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Résume.

Le but de ce travail est I’étude d’une structure en beton armé de forme irréguliere, constituée de 15
étages et d’un rez-de-chaussée, réalisée dans le cadre du logement socio- participatif.

Cette tour se situe a Ain ElI Malha, Gué de Constantine, wilaya d’Alger qui fait partie de la zone de
forte sismicité. C’est une structure contreventée par des voiles porteurs, sa conception est faite
conformément aux Reglement Parasismique Algérien (RPA99 version 2003) et les codes du beton
armé (CBA 93, BAEL 91).

L’étude dynamique a été réalisée a I’aide du logiciel ETABS V 9.0.7. L’étude de I’infrastructure du
batiment a abouti a une fondation de type Radier général suite a I’importance des charges transmise
au sol d’assise.

Mots clés.

Beton armé, contreventement, voile, étude dynamique, étude au vent, Etabs, Radier, poteaux,
poutres, période de vibration.
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Abstract.

The goal of this work is the study of a concrete reinforced structure with an irregular shape, made
up of 15 floors and a ground floor, realised socio-participative housing program.
This tower is located at Ain ElI Malha, Gué de Constantine, wilaya of Algiers which belongs to the
zone of strong seismicity. It is a structure braced by carrying veils; its design is done in accordance
with Algerian Parasismique Payment (RPA99 version 2003) and the codes of the reinforced
concrete (CBA 93, BAEL 91).
The dynamic study was carried out using software ETABS V 9.0.7. The study of the infrastructure
of the building led to a foundation of general raft type due to the importance of the loads transmitted
to the ground.

Key words.
Reinforced concrete, wind-bracing, veil, dynamic study, study under the effect of Wind, Etabs,
Foundation raft, columns, beams, period of vibration.
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Introduction générale

INTRODUCTION
GENERALE

Construire était et reste un des grandes préoccupations de I’homme depuis des siecles,
cette préoccupation s’est accrus avec le développement de I’industrie et la véritable explosion
démographique, ce qui a conduit les décideurs dans tout les pays du monde a adopter la
solution de batir en hauteur suite aux limitations des terrains en villes et les importantes
demandes en logements et espaces de travail (bureaux, ateliers ...).

Cette solution n’est pas sans difficultés; en augmentant la hauteur, les structures
deviennent plus vulnérables et plus exposées aux sollicitations sismiques et celles dues au
vent, mettant ainsi les vies de ces occupants ainsi que celles de ces voisins en danger sans
oublier les pertes matériels.

Les ingénieurs sont toujours confrontés au probléme de la non connaissance exacte des
lois de comportement des matériaux, ainsi que celles des sollicitations ceci a conduit les
ingénieurs a établir des reglements de conception et de calcul des structures avec un
compromis entre cout et niveau de sécurité a considérer.

En Algérie les expériences vécus, durant les derniers séismes a conduit les pouvoirs
publics avec I’assistance des experts du domaine a revoir et a modifier le réglement
parasismique Algérien en publiant le RPA99 version2003 dans lequel des régles de
conception et de calculs sont spécifiés. Ce réglement vise a assurer un niveau de sécurité
acceptable des vies humaines et des biens vis-a-vis des actions sismiques par une conception
et un dimensionnement appropriés.

Dans le présent travail on présentera une étude détaillés d’une tour en R+15 sur radier
géneral réalisée dans le cadre location et vente lancée par le ministre de I’habitat.

Ce projet présente des particularités, c’est pour quoi on I’a choisi comme projet de fin
d’études, qui sont :

X Une irrégularité en plan et en élévation.

X Un pourcentage de vides important dans les planchers présentant une difficulté dans la
considération de la rigidité des contreventements horizontaux (diaphragmes).

X Une hauteur importante qui nécessite un systeme de fondation adéquat.

X Modélisation par le logiciel ETABS version 9 d’une structure irréguliére.

L'étude de ce projet sera menée selon les étapes principales suivantes:

v La premiére étape portera sur la présentation complete du batiment, la définition des
ses différents éléments et le choix des matériaux a utiliser.

v’ La deuxiéme étape sera la détermination des actions verticales présentes dans le batiment
et le prédimensionnement des éléments structuraux et non structuraux du batiment.
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v’ La troisieme étape sera le calcul des éléments non structuraux (acrotere, garde-corps,
escalier).

v’ La quatrieme étape portera sur le calcul des planchers et leurs ferraillages.

v’ La cinquiéme étape portera sur I’étude au vent.

v’ La sixiéme étape portera sur I’étude dynamique du batiment et la détermination de I’action
sismique. L’étude du batiment sera faite par I’analyse du modéle de la structure en 3D sur le
logiciel de calcul ETABS.

v’ La septieme étape portera sur le calcul du ferraillage des éléments structuraux (poteaux,
poutres et voiles) Les résultats donnés par ETABS vont étre vérifiés par rapport aux exigences
de I’ RPA 99.

v" La huitieme portera sur I’étude de I’infrastructure.

v On terminera le travail par une conclusion générale.
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Chapitre | : Présentation du projet

PRESENTATION
DU PROJET

1.1. Introduction.

Dans le cadre de I’opération location et vente, ’Agence Algérienne de Développement
du Logement (AADL) a choisi ’entreprise d’études et de réalisation chinoise CSCEC, qui a
elle-méme sous traité au bureau d’études B.E.T Zerarga H, pour la réalisation de 1388
logements a AIN EL MALHA commune de GUE DE CONSTANTINE-ALGER.

1.2. Présentation du Batiment.

L’ouvrage qui va faire I’objet de notre étude fait partie du projet cité ci dessus, c’est une
tour en R+15 (un rez-de-chaussée plus 15 étages) a usage de bureaux, commerces et
habitations :

e 1 Logement et des commerces au rez-de-chaussée.

e Des bureaux et des commerces au premier étage et au deuxiéme.

e Des logements a partir du 3" étage jusqu’au 15" a raison de quatre logements par
¢tage.

Le batiment est classé en groupe d’usage 1B, c’est un ouvrage de grande importance
(batiment a usage d’habitations + bureaux avec une hauteur dépassant 48 m).

Fig. I.1. Plan de situation.
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/

Fig. 1.2. Plan de Masse.

1.2. 1. Dimensions en plan de la tour.

Le batiment présente une irrégularité en plan et en élévation avec une forme en v en
plan, le plancher du premier étage contient une ouverture au milieu.
Les plus grandes dimensions sont, suivantes :
— Sens longitudinal 51m entre axes.
— Sens transversal 26,4 m entre axes.

145
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Fig. 1.3. Plan du RDC.
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1.2. 2. Dimensions en élévation.

Le rez-de-chaussée a une hauteur de 4m, les autres étages ont une hauteur de 3m.
La tour présente un rétrécissement a partir du deuxiéme étage, la hauteur totale de la tour est
de 49 m.

Fig. 1.4. Vue en 3D de la tour.

1.2. 3. Systeme structurel.

L’ossature est en béton armé constituée de portiques et de voiles, dont le role est
d’assurer la stabilit¢ de 1’ensemble sous I’effet des différentes charges (verticales et
horizontales).

1.3. Caractéristiques des matériaux.

Les matériaux choisis sont conformes aux régles techniques de conception et de calcul
des structures en béton armé CBA 93 (chapitre-A.2).

1.3.1. Le béton.

Suivant les spécifications du cahier des charges donné par le maitre d’ouvrage, les
ciments seront de qualit¢ PORTLAND artificiel, leur classe de résistance est de 325 pour la
superstructure et le ciment HTS pour les ouvrages en infrastructure.
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1.3.1.1 .Dosage du béton.

-> Béton type maigre de propreté :

Ciment PORTLAND CPA 325 150 kg
Sable 0/3 20/5 0.400 m’
Gravier 5/15 et 15/25 0.800 m’
Eau de gachage 175 |

-> Béton type Il béton arme :

Ciment PORTLAND CPA 325 350 kg
Sable 0/3 40/5 0.400 m’
Gravier 5/15 et 15/25 0.800 m’
Eau de gachage 1751

1.3.1.2. Resistance du béton.
A. Resistance a la compression.

Les résultats de la résistance nominale exigés par le maitre d’ouvrage sont donnés dans
le tableau suivant :

Resistance a I’écrasement f; Age du béton (j)
19 MPa 7 jours
27 MPa 28 jours

Tab.I.1. résistance du béton a j jours.

Remarque : dans nos calculs on va considérer une résistance facilement atteinte sur des
chantiers faisant 1’objet d’un controle régulier, donc fc3=25 MPa.

B. Contraintes limites.

» Etat limite ultime (ELU).

£, = 0.85 X fe28 _ 1y ovipa En situation durable (y =1.5)
0 Xy,
. 0-8e5x>< fes _ 18.52MPa En situation accidentelle (y =1.15)
Vb

ft]- = 0.06fc,5 + 0.6 = 2.1MPa
Eizg = 11000fc,5"% = 32164MPa

Eyzg = 3700f(;281/3 = 10721.4MPa
v=20
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» Etat limite de service (ELS).

0pe = 0.6xf.25 =15 MPa
v=0.2
1.3.2. Acier.

L’acier doit étre conforme aux normes AFNOR, avec les caractéristiques mécaniques

suivantes:

e Acier doux f=340 MPa.
e Acier HA f=420 MPa.
Pour ’acier HA on va considérer f.=400 MPa

» Etat limite ultime (ELU) :

f, = i— = 348MPa En général (y; =1.15)

fou = fe — 400MPa En situation accidentelle (¥s =1)

Ys

» Etat limite de service (ELS) :

e Fissuration non préjudiciable : aucune vérification a faire.
e Fissuration préjudiciable : og < min (%,1 10\/n.—ft]-)

e Fissuration tres préjudiciable : gy < min (%',90\/11._&]-)

1.3.3. Caractéristiques du sol d’assise.

La capacité portante admissible du sol d’assise, obtenue apres les investigations
géotechniques est de 0,3MPa.

