 87,71 0
= 5 2 4T14+8
S T12
59_, (b) 14,2 2,84 0 [0,05 11,78 | 0,86 12,80 As =
36,3 15,20
© |sosL | |225 |89s1 8503 0
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V1.6.4.2.Calcul des armatures transversales :

Diametre des armatures transversales :

(Dt:(DI/?)
(Dt =20/3.
O =8 mm.

Les armatures transversales des poteaux sont calculées a I'aide de la formule :
Ar _ pa X W

St hXfe

Vu : Effort tranchant de calcul .

h; : Hauteur totale de la section brute .
f.: Contrainte limite élastique de I'acier d'armature transversale .
pa : Est un coefficient correcteur égale a 2,5 si I'élancement geométrique Aqs> 5 et a 3,5 dans le
cas contraire.
S; : Espacement des armatures transversales.
Calcul de ’espacement :
D’apres le R.P.A 99/version2003[2] on & :
» -Enzonenodale: S, < min(10@;.15cm) = 15cm  Soit S; = 10 cm.
» -Enzonecourante: S, < 15@; = 18 cm Soit S; = 15 cm.
Calcul de I’élancement géométrique A, :
Ag = L¢/b
Avec :
L¢ : Longueur de flambement du poteau.
b : Dimension de la section droite du poteau.
L= 0,7 X L.

0,7 X 3,20

= 4,48 m.
0,50

Ag = 0,7 XLo/b:

Ag = 448 < 5= p, = 3,5 (D’aprés le RPA.99/version 2003[2] "Art 7.4.2.2").

S.p,V, 15x35x 11,14
h,f, 50x 235

donc: At = =0,05cmz?,
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Quantité d’armatures transversales minimales :
At/ St.b: En % est donnée comme suit :
A=03%— Ag = 4,48 <5

{ Zone nodale : A, = 0,003 x 10 x 50 = 1,50 cm?.
Zone courante: A, = 0,003 x 15 X 50 = 2,25 cm®.

Ay = 8¢g = 4,02 cm?/ml.

Le choix :{St ~ 13 em.

Vérification de la section minimale d’armatures transversales :

Abtéfe > max(c ;0,4MPa)=0,4MPa
"t

A= 0,4x%xS,xb/f,.Ronds lisses> f, = 235 MPa.
A= 04Xx15x50/235 = 1,28cm?* < 4,02cm?............c.......l. Condition vérifiée.

Détermination de la zone nodale :
La zone nodale est constituée par le nceud poutre-poteau proprement dit et les extrémités

des barres qui y concourent.

h, 320

{ h' = Max (E.b.h. 60cm) — Max (T' 50.50.60) = 60 cm.
I'=2xh =2 x 50 =100 cm.

V1.7.Les vérifications :

V1.7.1.Vérification a I’état limite ultime de stabilité de forme :

Les éléments soumis a la flexion composée doivent étre justifiés vis-a-vis du flambement.
I’effort normal ultime est définit comme étant I’effort axial maximal que peut supporter un
poteau sans subir des instabilités par flambement.

B, X f, f
Or X le2g Asx_e>
0,9 X vy Ys

Ny = a X <
Avec :
a: Coefficient fonction de 1’¢lancement.
B : Section reduite du béton .
A : Section d’acier comprimée prise en compte dans le calcul.
0,85

G THO D (A 35)E 1 7

0,6X(A/35)2 cun coe eer eer e eet eet et e e e et et ean ees ent et ee ee e e sae et er e eean ee ee 0 STA D> 50

v SIA 50
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Exemple de calcul (RDC) :

Longueur de flambement :  L{=0,7xlo =L = 2,24.

Rayon de giration : i = \/% =>i= \E—Z =i=0,14 m.

x—lf:x—2'85=>x—16:> — 0,82
3 “o015 M7 a= 0o

-La section réduite : B,= 2304 cm?
-Selon « R.P.A 99/version 2003[2] » A = 0,8%x B, ..cccccvvr vvreeris cerrerenne . Zone lla

A =0,8%x B, =18,43cm?

Donc :
) 5
Ny = 0,82 x (2522 4 18,43 x 222) . 10° = 3324,29 KN.
0,9%1,5 1,15
On aN,;,x=61,61 KN <N, =3324,29KN......ccoceviiriiiiiiiininannnn. Condition vérifiee.

I n’y a pas de risque de flambement.
Le méme calcul s’applique pour tous les autres poteaux, et les résultats sont représenté dans

letableauV1.17.

Tableau VI1.17: Vérification au flambement des poteaux des différents étages

(1*bloc).
i As Br Ny™ Ny )
Etage I A a Observation
(cm?) | (cm3) || (KN) (KN)

RDC—»2m 0,14 || 16,00 || 0,82 /18,43 | 2304 || 1659,21 || 4024,32 | Condition verifiee

3eme_p géme 0,13 17,23 | 0,81 | 14,79 || 1849 |(1030,22 |/3190,19 Condition vérifiée

6eme — geme 0,12 | 18,67 | 0,80 || 11,55 || 1444 | /488,55 2460,65 | Condition vérifiée

La condition est vérifiée pour tous les niveaux donc il n’y a pas de risque de flambement.
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V1.7.2. Veérification de la contrainte de cisaillement :
« Le poteau le plus sollicité (50x50) cm? »
Trax = 9,8 KN.

Contrainte tangentielle :

T 9,8xX10
=— == = 4 MPa.
Wohxd ~ 50x45 0,0 a

Contrainte tangente admissible : * = min (0,13 X f.,5 . 5Mpa) = 3,25 MPa.

Ts = 0,04 MPa < 1, = 3,25MPa-- - weeermrmenreaie Condition vérifiée.
Pas de risque de cisaillement.

BLOC NO2 : bloc irrégulier avec un contreventement non parallele aux axes
principaux :

V1.7.3.Sollicitations de calcul :

Tableau V1.18: Les sections minimales et maximales imposée par le R.P.A

99/version2003.