1.4. Nature du site d’implantation de la tour.

Le batiment est implanté & Ain El Malha (Gue de Constantine- Alger) qui est classée en
Zone Il (une zone de sismicité élevée), avec un sol d’assise ferme S, (résultats du
laboratoire d’essais géotechnique LNHC).
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Chapitre 11 : Prédimensionnement et descente de charges [ 8

PRE DIMENSIONNEMENT
ET DESCENTE DES CHARGES

Il .1. Introduction.

Le prédimensionnement a pour but “’le pré calcul “’des sections des différents éléments
résistants de la structure, il sera fait selon le CBA et le RPA 99/ version 2003. Il a pour but
de trouver le meilleur compromis entre codt et sécuriteé.

Apreés la détermination des différentes épaisseurs, et surfaces revenant a chaque élément
porteur on pourra évaluer les charges (poids propres) et surcharges (application de la regle de
dégression). Une fois les sollicitations dans les sections dangereuses déterminées on fera les
calculs exacts.

I1.2.Prédimensionnement du plancher.
11.2.1. Plancher corps creux (étage courant).

L’eépaisseur du plancher est déterminée par I’épaisseur des poutrelles. Pour le
prédimensionnement on va utiliser les formules empiriques qui ont pour but de limiter la
fleche, la porté maximale est de Lmax= 540 cm. La hauteur des poutrelles est donnée par la
formule suivante :

Lmax Lmax
e <m0 e e 11-1
25 7 7 20 [H-1]
Donc ;
540 540

52 = h < > = 21,66 <h <27 On prend h=24 soit 20+4.

11.2.2. Dalle pleine (cage d’escalier).

Pour les dalles permettant I’acces aux ascenseurs et aux escaliers on va adopter une dalle
pleine. Le plus grand panneau a comme dimensions ,=2.3m, 1,=3.8m, I’épaisseur a adopter
sera plus grande que les deux suivantes :

e Condition de résistance pour une dalle a trois appuis :

Ly Ly
—<h<-—=2
35 T T 30 e [11-2]
Donc, B<h<®2 o prend h =10 cm
35 30

e Condition de résistance au feu :

e =07cm pour une heure de coupe feu
e=11lcm pour deux heures de coupe feu
d’ou : e=11cm

On va considerer des dalles de 15 cm.
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11 .3. Evaluation des charges.

1) Plancher terrasse : La terrasse est inaccessible et réalisée en corps creux surmontée
de plusieurs couches de protection avec une pente pour faciliter I’évacuation des eaux

pluviales.
Couche Epaisseur(m) | G [KN/m?]

Protection en gravillons roulés 8/15 0,05 0,85
Etanchéité multicouches 0.02 0,12
Forme de pente 0,10 2,20
Isolation en liege 0,04 0,03
Papier Kraft - 0,05
Pare vapeur 0,01 0,06
Film en polyane - 0,01
Plancher en corps creux (20+4) 3,30
Enduit de ciment 0,015 0,27
Enduit en platre 0,015 0,15

G 7,04

Q terrasse non 1
accessible

Tab .11.1. Charge permanente due aux planchers terrasse.

Acrotére

! __——Protection lourdie

Fig. 1.1 Plancher terrasse.

2) Plancher étage courant.

Isolation tharmiquea
——Plancher en corp creux

————Endult de platre

Couche Epaisseur(m) | G [kN/m?]

Dalle de sol 0,01 0,28
Mortier de pose 0.02 0,40
Lit de sable 0,03 0,54
Plancher en corps creux (20+4) 3,30
Enduit de ciment 0,015 0,27
Enduit en platre 0,015 0,15

G 5,94

Q commerces S)

Q habitation 1,5
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Tab .11.2 Charge permanente due aux planchers courants.

- Dalle de sol
Plancher en corp creux

Enduit de platre

Fig. I11.2. Plancher courant.

3) Balcons.
Les balcons sont des dalles pleines sur trois appuis
Couche Epaisseur(m) | G [KN/m?]

Carrelage 0,02 0,44
Mortier de pose 0.02 0,40
Lit de sable 0,03 0,54
Dalle pleine 0,15 3,75
Enduit de ciment 0,015 0,27

G 5,40

Q habitation 2;50

Tab .11.3. Charge permanente due aux balcons.

4) Murs.
Les murs sont en briques creuses, avec double cloisons (15-5-10).
Couche Epaisseur(m) | G [kN/m?]
Enduit de platre 0,015 0,15
Enduit de ciment 0.015 0,27
Brique creuse 0,10 0,9
Lame d’air 0,05 -
Brique creuse 0,15 1,3
Enduit de ciment 0,015 0,27
G 2,9

Tab .11.4. Charge permanente du aux cloisons doubles.

OO0O 0000
oOooojoooO
L |
- (]
O [

(|
(|
] | o
Ol
O

Fig.11.3. Mur en double cloison (15-5-10).
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11.4. Prédimensionnement des poutres.

Les poutres sont des éléments de type barre faisant partie de la structure, leur réle est la
transmission des charges et surcharges appliquées sur le plancher aux éléments porteurs
verticaux (voiles et poteaux). Leur prédimensionnement est donné par les formules
empiriques suivantes :

portée .. << portée .«

15 — = 10 )
03k < b < 0.7h e D43

h : hauteur de la poutre.

b : largeur de la poutre.

Le RPA exige les valeurs suivantes pour les dimensions de la poutre en zone I11.
h>30 cm
b>20cm

%34 ............................................................... [1-4]

bmaxS 1,5h+b1

Comme les portées des poutres dans les deux sens XX et YY sont différentes on va
considérer les dimensions suivantes :

Sens Dimensions
Poutres principales Parallele a XX 50x35
Poutres secondaires Parallelea YY 45x30

Tab .11.5. Dimensions des poutres.

11.5. Prédimensionnement des poteaux.

Les poteaux sont des éléments structuraux verticaux destinés principalement a
transmettre les charges verticales aux fondations, et a participer au contreventement total ou
partiel des batiments.

Le prédimensionnement des poteaux se fait par la vérification a la résistance d’une
section choisie intuitivement avec une section d’armatures de 0,1% de la section de béton
sous I’action de I’effort normal maximal (le poteau le plus chargé), déterminé par la descente
de charges.

D’apres I’article B.8.4.1 du CBA 93 : I’effort normal ultime N agissant dans un poteau doit

étre au plus égale a la valeur suivante :
Br X fC28 As X fe
a +
0,9 X ¥, Ve | s [11-5]

Nult <

N, - Effort normal maximal a ’ELU (N u = 1,35 G + 1,5 Q) calculé en utilisant la régle de
dégression verticale.

B, : Section réduite du poteau calculée a partir des dimensions réelles du poteau réduite de
2cm, [Br= (a-0,02) (b -0,02) m?.

fc2s : Contrainte de compression du béton a 28 jours (Ici en prend  fr,5= 25 MPa).
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Chapitre 11 : Prédimensionnement et descente de charges

f. :Contrainte limite élastique des aciers (Ici on prend f, =400 MPa)
A Section d’armatures dans le poteau égale a 0,1% de la section réelle du poteau.

yp : Coefficient de sécurité du béton tel que:
¥p= 1,5 situation durable ou transitoire.

ys : Coefficient de securité de I’acier tel que :

y.= 1,15 situation durable ou transitoire.

a : Coefficient fonction de I’élancement du poteau calculé par :

a= LZ pour A<50

1+0,2(§) avec: 1 = Lfiambement — Lflambementx/ﬁ

50,5 i b
a= 0,6(7) pour50< A<70

A : L’élancement du poteau

11.5.1. Descente des charges.

La descente des charges désigne I’opération consistant a calculer les efforts normaux
résultant de I’effet des charges verticales sur les divers éléments porteurs verticaux (poteaux
ou murs) ainsi que les fondations, afin de pouvoir procéder a leur dimensionnement.

Toute charge agissant sur une dalle a tendance a étre reportée par celle-ci sur les éléments
porteurs verticaux les plus proches.

B 3.85m
A
2.85m
‘ A
5.30m 0,65%0,65
2.85m
A\ 4 V.
4—»4 4 —>
1,625m 1,625m

Fig.11.4. Surface du plancher revenant a un poteau central.

Pour une section (65x65) pour les poteaux, et en connaissant la surface du plancher reprise
par un poteau intermédiaire voisin de la rive (le plus chargé), on va calculer les charges
permanentes reprises par ce poteau et leurs rajouter les surcharges d’exploitation avec la régle
de dégression donnée dans le tableau suivant.

Niveau Dégression Q cumulée
[KN/m2]
Sous la terrasse Qo 1.00

Département de Génie Civil/ Promotion : 2007-2008



Chapitre Il : Prédimensionnement et descente de charges

Sous le 15°™ étage | Qq+ Q, 2.50
Sous le 14°™ étage | Qy+0.95 (Q1+ Q,) 3.85
Sous le 13°™ étage | Q,+0.90 (Q.+ Qo+ Q3) 5.05
Sous le 12°™ étage | Qu+0.85 (Q1+ Qo+ Qs+ Q) 6.095
Sous le 11°™ étage | Qu+0.80 (Q1+ Qu+ Qa+ Qu+ Qs) 7.00
Sous le 10"™ étage | Qu+0.75 (Qu+ Q2+ Qs+ Qa+ Qs+ Qo) 7.75
Sous le 9°™ étage | Qu+0.71 (Qu+ Qu* Qs+ Qu+ Qs+ Qg+ Q7) 8.50
Sous le 8™ étage | Qu+0.687 (Qu+ Qz+ Qs+ Qu+ Qs+ Qo+ Q7+ Qp) 9.25
Sous le 7°™ étage | Qu+0.67 (Qu+ Qo+ Qs+ Qut+ Qs+ Qg+ Q7+ Qg+ Qo) 10.0
Sous le 6°™ étage | Qy+0.65 (Q:+ Qu+ Qs+ Qut Qs+ Qe+ Q7+ Qg+ Qo+ Qo) 10.75
Sous le 5°™ étage Qo+0.63 (Q1+ Qo+ Qa+ Qu+ Qs+ Qs+ Q7+ Qs+ Qo+ Q1o+ Q11) 11.50
Sous le 4°™ étage | Qu+0.625 (Qu+ Qo Qs Qi+ Qs+ ... + Qo+ Quo* Qui+Q1r) 12.25
Sous le 3™ étage | Qu+0.615(Q1+ Qo+ Qs+ Qut wevee...... +Q1o* Qu+Q12+Q13) 13.00
Sous le 2°™ étage | Qu+0.607(Qu+ Qo+ Qut... vevevennnen, + Qu+Qu+Q13+Q10) 15.85
Sous le 1°™ étage | Qu+0.60 (Qu+ Qp+ Qg+ vvvrer.... + Qu1+Qu+Qu3+Qus+Qis) 18.70
Sous le RDC Qo+0.59 (Q1+ Qo+ Qseeveene Q11+Q12+Q13+Q14+Q15+Qroc) 21.50
Tab .11.6. Regle de dégression adopté.
Le tableau suivant donne la descente de charge pour le poteau central :
_ Q cumulée G Nu=(1,35G+1,5Q) | 1,ANu 1,15Nu
Niveau
[kN] [kN] [kN] [kN] [kN]
Sous la terrasse 20.050 182 275.8 303,38 317,17
Sous le 15°™ étage 50.130 345 541 595,1 622,15
Sous le 14°™ étage 77.200 508 801.6 881,76 921,84
Sous le 13°™ étage 101.30 670.6 1057.26 1162,986 1215,849
Sous le 12°™M¢ étage 122.22 8334 1308.42 1439,262 1504,683
Sous le 11°™M¢ étage 140.37 996.25 1555.5 1711,05 1788,825
Sous le 10 étage 155.41 1159.1 1798 1977,8 2067,7
Sous le 9°™ étage 170.45 1321.95 2040 2244 2346
Sous le 8°™ étage | 185.50 1484.8 2282.7 2510,97 | 2625,105
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Chapitre 11 : Prédimensionnement et descente de charges

Sous le 7°™ étage 200.53 1647.65 2525 27775 2903,75
Sous le 6°™ étage 215.57 1810.5 2767.53 3044,283 | 3182,6595
Sous le 5°™ étage | 230.61 | 1973.35 3010 3311 3461,5
Sous le 4°™ étage 245.65 2136.2 3252.34 3577,574 | 3740,191
Sous le 3°™ étage 260.70 2299 3494.7 3844,17 | 4018,905
Sous le 2°™ étage 318.40 2462 3801 4181,1 4371,15
Sous le 1°™ étage | 375.00 2624.75 4106 4516,6 47219
Sous le RDC 430.80 2796.6 4421.61 4863,771 | 5084,8515

Tab .11.7. Efforts normaux sur le poteau choisi a différents niveaux.
Avec des poteaux de (65*65), ona:
B, = (65 —2)(65 —2) = 0,396 m?

0,7 X 4/12
=~ =1492<35
0,65 ’ ]
0,85 b [11-6]
‘= o2y o
1+0.2(3325)
- m — 0,84 [0;)3;3)6(»1(255 + O.Olel).:562><400] — 6140 kN

Nous avons pour tous les niveaux : N;; < Ny;; = 6140 kN

Les dimensions a prendre doivent vérifier les inégalités suivantes :

h,
. S e
( Min(b, h) > 70

Min(b,h) = 30 CM [11-7]
1<b<4
4~ h™
Dimensions minimales a I’égard du feu pour un poteau :
1
Eh = a > 15cm

1h =>a 2 ZOCm ........................................................................ [”'8]
2h = a = 30cm

11.6. Prédimensionnement des voiles.

Ils sont considérés comme des voiles les éléments satisfaisant la condition! > 4a, si
non ces éléments sont des éléments linéaires.

Epaisseur minimum égale a 15 cm [RPA article 7.7.1].
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Chapitre 11 : Prédimensionnement et descente de charges

Les conditions d’abouts :

- Avec deux abouts sur des poteaux :

e

h
ezﬁ; L>4e; h,=376cm
e > 15,04 cm On prend : e =20

On adopte (e=20) cm pour tous les voiles comme premiére proposition, avec possibilité de
modification, selon les résultats de I’étude dynamique.
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Chapitre 111 : Dimensionnement des éléments secondaires

DIMENSIONNEMENT
DES ELEMENTS
NON STUCTURAUX

111 .1. Introduction.

Les éléments non structuraux sont des éléments qui ne font pas partie du systéeme de
contreventement ni du systeme porteur, leur réle est d’assurer la sécurité et le confort des
usageés, ils sont réalisés genéralement en maconnerie (balcons, cloisons ...) ou en béton
(acrotére, escaliers...etc.).

Ces éléments doivent avoir un comportement adéquat en cas de séisme, ils doivent
donc étre réalisés conformément aux recommandations des réglements parasismiques tout en
vérifiant leur résistance a un séisme important, car dans ce dernier cas ils peuvent étre
sollicités par I’ossature qui se déforme, ils peuvent méme modifier la période d’oscillation de
la structure et crier une torsion d’ensemble.

On va s’intéresser dans ce chapitre aux éléments suivants :
X Acrotere.
X Garde corps.
X Escaliers.

111 .2. Acrotére.
111 .2.1. Introduction.

L’acrotere est considéré comme une console verticale encastrée au plancher terrasse,
soumise a son poids propre et une charge horizontale de 1 KN/m a I’extrémité supérieure de
I’acrotere.

On ne va pas tenir compte des chocs susceptibles d’étre appliqués, suite a I’encastrement de
I’acrotére, La fissuration est considérée comme préjudiciable puisque I’acrotere est soumis
aux intempéries.

111 .2.2. Dimensions et Modélisation de I’acrotere.

Pour le dimensionnement de I’acrotére on va considérer une bande de 1m, encastrée a
sa base. Les dimensions sont détaillées dans le schéma suivant :

Q
1
Fig.l11.1. Dimensions de I’acrotére. Fig.111.2. Modele de calcul de I’acrotére.
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Chapitre 111 : Dimensionnement des éléments secondaires

111 .2.3. Evaluation des sollicitations.

est la section d’encastrement de I’acrotére sur le plancher terrasse.
Les charges et les combinaisons de charges ainsi que les sollicitations sont données dans le
tableau suivant :

Les sollicitations de calcul vont étres évaluées au niveau de la section dangereuse, qui

G [kN/m] 25[0,6x0,1x1+0,07x0,12x1+0,5x0,12x0,03x1] 1,76
Q [kN/m] 1
COMBINAISON M [kN.m/m] N [kN/m] V [kN/m]
DE CHARGES
ELU | 1,35 G et/oul,5 Q 0,90 2,38 1,50
ELS G et/ou Q 0,60 1,76 1,00

Tab.Il1.1. Evaluation des charges sur I’acrotere.

111 .2.4. Détails du ferraillage.

vérification a I’ELS :

On donnera dans le tableau suivant les résultats du ferraillage a I’ELU avec une

PIVOT ASc ASt AS min
2 2 2
cm cm cm
ELU A 0 0,30 1
u=20,012 a =0,015
I (moment
d’inertie de la O Op
ELS | 0y qami[MPa] | 0sqami[MPa] | AXxe neutre section
homogénéisee) | [MPa] | [MPa]
cm*
15 201,6 1,66 513,11 102,43 | 1,94

Tab.I11.2. Résultats du ferraillage a I’ELU+ vérification a I’ELS.

La section dangereuse est représentée dans le schéma suivant (cas d’une flexion composée M

+N):

s5cm AL

A
A=

100 c

Ifcm

Fig.111.3. Dimensions de la section dangereuse
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Chapitre 111 : Dimensionnement des éléments secondaires

111 .2.5. Vérification de I’effort tranchant.

La contrainte de cisaillement maximale est donnée par la formule suivante :

—Vu =
T Avec d=0.9 h donc
- Vu -
W moem [1-1]
1.5%1073

Ce qui donne une contrainte de cisaillement Ty = W ~ 0,017 MPa. Cette valeur doit

étre inferieure a la valeur admissible qui est donnée pour le cas d’une fissuration
préjudiciable, avec des armatures transversales a 90° donc :

Th adm= min{O,lS% ;4 MPa} ........................................... [|||-2]

Tp adm= 2,5 MPa.
Tp < Tpadmissible » donc le béton seul peut reprendre I’effort tranchant pour le cas
statique.
111 .2.6. Vérification de I’acrotére sous charge sismique.
Le RPA99 version 2003 exige la vérification des éléments ancrés a la structure sous
I’effet la composante horizontale de la charge sismique donnée dans I’article 6.2.3 par :

Fp=4 A Cp Wy [111-3]
Avec:
A : coefficient d’accélération de zone égal a 0,3 (zone I11, usage 1B).
C, : facteur de forces horizontales = 0.8.
W, . poids de I’acrotére.
Donc: Fy=4*0,3%0,8*1,76 =~1,7 KN.
On retient comme ferraillage de I’acrotere celui obtenu sous I’lELU et I’ELS si la condition
suivante est vérifiée :
Fo <L5Q [111-4]
Or cette condition n’est pas satisfaite, donc on doit faire un calcul a I’état limite
accidentel et la section obtenue dans un sens sera retenue dans I’autre sens suite a la variation
de la direction de la charge sismique.
On va refaire les calculs en remplagant Q par la valeur de F, , comme précédemment on
aura la section suivante :
As=0.53 cm?, qui reste inferieure & la valeur minimale (condition de non-fragilité).Donc on
va adopter le ferraillage minimal dans les deux sens, avec une section d’armatures
transversales au moins égale au quart de la section longitudinale on aura le ferraillage final

suivant : e 1
(‘_'_.
=

S
e o

15[ 0
Lo o

8HAB/mI |1

2HAGB

—a 9

Fig.ll1.4. Ferraillage de I’acrotere.
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111 .3. Calcul du garde-corps.
111 .3.1. Introduction.