Famille des poteaux Anmin=0,8 %b.h; Anaa=4%b.h; Amnaxe=6%b.h;
(50x50) cm? 20,00 cm? 10,00 cm? 15,00 cm?
(45x45) cm? 16,20 cm? 8,1 cm? 12,15 cm?
(40x40) cm? 12,80 cm? 6,4 cm? 9,6 cm?

Les sollicitations de calcul selon les combinaisons les plus défavorables sont extraites
directement du logiciel (ETABS 9.7.4), les résultats sont résumés dans les tableaux V1.19.

Tableau VI.19: Les sollicitations défavorables du 1" genre.

Famille
Combinison “ (50x50) (45x45) (40x40)

Nimax(KN) 1976,5 1287,07 626,08
@ Meorr(KN.m) 15,345 36,012 34,667

Nmin(KN) 284,48 125,21 15,4

) Meorr (KN.mM) 4,657 9,297 1,433
M max(KN.m) 48,965 46,066 54,863
© Neor(KN.mM) 1600 ,14 799 163,06
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2éme

Tableau V1.20: Les sollicitations défavorables du genre .
Famille
. (50x50) (45x45) (40x40)
Combinison
Nmax(KN) 1732,18 765,57 349,07
(@)
Meorr(KN.m) 24,707 10,862 12,89
Nmin(KN) 1,16 0,25 0,01
(b)
Meorr (KN.M) 25,029 0,866 6,459
Munax(KN.m) 35,211 38,356 39,001
(c)
Neorr(KN.m) 687,23 195,53 66,12

V1.7.4.Exemple de calcul :
Poteau (RDC) de section (50x50) cmz2.
V1.7.4.1.Calcul les armatures longitudinale :

Données :
» Largeur du poteau b =50 cm .
» Hauteur de la section hy =50 cm .
» Enrobagec=5cm.
» Hauteur utile des aciers tendus d = h-c= 45 cm .
» Contrainte des aciers utilisés f, =400 MPa .
> Contrainte du béton a 28 jours f.s=25 MPa.
> Contrainte limite de traction du béton fis = 2,1MPa .
> Fissuration peu préjudiciable.
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Combinaison du 1 genre :
1ércas:

Nmax = 1976,5 KN . Mcorresp = 15,345 KN.m.

D, 4
s |
." .“-l e
’ o .~
S0cm - Nﬁor_'rosp Z
” ~.
” ',’ \\,-
”~* Y0 -~
4 :‘ » \‘-
o P B
- ﬂ’ \\
v ! ."—- - . I’,
= - . I.’
'\\\.. -
. >
f \\\ ”~
N I > '\“~ -
\\\ 5 .y -
- -~ » -~
“50cm S X
. 7
b \\‘\ f
N ~o/
VR
\\
~
S— H-\ 2
-
~ . ’
~ _,-'/

Figure V1.4 :poteau (50.50) 2°™ bloc.

Détermination le centre de pression :

M 15,345
N~ 1976,5

e= = 0,00776 m.

M, =N, <d - % + e) =1976,5 X <0,45 -

)

0
+ 0,0078> = 410,72KN. m.

Veérification si la section est surabondante :
N, <0,81 X f,. X b X h;
Ny
M, <N, xd (1 - 0,514—)

b x d X fy,
Ny, =1976,5KN < 2868,75 KN.....ovviiiiiiiiiiicc e, Condition vérifiée.
M, =410,72KN.m < 605,95 KN.m.........coooiiiiiiiiiiiiiee, Condition verifiée.

Les deux conditions sont vérifiées donc la section est surabondante, les armatures ne sont

pas nécessaires (A;=A’1=0).
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2¢me cag ;

= Npin = 284,48KN . Mcorresp = 4,657 KN.m
Détermination le centre de pression :
e=x=0016m.

M, =Nu><<d—% +e> = 61,45 KN.m.

Vérification si la section est surabondante :

N,<0,81 X f,. Xb X h,.

M, <N, xd (1 — 0,514—“).
u u b ) d - fbc
Ny = 284,48 KN < 2868,75KN.......ccoviiiiiiiiiiiiiiiiiiieiieeeeeea, Condition vérifiée.
My =6145KN.m < 122,14 KN. M.....ovivinininiiiiiniiieieii e, Condition vérifiée.

Les deux conditions sont vérifiées donc la section est surabondante, les armatures ne sont
pas nécessaires (A,=A’,=0).
3éme cas ;
My = 48,965KN. m.
Neorresp = 1600,14 KN.

Détermination le centre de pression :

—M—0031
e—N— , m.

M, = N, X (d — % + e) = 368,99KN. m.

Veérification si la section est surabondante :
N, <0,81 X f, X b X h;.
Ny
M, <N, xd (1 — 0,514—)

b x d X fy,
Ny = 1600,14 KN < 2868,75 KN ..oviviiiiiiii e Condition vérifiee.
M, =368,99KN.m < 510,40 KN.m.......cooiiriiiiiiiiii e, Condition vérifiée.

(AgZA’ 3:O) .
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Combinaisons du 2°™ genre :

1¢r cas
Nmax = 1732,18 KN..
Mcorresp = 24,707 KN.m.

Détermination le centre de pression :

e=2_0014m
N
ht

Vérification si la section est surabondante :
{Nu£0,81 x fbc x b X h,.
M <N, xd(1—-0,514 Nu/b x d X f;,.).
N, =1732,18 KN < 3742,2KN.....ccoiiiiiiiiiiii i Condition vérifiée.
M, =370,69 KN.m < 612,57KN.M........ccooviiiiiiiiiiiiiiiiiieie, Condition vérifiée.
Les deux conditions sont vérifiées donc la section est surabondante, les armatures ne sont
pas nécessaires (A;=A’;=0).
2™ cas ;
Npin = 1,16 KN.
Mcorresp = 25,029 KN.m.

Détermination le centre de pression :

e=2_2157m
N

M, =Nux(d— % +e> = 25,25 KN. m.

Vérification si la section est surabondante :

{NuSO,Sl X f,c xb xh
M,<Nuxd(1—-0,514 X N,/bxd X fi.)