Le garde-corps est un élément non structurel qui fait 100 cm de hauteur et 10 cm
d’épaisseur, il sera calculé tout comme I’acrotére.

111 .3.2. Dimensions et Modélisation du garde-corps.

On va adopter le méme model gque celui de I’acrotére avec un encastrement a la base.

|_m_

100

- p

Fig.111.5.Dimensions du garde-corps.

111 .3.3. Evaluation des sollicitations.

Le garde-corps sera dimensionné en flexion composée, sa section dangereuse est la
section d’encastrement. On donnera dans le tableau suivant les sollicitations de calcul :

G [kN/m] 25%0,1%1*1 2,5
Q kN/m 1
COMBINAISONS M [kN.m/m] N [KN/m] V [kN/m]
DE CHARGES
ELU | 1,35G et/oul,5Q 1,5 3,38 1,50
ELS Getlou Q 1,00 2,5 1,00

Tab.111.3. Evaluation des charges sur le garde-corps.

111 .3.4. Détails du ferraillage.

On donnera dans le tableau suivant les résultats du ferraillage a I’ELU avec une
veérification a I’ELS :
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Chapitre 111 : Dimensionnement des éléments secondaires

A A As mi
PIVOT > : smin
cm cm cm
A
ELU 0 0,61 1
1 =0,02 a = 0,025
I (moment
d’inertie de la - -
; (MPa] Position de section s b
EL [MP s admi I’axe neutre | homogénéisée
S Op adml[ a] g 4 ) [MP&] [MP&]
[cm™]
15 201.6 1,66 513,11 102,43 1,94

Tab.111.3. Résultats du ferraillage a I’ELU+ verification a I’ELS.

111.3.5. Vérification de I’effort tranchant.

Le garde-corps doit résister a I’effort tranchant donné par la formule [I11-1], qui doit
donner une contrainte tangentielle inferieur ou égale a la contrainte admissible donnée par la
formule (3-2) (pour une fissuration préjudiciable).

_ vy 15%107°
T~ ix00n ~ 0.9*1%0.1
reprendre I’effort de cisaillement mais on doit mettre des barres de montages pour les armatures
longitudinales.

~ 0,017 MPa < Tp 3dm= 2,5 MPa. Le béton seul suffit pour

111.3.6. Vérification du garde-corps sous charges sismiques.

On vérifie cet élément sous une charge sismique donnée par la formule [I11-3] :

Donc: F,=4*0,3*0,8*2,5 =~2,4 kN.

La condition donnée par I’expression [I11-4] n’est pas verifiée, on doit donc faire un calcul a
I’état limite accidentel et la section obtenue dans un sens sera retenue dans I’autre sens tout
comme pour I’acrotere. On va refaire les calculs précédent en prenant Q=2,4 kN, ce qui donne
Asi=1,35 cm? , donc on retient cette derniére valeur pour les deux sens et on aura le ferraillage

suivant : "

- W
2.5
-
== 100
-
8H AB8/mI |
2HAG
p’7
e
— & =

Fig.l11.6. Ferraillage du garde-corps
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I11.4. Dimensionnement des escaliers.
111.4.1. Introduction.

Un escalier est un élément non structural constitué de gradins et d’une dalle inclinée,
permettant le passage d’un niveau a un autre avec une ou des dalles horizontales constituant
les paliers.

Pour cette tour, on a principalement deux types d’escaliers (suivant la forme); des
escaliers droits et balancés. Pour les escaliers droits on a trois types (suivant le nombre de
volées) : escaliers a deux, trois et quatre volées. Dans le cadre de notre projet on ne va pas
faire le calcul de tous les escaliers existants, mais on va considérer deux cas présentant des
difficultés de modélisation et de calcul.

111.4.2. Escalier a deux volées.

Fig.111.7. 3D de I’escalier a 2 volées.

111.4.2.1. Caractéristiques Géométriques de I’escalier a 2 volées.

Pour la détermination des caractéristiques géométriques des escaliers, on va s’en servir
des relations empiriques offrant des conditions de confort aux usagers comme la relation de
Blondel, donnée comme suit :

60 CM < G+ 2R S 650 i e e, [111-5]
h : hauteur de la contre marche.

g : giron ou la largeur de la marche.

En fixant le nombre de contre marches total pour aboutir a I’étage supérieur a 18, avec une

hauteur d’étage H=3 m, on aura une hauteur de contre marches de h=16,65cm avec g=30 cm.

Ces dimensions Vérifient la relation [111-5], donc :
{h =16,65cm
g =30,00cm

111.4.2.2. Prédimensionnement de la paillasse et du palier intermédiaire.

Une volée d’escalier est considérée comme une poutre inclinée avec une largeur unité.
L’épaisseur de la paillasse est donnée par la formule suivante, qui a pour but la limitation de

la fleche :
portée
30

e > max( 0 o 71 [111-6]
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1,5m

L
2,3m

< »d
<« L ]

2,4m 1,1m

v

»d
L]

Fig.I11.8. Dimensions de I’escalier a deux volées.

)5
a = arctang (;—4) = a=32°;

Potrée = = 2,83 m; Ce quidonne en utilisant [I11-6], e = max(9,43cm, 10 cm)

cos (32°)
On va considerer une épaisseur e = 15cm, et on retient cette épaisseur pour le palier de repos.

111.4.2.3. Evaluation des charges et surcharges.

Les charges sont données par metre carré horizontal.

Elément | Q [kKN/m?] G [kN/m?]
Couche Epaisseur cm g
Carrelage 2 0,4
2,5 Mortier de pose 2 0,4
PALIER Dalle 15 3,75 4,82
Enduit de ciment 1,5 0,27
01 g2
Py P> P3
VOLEE 2,5 6,5 Carrelage 04 | 04 Enduit de
Mortier de pose 04 | 0,4 | cimentl5cm 156
0,8 0,8 0,27
8,06
Tab.l11.4.Evaluation des charges et surcharges sur I’escalier a deux volées.
g1 : poids propre de la paillasse et des gradins donné par g, = pp, * (Cos(a) + %) e [H1-7]
Js =Dy + Dy g + Coi’za) ......................................................................... [111-8]

p:1 : poids des couches sur les marches horizontalement.
P, : poids des couches sur les contres marches verticalement.
Ps: poids des couches en sous face de la paillasse.
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111.4.2.4. Model de calcul de la volée.

La volée ne repose pas directement sur les poutres paliéres des deux cotés, et le schéma
statique est une poutre isostatique qui englobe la volée et les deux paliers, et pour tenir
compte des encastrements au niveau des poutres palieres on calculera les moments
d’encastrement.

onlée

I:>palier IDpalier

2,3 2,4 11

Fig.I11.9. Schéma statique de I’escalier a deux volées.

111.4.2.5. Combinaisons de charges.

Les combinaisons de charges a considérer sont résumées dans le tableau suivant.

G Q ELU ELS
[KN/m?] [kN/m?] 1,35 G+1,5Q G+Q

[KN/m?] [KN/m?]
Volée 8,06 2,5 14,63 10,56
Palier 4,82 2,5 10,26 7,32

Tab.111.5.Combinaisons de charges considérées pour I’escalier a deux volées.
111.4.2.6. Sollicitations de calcul.

Le tableau suivant résume I’ensemble des sollicitations maximales qu’il faut prendre en
compte pour dimensionner cet escalier (en travée et en appuis). Pour I’effort tranchant max
(en appui on ne va considérer que I’ELU).

En appui En travée
Sous la Combinaison ELU ELS ELU ELS
Moment fléchissant max [KN.m] 8,18 59 54,5 39,2
Effort tranchant max [kN] 36 - - -

Tab.l11.6.Sollicitations de calcul pour I’escalier a deux volées.
111.4.2.7. Calcul du ferraillage.

La section dangereuse en travée ainsi qu’en appui est une section rectangulaire de 15 cm
de hauteur (hauteur de la paillasse) et 100 cm comme largeur, avec un enrobage e=2,5cm.

En appui et pour considérer I’encastrement on disposera une section d’acier égale a
15% de la section calculée en travée, les calculs sont faits a I’ELU avec une Vérification a
I’ELS.
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PIVOT Asc Ast [cm2] As min
[cm2] travée | appui [cm2]
ELU B 0 14,65 | 22 15
1y = 0,246 a=0,36
I (moment
Position de | d’inertie de la O oy
ELS | 0}, gami[MPa] | 05 qami[MPa] | I’axe neutre section
[cm] homogénéisée) | [MPa] | [MPa]
[cm®]
15 348 5,53 16312,7 251.3 13,3

Tab.l11.7. Résultats du ferraillage a I’ELU+ vérification a I’ELS de I’escalier a deux volées.

Le diametre des barres longitudinales ne doit dépasser le dixieme de la hauteur de la paillasse
avec un espacement maximal emax= min (33cm, 3epaisseur) [BAEL A.8.2, 42].

On va donc adopter le ferraillage suivant :
- 10 HA14/m longitudinalement, avec un espacement S; = 10cm.
- 5 HA10/m comme armatures de répartition qui sont équivalentes a une section d’acier
égale au quart des armatures longitudinales [BAEL- A.8.2, 41], avec S; = 20cm.

- 5 HAS8/m en partie supérieure des sections d’encastrement.

111.4.2.8. Vérification de I’effort tranchant.

On doit vérifier notre escalier sous les contraintes tangentielles, la contrainte de
cisaillement maximale donnée par la formule [I111-1] doit étre inferieur a la contrainte
admissible donnée pour une fissuration peu préjudiciable (milieu non expose a des agents

agressifs) par la formule suivante :
Thaam= Min{0,2 ’;—bf 1 SN
Tp adm= 3.3 MPa
Tp= b*(\)/.lea*h = 2211_12;_31 =0,4 MPa

On est loin de la contrainte admissible, donc on ne va pas disposer d’armatures d’effort
tranchant.