Ny =1L16 KN < 3742,2KN....cciiiiiiice e Condition verifiée.
My =2525KN.m > 0,52KN.....ccooiiiiiiiii e, Condition non vérifiée.
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La 2°™ condition n’est pas vérifiée, donc la section n’est pas surabondante, le calcul du
ferraillage est obligatoire. On doit d’abord procéder par Vvérifier si la section est entiérement

ou partiellement comprimée :
C
(d—)x N, — M, < (0337 - 0,81 xa)b x d? x i,
= 24,78KN.m < 168,06 KN. m.
La section est partiellement comprimée.

Calcul du ferraillage :

My 25,029x103
H bxd*xfp 50%X45%Xx14,17

=0,013<p, —>A = 0.

On a:
B = 0,977.

_ My, _ 25029x10°
T Bxdxos  0,977x45x348

= 1,39 cm?2.

S

»Section adoptée :
Amin = 0,008 X 50 X 50 = 20 cm?.
Aadopts = max(A1,A2,A3, A4,A5, A6,,Amin ) = max (0.0.0.1,91.0.0.20)
Aadopts = 20 cm?,
3*™cas :
= My = 35,211 KN.m.
Neorresp = 687,23 KN,

Détermination le centre de pression :
e=== 0,051m.
N

M, =N, X (d— % + e) = 172,66 KN. m.

Vérification si la section est surabondante :
N, <081 x f,. xbxh
{MuSNu xd(1-0,514 x Nu/bxd X f,.)
Ny = 687,23 KN <3742,2KN...coiiiiiiiiiiiii e Condition veérifiée.
M, =172,66 KN.m > 282,98 KN.m.........cooeviiiiiiiiiiiienns Condition vérifiee.
Les deux conditions sont vérifiées donc la section est surabondante, les armatures ne sont

pas nécessaires (As=A’s=0).
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Tableau V1. 21:Tableau récapitulatif du ferraillage des poteaux (2°™bloc).

2éme

1%genre genre
. .. M M Amin
Famille | Combinaison “ A u A Aadoptee(CM?)
calcul calcul (sz)
Nu(t) | (KN. Nu (t) | (KN.
(cm?) (cm?)
m) m)
1976, | 410, 1738,1 | 370,6
€)) 0 0
5 72 8 9
§ 284,4 |/ 61,4
X , , 4T16+8T14
@ (b) o . 0 1,16 25,25 1,91 20,00 As=20.36
1600, | 368, 282,9
(© 0 |/ 687,23 0
14 99 8
1287, | 261, 144,6
(a) 0 | 765,57 0
07 28 9
@ 125,2 | 31,1
X , , 4T14+8T14
g (b) . . 010,25 0,91 0 | 16,20 As=18.48
182,
(© 779 0 | 195,53 | 72,57 0
39
626,0 |l 128,
€)) 0 | 349,07 | 65,28 0
s 8 35
=,
X 4T14+8T12
g (b) 15,4 |/ 3,69 0 ]o01 6,46 | 0,46 12,80 As = 15,20
163,0 | 79,3
(©) 6 ) 0 | 66,12 48,93 | 2,84
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V1.7.4.2.Calcul des armatures transversales :

Diametre des armatures transversales :

(Dt:(DI/?)
(Dt =20/3.
O =8 mm.

Les armatures transversales des poteaux sont calculées a lI'aide de la formule :
Ar _ pa X W

St hXfe

Vu : Effort tranchant de calcul .

h, : Hauteur totale de la section brute .
fo: Contrainte limite élastique de I'acier d'armature transversale .
pa : Est un coefficient correcteur égale a 2,5 si I'élancement géométrique Aq> 5 et a 3,5 dans le
cas contraire.
S; : Espacement des armatures transversales.
Calcul de ’espacement :
D’apreés le R.P.A 99/ version 2003 [2] on a :
-En zone nodale :  S; < min (10 @, .15cm) = 15cm  Soit S; = 10 cm.
-En zone courante : S; < 15@; = 18 cm Soit S; = 15 cm.
Calcul de I’élancement géométrique A, :
Ag = L¢/b
Avec :
L¢ : Longueur de flambement du poteau.
b : Dimension de la section droite du poteau.
L= 0,7 X L.

0,7 X 3,20

= 4,48 m.
0,50

Ag = 0,7 XLo/b:

Ag = 448 <5=p, = 3,5 (D’aprés le RPA.99/version 2003"[2] Art 7.4.2.2").

S.p,V, 15x35x 11,14
h,f, 50x 235

donc: At = =0,05cmz?,
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Quantité d’armatures transversales minimales :
At/ St.b: En % est donnée comme suit :
A=03%— Ag = 4,48 <5

{ Zone nodale : A, = 0,003 x 10 x 50 = 1,50 cm?.
Zone courante: A, = 0,003 x 15 x 50 = 2,25 cm®.
Ay = 8¢ = 4,02 cm?/ml.

Le choi :{
€ oXs, = 13 em.

Vérification de la section minimale d’armatures transversales :

Abtéfe >max(c 0,4MPa)=0,4MPa

S
Ay > 0,4 xS xb/f,.Ronds lisses=> f, = 235 MPa.
A= 0,4x15x50/235 = 1,28cm? < 4,02cm®.........cccnnn.. Condition vérifiée.
Détermination de la zone nodale :

La zone nodale est constituée par le nceud poutre-poteau proprement dit et les extrémités

des barres qui y concourent.

h, 320
{ h' = Max (E'b'h' 60cm) = Max (T 50.50.60) = 60 cm.
I =2xh =2 x 50 =100cm.

V1.8.Les vérifications :

V1.8.1.Vérification a I’état limite ultime de stabilité de forme :

Les éléments soumis & la flexion composée doivent étre justifiés vis-a-vis du flambement.
I’effort normal ultime est définit comme étant I’effort axial maximal que peut supporter un
poteau sans subir des instabilités par flambement.

B, X foog fe
N, = x(¥+A x—)
CE 09Xy Y

Avec
a: CoefTicient fonction de 1’élancement .
B, : Section réduite du béton .

A : Section d’acier comprimée prise en compte dans le calcul.

0,85
TTOX A/3B)E T
0,6X(A/35)2 con o et et e et et et et et et et eet ene ent ent een een een een ee et sre sen anre s s e e STA S 50

v e SIA < 50

=]
Il
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Exemple de calcul (RDC) :

Longueur de flambement :  L{=0,7xlo =L = 2,24.

Rayon de giration: i = \/% =>i= \/% =2i=0,14 m.

A=t a=28 s 16 0,82
= - = = = = = .
i 0,15 a="
-La section réduite : B,= 2304 cm?
-Selon « R.P.A 99/version 2003 [2]» A =0,8%x B, ..cccccvvr vovveiris cereerenns . Zone lla

A =0,8%x B, = 18,43cm?

Donc
Ny = 0,82 x (2222 4 18,43 x 220) . 10° = 3324,29 KN.
0,9%x1,5 1,15
OnaNp.x=61,61 KN<N,;=332429KN........ccooviviiiiiiiiiniinnn, Condition vérifiée.

Il n’y a pas de risque de flambement.
Le méme calcul s’applique pour tous les autres poteaux, et les résultats sont représenté dans le

tableau V1.22.

Tableau V1.22: Veérification au flambement des poteaux des différents étages

(2°™bloc).
) A B [ N™ Ny _
Etage | L A Observation
(cm?d) || (cm?) || (KN) (KN)

RDC—»2m 0,14 | 16,00 || 0,82 /18,43 | 2304 || 1659,21 || 4024,32 | Condition vérifiée

3eme_p géme 0,13 17,23 (0,81 | 14,79 || 1849 |[/1030,22 |3190,19 Condition Vvérifiée

6™ g™ [ 0,12 18,67 | 0,80 | 11,55 || 1444 | 48855 | 2460,65 | Condition vérifiée

La condition est vérifiée pour tous les niveaux donc il n’y a pas de risque de flambement.

V1.8.2.Vérification de la contrainte de cisaillement :
« Le poteau le plus sollicité (50x50) cm?2 »
Tmax = 11,14 KN.
Contrainte tangentielle :
T 11,14%10
1,=— = ——— = 0,05 MPa.
bxd 50%45 o
Contrainte tangente admissible :

©* =min (0,13 X f]_c28 .5Mpa) = 3,25 MPa.
T = 0,05MPa < T, = 3,25MPa...eiiieiiieeie e Condition vérifiée.
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Tableau V1.23: Ferraillage des poteaux.

Niveaux Bloc 1 Bloc 2
4T16 + 8T14 4T16 + 8T14
i
50cm S0cm
(50x50)
- Slcm d — Slcm
4T14 + 8T14 4T14 + 8T14
[
45cm 45cm
(45x45)
_ 45em T 45cm
4T14 + 8T12 4T14 + 8T12
(40)(40) 40cm 40cm
— 40cm ! . 40cm
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V1.9.Conclusion :

Dans ce chapitre nous avons calculé le ferraillage de différents éléments de portique
(poteaux, poutres).
> Les poutres sont calculées en flexion simple.

» Les poteaux sont calculés en flexion composeée.
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I.1 Introduction :

Les présentes regles visent a assurer une protection acceptable des vies humaines et
des constructions vis a vis des effets des actions sismiques par une conception et un
dimensionnement appropriés.

Tous types de structure possedent leurs propres caractéristiques, 1’une de ces dernier
est la direction critique d’excitation sismique d’un part. Et I’exigence architecturale
moderne complique la tache de sa détermination d'autre part. En raison d’exposée les
différentes méthodes de résolution , dans ce chapitre on va explorée les codes de
conception parasismique moderne ainsi que les avancées de la recherche. Et les code

parasismique en vigueur, ne nous facilitent pas la tache, comme on va le voir ci-dessous.

‘\i\\\ P/ "-""}”i

Figure 1.1 :structure de déférant direction et uniforme architecturent.
1.2 Comparaison internationale des codes parasismiques existants :

Habituellement pour 1’évaluation des efforts d’action sismiques, 1’ingénieur doit
prendre les axes principaux (X, y) de la structure comme sens d’excitation, L’article 4.3.3
des regles parasismique Algérien RPA 99 (modifiées 2003) [2] nous a amené a poser des
questions concernant la direction la plus critique.

Pour répondre a ces questions on a cherché au sein des codes sismiques dans le monde :
L’article 4.3.3 RPA 99 (modifiées 2003) [2] stipule que :

« L'action sismique doit étre appliquée dans toutes les directions jugées déterminantes
pour le calcul des forces sismiques ainsi que les directions qui leur sont perpendiculaires,
compte tenu de la configuration en plan de la structure. Pour les structures ayant leurs
éléments de contreventement distribués le long de deux directions orthogonales, ces deux

directions sont a retenir comme directions d'excitation ».
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Alors que veut dire les directions jugées déterminantes ?

De méme, P’article 1620.1.10 du code américain (IBC 2006) [7] parle de I’effet de la
charge la plus critique mais sous quel angle ?
La direction d’application des forces sismiques utilisées dans la conception est celle qui va
produire I'effet de la charge la plus critique dans chaque composant. L'exigence sera
réputée remplie si les forces sismiques de conception sont appliquées séparément et
indépendamment dans chacune des deux directions orthogonales.
Quant a I’article 5.3.1 du code de la nouvelle Zelande NZS 1170.5-2004[8] suggeére :
Pour toutes les structures, différentes directions de l'application d’actions sismique doivent
étre prises en considération pour déterminer I'effet le plus défavorable.
Aussi, article 3.3.3.1 de I’eurocode8 [9] parle de direction appropriée :
« Chaque fois qu'un modéle tridimensionnel est utilise, I'action sismique de calcul doit étre
appliguée suivant toute direction horizontale appropriée (en prenant en considération les
dispositions des structures en plan), et pour chacune de ces directions, dans une direction
orthogonale. Pour les batiments dont les éléments résistants sont disposes suivant deux
directions perpendiculaires, ces deux directions sont considérées comme les plus
défavorables ».
L’article 4.1.8.8 du code canadien (NBCC 2005) [10] expose que :
La direction des forces sismiques est supposée agir dans toutes directions horizontales,
sauf
pour fournir des niveaux de force adéquate on doit prendre en considération :

a) Lorsque les éléments de résistance sont orientés selon deux axes orthogonaux, les
analyses indépendantes sur chacun de ces axes principaux doivent étre effectuées,

b) Lorsque les éléments de résistance ne sont pas orientés le long de deux axes
orthogonaux et l..F,.S; (0,2) est inférieure a 0,35, des analyses indépendantes sur
deux axes orthogonaux sont autorisées. ou I, : le facteur importance du batiment,
Fa . ’amplification de site et S, : accélération spectrale.