[111-9]

T8(e=20cm)

TE& (e=20cm)

=
‘I N 5

S_T10 (e=20em)

Fig.I11.10. Ferraillage de la 1°° volée de I’escalier a 2 volées.
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Chapitre 111 : Dimensionnement des éléments secondaires

111.4.3. Escalier a trois volées.

Fig.I11.11. 3D de I’escalier a 3 volées.

111.4.3.1. Caractéristiques Géométriques.

Pour les contres marches et girons de cet escalier on retient les mémes valeurs que
celles d’un escalier a deux volées donc h=16,65cm et g=30 cm.

111.4.3.2. Prédimensionnement de la paillasse et du palier intermédiaire.

L’épaisseur de la paillasse doit vérifier la formule [I11-6], cette épaisseur sera retenue
pour les deux paliers de repos. Et dans ce cas la deuxiéme volée sera encastrée au niveau de
la poutre paliére qui sera une poutre brisée. Selon la formule [I11-6] on aura :

e = max(2,63cm, 10 cm) , on retient la méme epaisseur que pour le cas precédent,
donc e= 15 cm.
111.4.3.3. Evaluation des charges et surcharges.

Les charges et surcharges seront exactement les mémes que celles du cas précédent.

111.4.3.4. Model de calcul.

Le schéma statique de cette partie (2 paliers intermédiaires + une volée a 3 contres
marches) sera une console encastrée au niveau de la poutre paliére, avec une portée de 1,3m.

Pconsole

1,3m

< »
<« »

Fig.I11.12. Schéma statique de la partie de I’escalier en console.
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111.4.3.5. Combinaisons de charges.

Tab.111.8.Combinaisons de charges considérées pour I’escalier a trois volées.

G Q ELU ELS
[KN/m?] [kN/m?] | 1,35G+1,5Q G+Q

[KN/m?] [KN/m?]
Volée 8,06 2,5 14,63 10,56
Palier 4,82 2,5 10,26 7,32
I:)console 11,08 7,95

111.4.3.6. Sollicitations de calcul.

Les combinaisons de charges a considérer sont résumées dans le tableau suivant.

Le tableau suivant résume I’ensemble des sollicitations maximales qu’il faut prendre en
compte pour dimensionner cette partie de I’escalier (en travée).

En appui
Sous la Combinaison ELU ELS
Moment fléchissant max [kKN.m] 9,36 6,71
Effort tranchant max [kN] 14,4 -

Tab.I11.9.Sollicitations de calcul pour I’escalier a trois volées.

111.4.3.7. Calcul du ferraillage.

La section dangereuse a considérer est une section rectangulaire de hauteur 15 cm, de
largeur 100cm, dans ce cas on considére que I’encastrement est parfait au niveau de la poutre
brisée. Le tableau suivant résume les résultats du ferraillage a I’lELU avec une vérification a

I’ELS.
PIVOT ASC ASt [em2] AS min
[cm2] Appui [em2]
ELU A
y = 0,042 a = 0,054 0 2,2 1,5
I (moment
. “inerti I
Position de d mertlfe de la O op
o, ;[MPa] | I’axe neutre section
ELS | o) ggmi[MPa] | ™ fer] homogerlelsee) (Pl | [MPa)
[cm’]
15 348 2,56 3819,76 251.3 13,3

Tab.111.10.Résultats du ferraillage a I’ELU+ verification a I’ELS pour I’escalier a trois volées.
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Chapitre 111 : Dimensionnement des éléments secondaires

Le ferraillage adopté pour cette partie sera donc résumé comme suit :

> Au niveau de I’encastrement on aura a disposer 4 HA10/m longitudinalement avec un
espacement S;=25cm.

> Au moins le quart de la section précédente sera disposée transversalement comme
armatures de répartition, soit 4 HA8/m avec un espacement S;=25cm.

111.4.3.8. Vérification de I’effort tranchant.

On doit Vérifier notre escalier sous la contrainte de cisaillement maximale, la contrainte
de cisaillement maximale donnée par la formule [111-1] doit étre inferieur a la contrainte
admissible donnée pour une fissuration peu préjudiciable (milieu non expose a des agents
agressifs) par la formule [111-9] soit :

Tp adm™=— 3,3 MPa

vy 14.4*1073
= ——=0,16 MP
b*0.9*h 0.9*1*0.1 0,16 a

Les armatures d’effort tranchant ne sont pas nécessaires, donc pour le ferraillage final on aura
uniquement des armatures longitudinales et de répartition comme indiqué dans le schéma
suivant.

Tp=

I\HAEMI(5=2DGM}

K ] - - I M [ ] » ol & ]

4 HA 10/m (& =20em )

Fig.111.13. Coupe transversale de la partie de I’escalier en console

poutre brisée

s oo o af

4HA &m [ & = 20cm }

4 HA 10/m (e = 20cm )

Fig.111.14. Coupe longitudinale de I’escalier en console.
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Chapitre IV : Les planchers

LES PLANCHERS

1V.1. Introduction.

Un plancher est une aire généralement plane, destinée a limiter les étages et a supporter
les revétements de sol, dont les deux fonctions principales sont :

» Une fonction de résistance mécanique (supporter son poids propre et les surcharges)
» Une fonction d’isolation acoustiqgue et thermique qui peut étre assurée
complémentairement par un faux plafond ou un revétement de sol.

Les planchers peuvent étre préfabriqués ou coulés sur place. Nous ne nous intéresseront
ici qu’aux planchers coulés sur place.

IV.2. Planchers a corps creux.

Les planchers sont en corps creux coulés sur place avec une dalle de compression de 4
cm.

Les poutres et poutrelles d’un plancher peuvent étre calculés en utilisent les méthodes
de la RDM. L’erreur provient de ce que généralement le projecteur ne tient pas compte de la
variation du facteur El le long la ligne moyenne des poutres.

IVV.2.1. Calcul des poutrelles.

Les poutrelles sont des éléments préfabriqués en béton armé, disposées parallélement
les unes par rapport aux autres, dans le sens de la petite portée et distanciées par la largeur
d’un corps creux (hourdis). Le role des poutrelles dans le plancher est d’assurer la
transmission des charges verticales directement appliquées sur ce dernier aux poutres
principales.

Le dimensionnement des poutrelles passe par deux étapes : Le calcul avant coulage de la
table de compression ; Le calcul aprés coulage de la table de compression.

IV.2.1.1. Avant coulage.

Les poutrelles sont considérées comme des poutres isostatiques soumises a leur poids
propre, au poids des entrevous et une surcharge concentrée Q appliquée en travée (a mi-
portée) due a la présence d’un ouvrier sur le plancher :

Q =Max (1 (au milieu de la poutrelle) [KN] ; 0.5 Lporee [KN/mI])
Q =Max (1 KN ; 0,5 x 3,8) = 1.925 kN
Les charges permanentes sont données dans le tableau suivant :
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Chapitre IV : Les planchers

G [KN/ml]
Poutrelle 0.12*0.04*25 0.12
Entrevous 0.60*1 0.60
Total 0.72

Tab .IV.1. Charges permanents de calcul des poutrelles avant coulage.
a. Combinaisons d’actions :
a ELU:P=135G+15Q Pu= 3,86 kN/ml
a ELS: Pgr =G+Q Pser = 2,645 kKN/ml

b. Sollicitations de calcul :

Moment max en travée Effort tranchant max en appui
[KN.m] [KN]
ELU ELS ELU ELS
5.52 3.87 3.582 2.54

Tab .IV.2. Sollicitation combinées de calcul des poutrelles.
c. Calcul des armatures :

Le calcul sera fait en flexion simple

=M 392 _ 1405 Uiim = 0.39 (D’apres le tableau 2.1.3 BAEL)

" Mger  3.87

. My, . 4,7x1073
P = o, = 012x0.022x14.17

compression)

=6.91 > Uy, = 039 (Introduire des armatures de

Comme la section est d’une trés faible hauteur, il est impossible d’introduire des armatures de
compression. La seule solution est de diminuer le moment par une diminution de la portee.
Pour ce faire, on doit prévoir un étayement.

Les étaiements seront disposés de telle facon & annuler les armatures comprimées telle que :

Mu i = 0.39
b x dZx fy, = HHm T T, [IV-1]
Avec :
L? L
M, = 1,35 x (;§ + 1’5QZ .............................................. [1V-2]

L’inégalité précédente s’écrit :
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Chapitre 1V : Les planchers

1,35 X G 1,5 X
(e (5

8 )stxdzxfbu

AN :  Ensupposons que la nouvelle portée va nous donner :  Q =1 kN,

L < 0,86 m Donc, pour une travée, 4 étayements sont nécessaires.

1V.2.1.2. Apres coulage.

Aprés bétonnage, la section transversale des poutrelles devient une section en T avec
talon, la surface du plancher qui revient a chaque poutrelle est une bande de largeur 0,60m.
Trois types de poutres continues sont a envisages :

» 2 travées.
> 3travées.
> 4 travées.
60

1
I | 4

I

20
! 7
i

Fig. IV.1. Section de calcul des poutrelles apres coulage.

a) Calcul des actions.

Niveau G Q 1,35G+1,5Q G+Q
[KN/ml] [KN/ml] [KN/ml] [KN/ml]
Terrasse 4,576 0,60 7,077 5,176
Niveau courant 0,90 6.161 4,464
Locaux commerciaux 3,564 3,00 9.311 6.564

Tab .1V.3. Actions de calcul des poutrelles aprés coulage.

Comme les valeurs des actions sont proches, on va prévoir un seul type de poutrelles (en

fonction du ferraillage), les actions a prendre pour le calcul sont les plus grandes.

b) Sollicitations de calcul.