c) Lorsque les éléments de résistance ne sont pas orientés le long de deux axes
orthogonaux et le.F,.S, (0,2) est supérieure ou égale a 0,35, I’analyse de la structure
se fait d’une fagon autonome dans deux directions orthogonales pour 100% des
charges sismiques appliqués dans un sens plus 30% des charges sismiques
prescrites dans la direction perpendiculaire.

Semblablement a ’article précédent du code canadien certain code parasismique

(eurocode8,IBC...) propose la régle de pourcentage pour les structures tres irrégulieres.




CHAPITRE I : Etat de art

Comme indique ’article 12.5.3 du code américain IBC 2006[7] :

Combinaisons orthogonales de la charge sismique. La structure doit étre analysée en
utilisant l'analyse modale spectrale, ou I’analyse linéaire par accélérogramme. L’effet de
charge sismique le plus critique peut étre garanti avec des excitations sismiques appliquées
dans deux sens orthogonaux quelconque et en utilisant la régle de combinaison suivante :
100 pour cent des forces pour une direction plus 30 pour cent des forces pour la direction
perpendiculaire.

Les RPA comme tout le reste des reglements parasismiques, exige que 1’excitation suive
les directions les plus défavorables, mais il n’expose pas d’une méthode pour sa
détermination.

11 faut souligner que méme si cette comparaison n’est exhaustive pas, elle est
certainement representative des différentes approches pratiquées. Mais, est ce qu’elle
résume tous les avancées de la recherche dans ce domaine.

1.3 Les avanceées de la recherche en la matiére :

Le spectre de réponse et 1’analyse des structures sont développé dans les dernicres année
Je séisme multidirectionnel est appliqué sur les structures, ces analyses structurales dans
les ne sont pas encore approfondi et ne sont pas encore incorporés dans les reglements
parasismiques et aussi dans les logiciels.

Penzien et Watabe [11] est défini la caractérisation tridimensionnelle des mouvements
sismiques ce dernier c’est un ensemble d'axes orthogonaux le long de laquelle les
composantes ne sont pas reliées. Cet étude est basé sur des accélérogramme enregistrés
révele que :

» l'axe principal majeur suit la direction de I'épicentre
Pendant que :
> l'axe principal mineur est orienté verticalement par rapport a 1’axe majeur.
Et pour une conclusion on trouve que 1’analyse de la réponse sismique multidirectionnelle
est nécessaire a I'égard de progres futurs de génie parasismique.

Une qualité tout a fait originale de I'analyse des structures sous séisme est proposée par
le logiciel EPICENTRE [12] concernant l'orientation des séismes a considérer, il est
rappelé dans cette étude que la direction d'un séisme est aléatoire et que, par conséquent, il
convient d'analyser une structure sous les deux composantes horizontales orthogonales
d'un séisme agissant suivant les directions principales. Il faut entendre par directions

principales d'une structure, les directions préférentielles dans lesquelles s'orientent
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sensiblement les différents modes de vibration de flexion, lorsque I'on balaye le plan a
partir des axes géométriques horizontaux de la structure, il est démontré dans cette
présentation que la participation d'un mode atteint un extremum lorsque le séisme est
orienté suivant l'une de ces directions préférentielles, ou suivant la direction
perpendiculaire. C'est dans cette optique que le logiciel EPICENTRE détermine ces
directions de participation maximale et applique a la structure les séismes de calcul suivant
ces directions.

Smeby et. Al. [13] présentes Une regle de combinaison spatiale pour I'entrée sismique
multidirectionnelle .Cette application de la méthode du spectre de réponse est une bonne
approximation pour I'analyse dynamique des structures linéaires. Son principe est basé sur
la corrélation entre les réponses modales, ainsi la corrélation entre les composantes
d’excitation sismique.

Cette méthode est définie pour les directions des mouvements qui suivent le modéle
Penzien-Watabe. Le procédé permet des estimations de la valeur maximale d'une quantité
de réponse.

Lorsque la direction d’excitation sismique est inconnue on utilise deux méthodes
alternatives sont & prévoir :

> 1% méthode : conception conservatrice en utilisant la direction la plus critique de
la structure.

> 2°™méthode :doit considérer la direction principal d’excitation comme une
variable aléatoire et effectuer une intégration sur le rangé des valeurs possibles.

Pour des raisons pratiques, les spectres de réponse doit étre spécifié pour les composants
de mouvements sismique le long des directions principales de structure. Si ces composants
ont la méme intensité la regle se déroule en deux calculs, d'abord la combinaison
quadratique compléte (CQC) pour chaque composant pour obtenir les réponses modales
puis une (SRSS) regle racine carrée de-Somme-de-carré a combiner les réponses de chacun
des trois composantes d’excitation sismique.

Wilson, Edward L. . Suharwardy, [14]montre que les régles de pondération utilisés
pour les spectres de réponse qui s'appliquent :

> a100% des efforts prévus dans une direction de la structure concurrente
> a 30 ou 40% des forces dans la direction perpendiculaire dependent de la sélection

des directions.
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Dans leur travail :
» ils ont supposé que les composantes d’excitation sismique ne sont pas corrélées le
long des directions principales de la structure.