Aprés avoir évalué les sollicitations de calcul on va utiliser le logiciel de calcul de
poutres continues RDM 6. Les résultats sont donnés dans le tableau suivant :
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Type

Sollicitations

Valeur
max

Diagrammes

2
travées

crm

Moment
D’appui
[KN.m]

-15.51

Moment
En travée
[KN.m]

11.23

1111111111

* AN L L |

x
e
i

Effort
Tranchant
D’appui
[kN]

22.32

—2.157E401

LU LTI

r '
z
338

1
0.00

Moment
D’appui
[KN.m]

-10,93

Moment
En travée
[KN.m]

7.91

Remi=

" TN L

L

i |
104401 l \l/
2
ER=0

Effort
Tranchant
D’appui
[kN]

15.73

o]
| )

L AT

i —

3
travées

crm

Moment
D’appui
KN.m

-13.4

Moment
En travée
[KN.m]

9.93

T AN L N
| . .

-1.432E-01

+

10,50

Effort
Tranchant
D’appui
[kN]

20.85

‘
!

LT

L

Ximd=  0.00

7 ‘
10.50

Moment
D’appui
[KN.m]

-9.44

Moment
En travée
[KN.m]

7,00

1. 1856400

-1.596E700

| LH"’#M_,

g
LATTIN L
i |

7

i
2
370

4
10,50

Effort
Tranchant
D’appui
[kN]

14,69

2. sEmE+00

7777777777

LT

LT

P

|
4‘/

-

L1 LLH
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Moment
D’appui
I\[/lkN'm] T AN AR A AT
oment : : : , ‘
En travee 7908 l ¢ V \/ ‘
[KN.m] !

-12,55

crrm

Effort J— W]Nfum s s

rranchant B 0N O TN [N TONR 2 ONIVY
R R N |

Moment
D’appui
[kN.m]

Moment
E En travée S—
|_ [kNm] 5,575 wmim 0,00

4
travées

-8,853

=
z

1.420E401

Tranchant /
D appui 13.76 PWIUH HHHIHHM_X

[kN]

Effort EFFORT TPA“[NVEHANT '

Tab .1V.4. Sollicitations de calcul des poutrelles aprés coulage.

c) Calcul du ferraillage.

C.1. Armatures longitudinales.

Le calcul du ferraillage va se faire a I’lELU seulement car la fissuration est considérée
comme peu nuisible. Les sections d’armatures seront déterminées par le logiciel de
vérification de ferraillage d’une section SOCOTEC Flexion. Les résultats sont donnés dans le
suivant.

Tvpe Position Moment AS Armatures Armatures
yp ELU [kN.m] cm? Supérieures | inférieures
Appui -15.51 2.28 T14+T12 0
2 travées
Travées 11.23 1,49 0 2T10
) Appui -13.4 1.93 2T12 0
3 travees
Travées 9.93 1.31 0 2T10
Appui -12,55 1.79 2T12 0
4 travées
Travées 7,908 1.04 0 2T10

Tab .1V.5. Ferraillage des poutrelles.
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0.4 L 0,60 L
Y “ T
0.4 | T
0,24 | As
0,24
i} | AR |“‘4
) |
boon - A}

Fig. IV.2. Section en appui d’une poutrelle.  Fig. IV.3. Section en travée d’une poutrelle.

C.2. Armatures transversales.

En adoptant une inclinaison des armatures transversales a = 90° et avec une section
d’armatures transversales Ag = 206, I’espacement des armatures transversales peut étre
déterminé par la formule suivante [5] :

S < 0,9 X Ag X fsu
EZ (T =To) XD e [IV-4]
AVeC 7o =03 X fi; xK=03x21x1=063 MPa . [IV-5]

- 0,9 x 1,57 x 10™* x 348
£= (2,81-0,63) x 0,04

= 0,16 ; donc l'espacement sera: S; = 15cm

d) Verification au cisaillement.

La vérification se fera a I’ELU en comparant la contrainte de cisaillement du béton dans
I’ame de la poutrelle a la contrainte de cisaillement admissible donnée pour le cas de la
fissuration peu préjudiciable avec des armatures transversales verticales [CBA] :

Tul — O'chj
=——— <7, = minj——= =S5MPA oo V-6
Ty 09X b Xd <1, mln{ " ,SMPa} 5 MPa [1V-6]
Effort T =
Type Position tranchant max b b
4 PELU [kN.m] [MPa] [MPa]
2 travées Appui 22,32 2,815
3 travées Appui 20,85 2,632 500
4 travées Appui 19,52 2,464

Tab. IV.6. Contrainte de cisaillement dans I’ame de la poutrelle.

Pour des raisons constructives, on va adopter le méme ferraillage pour toutes les
poutrelles et prévoir des chapeaux en zone d’appui. L’épure s’arrét des barres sera déterminée
par la méthode forfaitaire.
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e) Vérification de la condition de non fragilité.
Apreés le BAEL (Art.A.U.2 de BAEL91) :

ftj As
PO AV D [IV-7]
0.23 X byd
Ag > 023 X bodfizs [1V-8]
fe
- Entravée :
Q2202022 = 031 <As = 1,79cm?  (Condition vérifie).
—> sur appui :
As=0.31cm?<1.54 cm? (condition Vvérifiée).
HA14 L=1,2m N e HAI2
.
" ¢ nan 4RL6,St=15cm
4RL6,St=15¢m
0,24
0,24
0,4
. |.“ A o 04 \ & o ®
. )
SR g 1 0,12 HAS
ZHAIU ZH:\]U
a. Enzone d’appui b. En travée

Fig. IV.4. Schémas du ferraillage des poutrelles.
IV.2.2. La table de compression.

La table de compression a une épaisseur de 4cm et largeur de 60cm qui sera ferraillée
suivant les deux sens afin d’éviter la fissuration du béton.

La section d’armature doit vérifier les conditions suivantes :

» Espacement pour les armatures perpendiculaires aux nervures au plus égale a 20cm.

» Espacement pour les armatures paralléles aux nervures au plus égale a 33cm.

» La section d’armature dans le sens perpendiculaire aux nervures est donné par :
4x1 [em] 4x60

= =1cm

s 2 2
f, [MPa] ~ 240

Donc on va adopter pour le ferraillage de la dalle de compression des treillis soudées de
maillage (25*25) cm et de nuance FeE240 avec des 06.
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1VV.3. Dalles pleines.

Les dalles sont des plaques minces dont I’épaisseur est faible par rapport aux autres
dimensions, reposant avec ou sans continuité sur deux, trois ou quatre appuis.

L’épaisseur des dalles dépond des conditions d’utilisation ainsi que des Vérifications de
résistance.

Pour cette structure on a deux types de dalles pleines :

= Type 1: dalle en console de 1,3 m sur 3 appuis pour les balcons;
= Type 2 : dalle sur 3 appuis, avec I,=2.3m, 1,=3.8m (dalle d’acces a I’ascenseur);

3,8m 3,7m
P> L

Type 2 Type 1l
Fig. IV.5. Dalle pleine sur 3 appuis continus.

1VV.3.1. Calcul des actions.

Seules, le poids propre et la charge d’exploitation sont a considérer. Une charge
répartie linéairement sur le bord libre est considerée, cette charge est due au garde-corps, le
tableau suivant donne les valeurs retenues.

Charges Combinaisons de
Charges
Eléments G Q ELU
Dalle pleine 15 cm et 54 35 12.54
Typel revétement [KN/m?] [KN/m?] [KN/m?]
Garde-corps - - 34
[KN/ml]
Dalle pleine 15 cm et 54 , 2.5 , 11.042
revétement kN/m KN/m kN/m
Type2 [kN/m?] | [kN/m] v
Garde-corps - - [KN/ml]

Tab .1V.7. Cas de charges possibles pour les dalles pleines.

Département de Génie Civil/ Promotion : 2007-2008




Chapitre 1V : Les planchers

1VV.3 .2. Sollicitations de Calcul.

|36

La fissuration est considérée comme peu nuisible, donc le calcul se fera uniquement a
I’ELU. On va utiliser le logiciel de calcul des dalles SOCOTEC Dalle.

Suivant X Suivant Y
Type 01 7,75 10,21
Type 02 8,91 17,27

Tab .111.8. Sollicitations de calcul pour les deux types de dalles.

I1VV.3 .3. Calcul du ferraillage.

La section d’acier doit vérifier les conditions suivantes :

- Espacement maximal de 20cm ;
- Diameétre maximal des barres au plus égal au dixieme de I’épaisseur ;
- Le pourcentage des armatures au moins égal a 0,8% (barre HA FeE400) ;

Pour le calcul des armatures on va considérer une section rectangulaire de (100*15) cm avec
un enrobage de 2 cm. les résultats donnés dans le tableau Tab.l11.9. Sont obtenus par le

logiciel SOCOTEC Flexion.

Suivant X [cm?/m]

Suivant Y [cm?/m]

Type 01

1,75 (4HA 10)

2,31(5HA 10)

Type 02

2,01 (4HA 10)

3,97 (6HA 10)

Tab .111.9. Résultats du ferraillage des deux types de dalles.
IV.4. Vérification du pourcentage des ouvertures dans les planchers.

Le RPA propose de Vérifier que le pourcentage des ouvertures ne dépasse pas 15% pour
pouvoir considérer que le plancher est indéformable dans son plan et rester dans I’hypothése
d’un plancher rigide. La surface totale du plancher qui contient un grand nombre d’ouvertures
est de Spatiment= 826 M?, la surface des ouvertures est de Soyvertures= 176,4 m2. Donc

Souvertures /Spatiment = 21 %, 0on voit bien que cette condition n’est pas directement satisfaite,
dans ce cas on doit adopter des poutres de dimensions importantes qui vont permettre de
rigidifier le plancher.
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ETUDE AU
VENT

V .1.Introduction.

Le vent est assimilé a des forces statiques appliquées a la construction supposées
horizontales, ces forces peuvent engendrer des effets dynamiques qui dépendent des
caractéristiques aérodynamiques de la structure. Ces forces dépendent aussi de plusieurs
autres parametres :

v larégion.
v lesite.
v Ialtitude.
v" les dimensions de I’ouvrage.
Pour notre cas I’étude au vent va étre faite conformément au reglement Algérien Neige

et Vent (RNV99), et la structure est considérée comme une console encastrée a sa base.