La formule analytique présentée est une (SRSS) pour les forces spectrales.
Il est montré que la force maximale est obtenue avec la (SRSS) des réponses individuelles
a la fois les spectres en direction 6 =0 ° et 6 = 90 ° orientée selon les axes structuraux. Par
conséquent, il en résulte une conception structurelle qui présente une résistance égale a la
demande sismique dans toutes les directions.

un exemple numérique pour comparer les estimations de la quantité des réponses entre
la régle de 30% et 40 %, est développé par Menum, Charles et Der Kireghian, Armen
[15] , SRSS et la méthode de CQC3, en utilisant un pont courbé. Une analyse dynamique
unique a été réalisée pour les méthodes alternatives et une analyse paramétrique pour de la
méthode CQC3. Il est démontré que pour les autres méthodes les estimations des quantités
de réponse sont sensibles a la direction des axes structurels. Dans la plupart des situations
pratiques, la regle des 40% donne des estimations plus prudentes que la SRSS et CQC3.
L'orientation critique pour la quantité de réponse peut étre précisément calculée a l'aide de
la méthode de CQC3. D'autre part, les regles de pourcentage et SRSS permettent de
calculer l'orientation critique suivant une approche par essais et erreurs.

Lopez, Oscar A.. Chopra, Anil K. [16] est développée Une formule précise dans
laquelle c’est une réponse critique est due a 1’excitation sismique a trois composantes non
liées aux axes principaux de la structure. Le but de cet étude est pour 1’évaluation de la
réponse critique des deux composantes horizontales. Cela a été présenté comme une
amélioration de la regle de combinaison spatiale des directions sismiques.

Zaghlool et al. [17] conduisent des analyses dynamiques linéaires et non linéaires dans
le temps sur une série de 18 batiments tridimensionnelles en béton armé de 6, 9 et 12
étages ayant des rapports de périodes Tx/Ty variant de 1.0 a 3.0. Pour ces analyses, les
auteurs choisissent 11 paires d’accélérogrammes sélectionnés de sorte que leurs spectres
d’accélération couvrent les périodes des structures analysées. Les objectifs visés par cette
¢tude sont d’une part de scruter les méthodes de combinaisons préconisées par les codes
parasismiques (SRSS et regle des 30%) et d’autre part d’examiner [’hypothése
d’indépendance des composantes horizontales du mouvement sismique au sens de Penzien
et Watabe (1975). Les réponses considérées dans cette étude sont les déplacements des

poteaux de rive du rez-de-chaussée ainsi que le déplacement latéral au sommet des
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batiments. Les auteurs précisent cependant que 1’étude ne tient pas compte de I’interaction
bi-axiale.

Salazar et al [18] explorent I’effet combiné des composantes horizontales des séismes
sur les structures métalliques du type MRSF (Moment Resistant Steel Frames), a travers
une étude analytique. Les auteurs examinent la validité de la régle des 30% et de la
méthode SRSS pour I’estimation des réponses combinées dues a 1’action simultanée des
composantes horizontales des séismes. L’étude est faite a 1’aide d’analyses dynamiques
transitoires élastiques et non linéaires sur 4 modéles de structures tridimensionnelles ayant
des caractéristiques dynamiques différentes (périodes fondamentales de 0.21, 0.67, 1.15,
1.32 s selon la direction X et 0.34, 1.04, 1.61, 1.93s dans la direction Y, respectivement).
Les structures sont soumises a un ensemble de 20 séismes ayant des périodes
prédominantes variant de 0.11s a 2.20s. Les réponses considérées dans cette étude sont le
cisaillement total a la base et I’effort axial dans les poteaux situées au rez-de-chaussée. Les
réponses, dans les directions X et Y (axes de référence des structures) sont calculées pour
trois types de poteaux (suivant leur position dans le systeme structural. Les résultats de
cette étude montrent que le pourcentage de la regle de combinaison dépend des périodes
fondamentales de la structure, de la période prédominante du séisme, du type de réponse
(cisaillement a la base ou effort axial) et du type d’élément (poteau de rive, intérieure ou
intermédiaire) et qu’il peut atteindre des valeurs largement supérieures a 30%, notamment
dans les analyses non linéaires. Les résultats montrent aussi que la regle des 30% et la
méthode SRSS peuvent sous-estimer les réponses exactes et qu’elles ne sont, par
conséquent, pas adéquates.

une formule analytique est développé par Athanatopoulou, A.M. [19] pour estimer
I'angle d'incidence critique et la valeur maximale correspondante d'un paramétre de
réponse pour les structures excitées sismiquement sous trois composants corrélés : deux
composantes horizontales appliquées dans des directions arbitraires et une composante
verticale.

La formule considére seulement les réponses sismiques linéaires.
IIs ont effectué deux analyses « time history » spécifique :
» pour les composantes horizontales ,
» pour la composante verticale.
Les résultats d’analyses atteintes montrent que la valeur critique d'une quantité de
réponse peut étre jusqu'a 80% plus grande que la réponse habituelle produite lorsque les

composants sismiques sont appliqués le long des axes structurels.

G
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Une étude paramétrique est présentée par Athanatopoulou, A. M. [19] afin d’évaluer la
variation de la réponse sismique par rapport a I'angle d'incidence soumise a une excitation
bidirectionnel. L'étude a inclus une variété de modéles de construction en béton armé
Symeétrique, asymetrique en plan, puis en élévation, en cing et dix étages.

L'é¢tude a mis en ceuvre la méthodologie développée par Athanatopoulou (2004) et ont
conclu que la quantité de réponse peut étre jusqu'a 76% plus élevé que prévu lorsque les
composants sismiques sont appliques le long des axes structurels. Ils n'ont trouvé aucune
dépendance de la variation de réponse sur les caractéristiques géométriques de I'immeuble.
En outre, ils ont confirmé les conclusions recueillies dans I'étude précédente.