V.2. Principes de calcul.
1. Le calcul doit étre effectué séparément pour chacune des directions perpendiculaires
aux différentes parois de la construction.
2. Les actions du vent sont proportionnelles au maitre couple qui est la projection de la
surface considérée dans le plan perpendiculaire a la direction du vent.
3. Détermination de la catégorie de la construction, elle est de type I (art 1.1.3 RNV99).

V.3. Etapes de calcul (suivant le RNV99).

Le RNV 99 exige un calcul pour chaque direction perpendiculaire a chaque face du
batiment .On ne va pas tenir compte des forces dans le sens perpendiculaire a la direction du
vent car la structure a une forme en plan, comparable a un rectangle (le batiment n’est pas
sujet aux tourbillons de Karman).

V.3.1. Données relative au site.

e Site plat C=1 ; coefficient de topographie (chap1.4.3).
e Zone | : qrer= 375 N/m? (Tab 2.3-RNV99).
e Terrain de catégorie IV ; donc :

Kr 7y Zm_in €
0,24 1 16 0,46

Tab .V.1. Caractéristiques d’un terrain de catégorie V.

Pour effectuer cette vérification on va suivre les étapes suivantes :
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Chapitre V : Etude au vent

V.3.2.Détermination du coefficient dynamique Cg.

Ce coefficient permet de tenir compte de I’effet d’amplification dynamique due a la
partie de turbulence ayant une fréquence proche de la fréquence fondamentale d’oscillation de
la structure.

La valeur de ce coefficient est donnée en fonction du mode de construction (en béton
armée dans notre cas) et des dimensions de la construction, pour chaque direction du vent,
définies comme suit :

b : dimension horizontale perpendiculaire a la direction du vent prise a la base de la
construction ;

h : hauteur totale de la construction ;

En faisant une interpolation linéaire on déterminera Cq a partir des abaques donnés dans le
RNV 99 (article 2.1.2).

e Suivant la direction X-X :

h= 49,6 m.

bxx=26,4 m.

Cq=0,942.

e Suivant la direction Y-Y :

h= 49,6 m.

by.y=51m.

C4=0,905.

V.3.3.Détermination de la pression dynamique.

Pour ce calcul le RNV99 propose de deviser le maitre couple en n éléments de surface
horizontaux, avec n étant le nombre d’étages.
Qayn= qrer X Ce(Zeq) e VD
Qrer= 375 N/m? ; (Tab 2.3-RNV99).
C.: Coefficient d’exposition au vent.
Qrer - Pression dynamique de référence pour le cas d’une structure permanente.

Cu(Z) =C;2(Z) * C,2(Z) = [1 + L] ...................................... [V-2].

Cr(2)«Cr(2)
Avec :
C1(Z)=1. Pour un site plat.
C, : Coefficient de rugosité donné par la formule suivante.

CAKr*Ln D) pour  Zpy, < Z; < 200 m
0
{CFKT*Ln (D) POUT  Zj S Zipin  cooeceeneene e [V-3].
)

Kr, Zy , Zmin paramétres donnés dans le tableau (Tab .V.1).

Le tableau suivant résumera les différents parameétres qui vont servir pour le calcul de
la pression dynamique, avec Z;: la distance verticale mesurée entre le niveau du sol jusqu’a
mi-hauteur de I’étage J.
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Chapitre V : Etude au vent

Numéro d’étage Z;|m] C, C. Qayn  [N/m?]

RDC 2 0,665 1,561 585,4

1 55 0,665 1,561 585,4

2 8,5 0,665 1,561 585,4

3 11,5 0,665 1,561 585,4

4 14,5 0,665 1,561 585,4

5 17,5 0,687 1,626 610,0

6 20,5 0,725 1,744 654,0

7 23,5 0,758 1,848 693,0

8 26,5 0,787 1,942 728.3

9 29,5 0,812 2,026 760,0

10 32,5 0,835 2,100 787,5

11 35,5 0,857 2,174 8153

12 38,5 0,875 2,236 838,5

13 41,5 0,894 2,301 863,0

14 44,5 0,911 2,360 885,0

15 47,5 0,927 2,417 907,4

avec I’acrotere 49,6 0,937 2,452 919,5

Tab .V.2. Calcul de la pression dynamique.

V.3. 4.Détermination des coefficients de pression extérieure C..

Ces coefficients vont étre déterminés en fonction de la surface chargée, ils sont de deux
types suivant la surface de référence de 1m? et de 10 m? notés Cpe 1, Cpe 10 [RNV 99-chap5-1].
Dans notre cas on a que des surfaces supérieures a 10 m2 donc on ne va considérer que des

Cpe 10, dONné comme suit :

V.3.4.1. Parois verticales.

Pour ce cas le RNV propose de diviser les parois comme indiqué a la figure 5.1 de ce

reglement, pour notre cas on aura :
e Suivant la direction X-X :

d=51 m; e= min [byx; 2h]= min [26,4 ; 2*49,6]=26,4m donc d >e; on est dans le cas suivant :

| AW B g C

<

Y

Fig. V.1. Vue en plan du batiment-sens X-X.
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e=26,4 e=33,6

-

ef5=5,3 © g
M A
Al B C h
v

Fig. V.2. Vue en élévation du batiment- sens X-X.

Le tableau suivant regroupe les valeurs de Cpe1o pour les parois verticales.

Zone A B C D E
Cpe10 -1,0 -0,8 -0,5 0,8 -0,3
Tab .V.3. Valeurs de Cpe19 pour les parois verticales sens X-X.

La figure suivante regroupe les valeurs du coefficient Cpe10 pour les parois verticales.

-1 -08 -05

' Y W .

4
> >
> >
»
Ll
> >
> >

Vxx +0,8 .-0,3

— 4 > >
> >
»
» >

& &}* i & * A 4

YV VY

10 -08 09
Fig. V.3. Valeurs du coefficient Cye19 pour les parois verticales-sens X-X.

e Suivant la direction Y-Y :
d=26,4 m ; e= min [b,., ; 2h]= min [51 ; 2*49,6]=51m donc e > d; on est dans le cas suivant :

Vy.y

Fig. V.4. Vue en plan du batiment-sens Y-Y.
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e/5=10,2 16,2
4+—Pp¢——P

Fig. VV.5. Vue en élévation du batiment- sens Y-Y.

Le tableau suivant regroupe les valeurs de Cy.io pour les parois verticales.

Zone A’ B’ D E
CpelO '1,0 '0,8 +0,8 '0,3
Tab .V.4. Valeurs de Cpe19 pour les parois verticales- sens Y-Y.

La figure suivante schématise la distribution du coefficient Cpe19 pour les parois verticales.

-1 -0,8
fttrssesss

y

V_YN

VY
V. VVVYVVYVYYVYYVYYVYY

Vyy +0[8 -0,3
— 4 >
Y YeYVYVYVVYVY
-1,0 -0,8

Fig. V.6. Valeurs du coefficient Cpe19 pour les parois verticales- sens Y-Y.

V.3.4.2. Parois horizontales (Toiture).

La toiture ayant une pente inferieure a 4° est divisée en zones comme suit :

e Suivant la direction X-X :

d=51m; e =min [byy; 2h] = min [26,4 ; 2*49,6]= 26,4m : % =132m ; - =6,6m;

Sl

£ =264m,
10
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d
e/ F
\ 4
Vix G H
-
A
e/ F
\ 4
<€[10,
€« g2 >

Fig. VV.7. Décomposition de la toiture en zones- sens X-X.

. h
On regroupe les valeurs de Cpe1o dans le tableau suivant, avec “’:L“’” =0,012:

Les valeurs de C,. sont données conformément a I’article [chapitre.5.1.1.2]

tour

Zone F

G

H

1

Cpe10 ‘116

-1,1

-0,7

0,2

Tab .V.5. Valeurs de Cpe10 pour les parois verticales- sens X-X.

A

6,6 -1,6
v
A

-11

13,2

v

6,6 -1,6

-0,7

“— e P—————————»
27,36

Fig. V.8. Valeurs de C.19 pour la toiture -sens X-X.

2,64
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Chapitre V : Etude au vent

e Suivant la direction Y-Y :

0= 26,4 m ; e= min [by.; 2h] = min [51; 2*49,6]= 51m :> = 255 m ;

A\ 4

£ = 51m.
10

el F

\ 4

Vy.y

il G

el4 L F

10
<e/_ el2

—>

=12,75m;

L K

Fig. VV.9. Décomposition de la toiture en zones- sens Y-Y.

. h
On regroupe les valeurs de Cpeio dans le tableau suivant, avec —42<r€ =0,012:

Les valeurs de C,. sont données conformément a I’article [chapitre.5.1.1.2-RNV99]

Zone

F

G

H

CpelO

-1,6

-1,1

-0,7

Tab .V.6. Valeurs de Cpe19 pour les parois verticales.

15

Fig. VV.10. Valeurs de Cpe19 pour la toiture-sens Y-Y.

-1,6

-1,1

-1,6

 —r—r

6

20,4
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V.3.5. Détermination des coefficients de pression intérieure Cp;.
Dans le cas d’un batiment avec des cloisons intérieures on prend Cyi= +0,8.

V.3.6. Détermination des coefficients de pression nette C,.

Ce coefficient est déterminé par la formule suivante :
Cp= Cpe- Cpi PP URUPPRTPRUPRRPPPRPRR | V2.1 I

Avec Cp. et Cy; les coefficients déterminés précédemment. Les valeurs de C,, sont représentés
dans les schémas suivant :

e Suivant la direction X-X :

-1,8
-1.6 -1.3

-2.4

VXX

-1.1 -1,9 -1,5 -1

V. VYVVYVYVYVYYVYYY

X 24

18 -16 L3

Fig. V.11. Valeurs de C, pour les parois verticales. Fig. VV.12. Valeurs de C, pour la toiture.

e Suivant la direction Y-Y :

-1.8 -1,6
ftrrrresers | 24
15
> -1,9
Vy.y >
0 o 11
TIiddeeesy 24
-1.8 -1,6

Fig. V.13.Valeurs de C, pour les parois verticales.  Fig. V.14. Valeurs de C, pour la toiture.
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Chapitre V : Etude au vent “

V.3.7. Détermination de la pression due au vent.