Le processus utilisé par Vamvatsikos, D [20] implique un ensemble d’analyse non
linéaire d'une structure par une série d’accélérogrammes enregistrés auparavant, ayant
chaque composant la méme échelle a plusieurs niveaux d'intensité et la collecte des
parameétres de réponse. L'application de la méthode est atteinte par I'analyse d’une structure
de 20 étages en acier soumis a une charge sismique bi-axial. Une suite de vingt-six (deux
composants chacun) des mouvements sismique est utilisée. Une sélection correcte des
mesures d'intensité et d’autres paramétres sont donnés en fonction des composantes
d'accélération spectrales. Cette application aux structures 3D est considérée comme un
outil puissant pour I'analyse capable d'évaluer soigneusement la performance sismique des
structures spatiales.

Le travail de Rigato, Antonio B.. Medina [21] évalue I’Influence de l'angle
d’orientation critique sur les calculs sismiques pour les structures (a un seul étage) a la fois
symétriques et asymétriques soumises a des mouvements sismique bidirectionnelles.

Un ensemble de 39 paires d’accélérogrammes ont été utilisés pour effectuer le calcul non
linéaire.

L'étude a inclus deux types de structure, réguliere et irréguliére en torsion. L'évaluation a
été effectuée pour différents degrés d'inélasticité, qui ont été atteints en variant la capacité
de moment plastique dans les poteaux, en fonction du facteur de réduction Rd 1, 2, 4 et 6.
L'influence de la direction alité du mouvement sismique a été étudiée sur :

> les demandes de ductilite,
» les déformations des poteaux ,
> les rotations de la dalle.

Ils ont conclu que les valeurs maximales des parametres de calcul examinés sont
susceptibles de se produire lorsque les composants horizontaux des mouvements sismiques

sont appliques a un angle différent de celui des axes de structure.
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En général les déformations non-linéaires sont sous-estimées lorsque les composants du
mouvement sismique sont appliqués le long des axes structuraux. L'angle critique dépend
de la période fondamentale, le modele et le degré d'inélasticité cela rend sa détermination
compliqué et difficile.

La premiere partie de I'étude faite par Lagaros, Nikos D [22], évalue l'influence de
I'angle d'incidence dans le cadre de la méthode dynamique incrémental a travers une étude
paramétrique. Les mouvements sismiques employés ont été enregistrés a partir de Loma
Prieta, I'lmperial Valley et les tremblements de terre de Northridge. Deux structures en
béton armé symétrique et asymétrique sont évaluées. L’excitation sismique est appliquée
dans une gamme de directions de 0 ° a 360 °, & la variation de l'angle de 5 ° et mis a
I'échelle & Sa (T1) de 0,05 g, 0,30 g et 0,50 g. ils ont observé que la réponse sismique varie
de maniére significative par rapport a I'angle d'incidence. Une autre remarque est que la
réponse sismique critique coincide avec différents angles d'incidence.

La deuxieme partie de I'étude, comprend six implémentations de la méthode dynamique

incrémental qui les ont comparés en fonction de la courbes de fragilité a I'Etat limites.
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1.4 Conclusion :

A travers la comparaison internationale des codes parasismique et en basent sur les
résultats de I’état de la question non exhaustif Prise en compte de 1’évolution récente de la
réglementation internationale, il est tout-a-fait claire que 1’angle critique d’excitation a une
influence certaine sur la réponse structurels quant a sa méthode de détermination, il n’y a
pas un consensus sur une formule précise comme en témoignent les codes parasismique.
Toutefois, il existe quelques formules analytiques qui ne sont pas pratiques pour la
majorité. Car ils ont été déterminés pour les batiments a un seul niveau. Par conséquent, il

est trés difficile la transposer par les batiments a plusieurs niveaux.
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I11.1.Introduction :

L’objectif de I’ingénieur des structures de nos jours est de construire des structures qui
résistant aux charges permanent et d’exploitation et aussi au charge accidentelles tel que le
séisme. On a étudié deux batiments un d’un forme irréguliére avec un contreventement
paralléle aux axes principaux (figurell.1) et I’autre irrégulieére avec un contreventement
non parallele aux axes principaux (figure I1.2) .L’¢tude se fait d’apre le réglement
parasismique algérienne RPA 99 qui applique les forces séismiques dans les deux sens x
(0=0°) et y (=90°).

Notre travail consiste de rependre cette ¢tude avec la variation de I’angle d’excitations du
0 a 360 degrés avec un pas de 10 degrés sur le bloc irréguliére avec un contreventement
parallele aux axes principaux et une pas de 15 degré dans le bloc irréguliere avec un
contreventement non parallele aux axes principaux on utilise ETABS V 9.7.4 pour
I’analyse modale spectrale.

La variation de I’angle étudie le déplacement maximal dans chaque structure.
11.2. Batiment irréguliére avec un contreventement parallele aux axes
principaux :

Le batiment est jugé irrégulier avec un contreventement parallele aux axes principaux :

. La modélisation faite sur logiciel ETABSV 9.7. 4 a été effectuée pour évaluer les effets

de I’action sismique.

Pour ce batiment, on étudier le déplacement horizontal .
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Figurell.1 Modéle ETABS V 9.7. 4(1*"bloc).
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11.3. Déplacement horizontal :
Aprées la variation de I’angle d’excitation sismique nous avons obtenu les résultats
présentés dans le tableau suivant :

11.1.Tableau des déplacements(1®" bloc).

N I’angle déplacement N I’angle déplacement(mm)
(mm)

1 0 25,9 20 190 25,5
2 10 25,5 21 200 24,3
3 20 24,3 22 210 22,4
4 30 22,4 23 220 19,7
5 40 19,7 24 230 18

6 50 18 25 240 20,4
7 60 20,4 26 250 22,1
8 70 22,1 27 260 23,1
9 80 23,1 28 270 23,4
10 90 23,4 29 280 23,1
11 100 23,1 30 290 22
12 110 22 31 300 20,3
13 120 20,3 32 310 17,9
14 130 17,9 33 320 20
15 140 20 34 330 22,5
16 150 22,5 35 340 24,4
17 160 24,4 36 350 25,5
18 170 25,5

19 180 25,9
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déplacement (mm)

°

Figure 11.2.graphe de Déplacement horizontal suivant la direction du séisme (1*'bloc).

D’apres les résultats représentés dans le graphe de la figure 11.2, nous avons constaté que
les valeurs maximales du déplacement sont suivant les angles 0°-90°-180°-270°, donc nous
pouvons dire que les structures ayant leurs éléments de contreventement distribués le long
de deux directions orthogonales, ces deux directions sont a retenir comme direction
d’excitation sismique comme est marqué dans les réglements parasismiques algérien
(Article 4.3.3), et de méme pour les structures irréguliére ayant leur élément de

contreventement distribué suivant deux sens orthogonales.
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11.4. Batiment irrégulier :avec un contreventement non paralléle aux
axes principaux :
Le batiment est jugé irrégulier avec un contreventement non parallele aux axes

principaux.
La modélisation faite sur logiciel ETABS V 9.7. 4 a été effectuée pour évaluer les effets

de I’action sismique. Pour ce batiment, on étudier le déplacement horizontal.

Figure 11.3. Modéle ETABS V 9.7. 4.(2°™ bloc).
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11.5.Déplacement horizontal :
Apres la variation de 1’angle d’excitation sismique nous avons obtenu les résultats
présentés dans le tableau suivant :

I1.2.tableau des déplacements(2°™ bloc).

N I’angle déplacement N I’angle déplacement(mm)
(mm)

1 0 10,2 14 195 7,2
2 15 7,2 15 210 7,6
3 30 7,6 16 225 7,9
4 45 7,9 17 240 7,7
5 60 7,7 18 255 7,2
6 75 7,2 19 270 10,2
7 90 10,2 20 285 12,5
8 105 12,5 21 300 13,9
9 120 13,9 22 315 14,4
10 135 14,4 23 330 13,9
11 150 13,9 24 345 12,5
12 165 12,5

13 180 10,2
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déplacement (mm)

315°

300° 60°
285° 75°
270° 90°
255° 105°

240° 120°

225° 135°
210° 150°
195° 165°
180°

Figure 11.4.graphe de Déplacement horizontal suivant la direction du séisme
(2°™bloc).

D’aprés les résultats représentés dans le graphe de la figure I1.4, nous avons
constaté que les valeurs maximales du déplacement sont suivant les angles 135°t 315°,
donc nous pouvons dire que les structures irréguliéres dont leurs éléments de
contreventements ne sont pas répartis suivant deux directions orthogonales, possedent deux
directions critiques orthogonales de calcul sismique d’ou ces directions critiques doivent
étre prises en compte et justifiées dans les calculs de structure notamment, pour les

structures irréguliéres.
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11.6.Conclusion :

Dans cette étude, on est arrivé a analyser 1’influence de la direction sismique a 1’aide de
logicielle étapes.

Apres I’analyses des résultats, on a remarqué pour le bloc irrégulier avec un
contreventement paralléle aux axes principaux que les déplacements horizontaux de la
structure est maximale suivant la direction principale du batiment X et pour la deuxieme
direction Y le déplacement est nul .

Pour le bloc irréguliére avec un contreventement non parallele aux axes principaux,
I’analyse est plus complexe, on observe que le déplacement horizontal ne sont pas
maximales pour la direction classique Y(a = 90). Et ont remarqué un axe de symétrie par
rapport I’axe de 45 degré.

Ces résultats sont intéressants par rapport a la méthodologie classique adoptée par
I’ingénieur. Il suppose que les directions les plus défavorables du séisme sur une structure
sont les directions principales, celles observées dans les modes propres de vibration de la

structure.
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Conclusion générale :

Pour offrir une meilleure résistance au séisme, les ouvrages doivent de préférence
avoir d’une part des formes simples d’autre part une distribution aussi réguliére que
possible. Autrement, le séisme peut affecter la structure de maniére non uniforme et
donc perturber des zones plus que d’autres.

La direction horizontale du séisme ou son angle d’incidence crée des

sollicitations variables, plus ou moins importantes, au niveau des éléments structuraux.
Cet effet est surtout observé, par I’ingénieur d’étude, dans les batiments des formes
irrégulicres. Le code algérien, RPA99, ne permet pas d’étudier I’effet de la direction du
séisme autre que celles des axes principaux du batiment. La direction sismique y est
définie comme celle perpendiculaire aux dimensions du batiment (suivant x et y).
Notre étude a montré que pour une structure réguliére en plan ou surtout irréguliére, la
réponse de la structure peut étre aussi différente pour des angles de direction du séisme
différent des axes principaux du batiment. En variant I’angle de la force sismique, on a
rencontré des réponses en déplacement contraintes plus élevées que celles des axes
principaux du batiment.

Ces résultats sont aussi intéressants pour 1’ingénieur qui doit réfléchir sur cette
caractéristique ou comportement dynamique du batiment qui n’est pas aussi régulier
qu’on le pense. Il y a alors de combiner les deux actions sismiques Ex et Ey suivant les
axes principaux du béatiment ou de majorer de maniére convenable ces actions
sismiques pour envelopper les cas extrémes.

Pour des études ou travaux complémentaires par rapport a notre projet de fin
d’études, on peut proposer une étude globale par rapport a toute les typologies
structurelles (réguliere, irréguliére, en plan, en élévation, avec ou sans voile

parasismique,...) et aussi en tenant compte de la composante verticale du séisme.
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Mémoire Neggaz et belferare étude d’une Tour (R+15) & usage multiple habitation,
commercial et administratif.
Mémoire Boudia et Khatiri étude de l’effet de la direction du séisme sur le
comportement et le dimensionnement d’un batiment en béton arme.
Mémoire Debabi et Mazari étude d’un batiment R+5 +3 entre sol en béton armé a
usage mixte (habitation et commerce) contreventé par un systéeme mixte voiles-portique.

e Les logicielles :
» ETABS V9.7.4 (analyse des structures).
» AUTOCAD 2014 (Dessin).