La pression due au vent qui s’exerce sur I’élément de surface J, g; est donnée par la
formule suivante :
q;= W(ZJ) X Cd ................................. [V'5].

Cq: Coefficient dynamique de la construction.
W(Z;) : Pression nette exercée sur I’élément de surface J calculée & la cote Z;; donné par la
formule suivante :

W(Zj)= Qdyn(Zj) X Cp ................................. [V'G].
On donnera les valeurs de q;(Z;) et W(Z;) dans le tableau Tab .V .4.

Etage | Z;[m] Qayn Zone Wix(Z;) Wy(Zy) q;(x-x) q;(y-y)
[N/m?] [N/m?] [N/m?] [N/m?] [N/m?]
RDC | 2 5854 | -1.1 -644,0 -644,0 -606.6 -583,0
1 55 | 5854 | -1,1 -644,0 -644,0 2606,6 -583,0
2 85 | 5854 | -1,1 -644,0 -644,0 2606.6 25830
3 115 | 5854 | -11 -644,0 -644,0 2606.6 25830
4 145 | 5854 | -11 -644,0 -644,0 2606,6 -583,0
5 175 | 6100 | -1.1 671,0 -671,0 26320 26070
6 205 | 6540 | -11 7194 7194 2678.,0 ~651,0
7 235 | 6930 | -11 -762,3 -762,3 2718,0 26700
8 265 | 7283 | -1.1 801,0 801,0 27550 725,0
9 295 | 7600 | -1.1 -836,0 -836,0 2788,0 757.,0
10 | 325 | 7875 | -11 -866,3 -866,3 2816,0 -784,0
11 | 355 | 8153 | -1.1 -896,0 -896,0 -844,0 “811,0
12 | 385 | 8385 | -1.1 29224 29224 2869,0 -835,0
13 | 415 | 8630 | -1.1 20493 20493 2894,0 2859.0
14 | 445 | 8850 | -11 -973,5 -973,5 2917,0 -881,0
15 | 475 | 9074 | -11 -998,0 -998,0 2940,0 2903,0
24 2178 2178 22052 21971
. 1,9 “1724 “1724 “1624 21560
Torture | 47,5 | 9074 =g -1361 -1361 “1282 21232
1 2907 .4 / -855,0 /

Tab .V.7. Calcul de pressions exercées sur la construction.
V.3.8. Prise en compte des forces de frottement.

Le RNV 99 propose de prendre en compte des forces de frottement sur les parois
paralleles a la direction du vent a condition de vérifier les conditions suivantes :

% 23 on 333 e [V-7].

Avec ;
d [m]: Dimension de la construction dans la direction paralléle au vent.
b [m]: Dimension de la construction dans la direction perpendiculaire au vent.

=
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Chapitre V : Etude au vent

h [m] : hauteur du batiment.
Le tableau suivant résumera cette vérification pour chaque direction de calcul.

Sens X-X Sens Y-Y
d - 1,03 22 20,52
b 26,4 51
d >Lo1.02 252=0,53
h 49,6 49,6

Tab .V.8. Vérification des conditions de prise en compte des forces de frottement.

On voit bien que les conditions données par I’inégalité [V-7] ne sont pas vérifiées, donc on ne
va pas tenir compte de ces forces.

V.3.9. Calcul de la force résultante.

La force résultante va étre décomposée en deux forces suivant les recommandations du
RNV 99

1. Une force globale horizontale F,, qui correspond a la résultante des forces
horizontales agissant sur les parois verticales de la construction et de la composante
horizontale des forces appliquées a la toiture.

2. Une force de soulévement F, qui est la composante verticale des forces appliquées
a la toiture.

3. La force de frottement sur les parois paralleles a la direction du vent, qui n’est pas
prise en compte dans notre cas.

La résultante R est donnée dans notre cas par la formule suivante :
R=Yq;*S; [V-8].
> : Somme vectorielle, pour tenir compte du sens des forces.

q; : La pression du vent qui s’exerce sur I’élément de surface J, donnée par la formule [V-5].
S;[m?] : c’est I’aire de I’élément de surface J. tout est résumé dans le tableau suivant :
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Chapitre V : Etude au vent “

Efforts horizontaux
Six S,- (x-x i(y- Ryx R,.
Brage | Ziml | Zone | na | by | O N | N IN]
RDC 2 -1,1 | 105,6 240 -606,6 | -583,0 -64057,0 -139920
1 55 -1,1 79.2 180 -606,6 | -583,0 -48043,0 -104940
2 8,5 -1,1 ' -606,6 | -583,0 -48043,0 -104940
3 11,5 -1,1 -606,6 | -583,0 -53381,0 -61798
4 14,5 -1,1 -606,6 | -583,0 -53381,0 -61798
5 17,5 -1,1 -632,0 | -607,0 -55616,0 -64342
6 20,5 -1,1 -678,0 | -651,0 -59664,0 -69006
7 23,5 -1,1 -718,0 | -670,0 -63184,0 -71020
8 26,5 -1,1 -755,0 | -725,0 -66440,0 -76850
9 29,5 -1,1 88 106 -788,0 | -757,0 -69344,0 -80242
10 32,5 -1,1 -816,0 | -784,0 -71808,0 -83104
11 35,5 -1,1 -844,0 | -811,0 -74272,0 -85966
12 38,5 -1,1 -869,0 | -835,0 -76472,0 -88510
13 41,5 -1,1 -894,0 | -859,0 -78672,0 -91054
14 44,5 -1,1 -917,0 | -881,0 -80696,0 -93386
15 47,5 -1,1 -940,0 | -903,0 -82720,0 -95718
Résultante des forces horizontales -1045793 | -1372594
-2,4 34,8 180 -2052 -1971 -71409,6 -354780
Toiture 475 -1,9 34,8 180 -1624 -1560 -56515,2 -280800
’ -15 722 1224 | -1282 -1232 -925604 -1507968
-1 792 / -855,0 / -67716 /
Résultante des forces de soulévement -993320 -2143548

Tab .V.9.Valeurs des forces due au vent dans les deux directions.

La résultante des forces dans les deux directions est calculée a I’aide da la formule [V-8], et
en introduisant les forces de soulévement au toit on aura :

e Suivant la direction X-X:
Fy= 1045,8 kN.

Fz =993,3 kN.

e Suivant la direction Y-Y :
Fy.,= 1372,6 kN.

Fz =2143,6 kN.

V.3.10. Prise en compte de I’excentricité des résultantes globales horizontales.

Pour tenir compte de la torsion on doit tenir compte d’un éventuel excentrement de la
résultante horizontale dans la direction considéré. Le RNV99 propose de considérer un
excentrement e tel que :
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e=+2 [m e IV
10

Mi=F*e [ kN.m] PP A Y2 (0]

Avec ;

b: La dimension a la base du maitre couple dans le sens considéré.
F: force horizontale dans le sens considéré.
e Suivant la direction X-X :

byx=264m. = e€=2,64m

M;,r=2761 KN.m

e Suivant la direction Y-Y :
byy=51m. = e=51m
M;,,=7000, 3 kN.m

REMARQUE:

Le vent fait partie des actions qu’il faut considérer quand il s’agit des constructions
élevées, mais il est moins important qu’un séisme pour une construction lourde en zone de
forte sismicité. Comme il est rare d’avoir la combinaison des deux actions a la fois donc on va
concentrer notre étude aux sollicitations dues aux séismes qui sont plus défavorables.
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Chapitre VI : Etude Dynamique

ETUDE DYNAMIQUE

VI .1.Introduction.

La principale cause des dommages dans une structure durant un séisme est sa réponse
au mouvement applique a sa base suite au mouvement transmis a son sol d’assise. Dans le but
d’analyser et d’évaluer le comportement de la structure sous ce type de chargement, les
principes de la dynamique des structures doivent étre appliquées pour determiner les
déformations et les contraintes développées dans la structure.

Quant on considere une analyse de structure sous un chargement dynamique, le terme
dynamique ‘signifie une variation dans le temps’, ceci rend I’étude plus compliquée voir
impossible quant il s’agit d’une structure élevée avec un nombre infini de dégrée de liberté.
Pour cela les ingénieurs essayent de simplifier les calculs, en considérant non pas la structure
réelle mais un modéle simple qui doit étre le plus proche possible de la réalité.

Pour modéliser une structure, plusieurs méthodes sont utilisées parmi lesquelles :

v" Modélisation en masse concentrée : dans ce modele les masses sont concentrées au
niveau de chaque plancher formant ainsi un pendule multiple, c’est un modele simple
mais qui a des limitations (discontinuité dans le systéme structurel, irrégularités).

v' Modélisation en éléments finis : dans ce cas la structure est décomposée en plusieurs
éléments, on détermine les inconnues au niveau des nceuds puis a I’aide des fonctions
d’interpolations on balaie tout I’élément puis toute la structure.

V1 .2.Méthode de calcul.

L’ analyse d’une structure peut se faire a I’aide de deux principales méthodes, le choix
de la méthode dépend du type de la structure et de ses dimensions :
v' Méthode statique équivalente.
v' Méthode dynamique qui regroupe :
» La méthode modale spectrale.
» La méthode d’analyse dynamique par accélérogrammes.
Dans notre cas la méthode statique équivalente n’est pas applicable (les conditions de I’article
4.1.2 des RPA ne sont pas satisfaites), la méthode d’analyse par accelérogrammes néecessite
I’intervention de spécialistes. La méthode qui convient dans notre cas et dans tout les cas, est
la méthode modale spectrale.

VI .3. Présentation de la méthode modale spectrale.

Dans cette méthode on recherche pour chaque mode de vibration le maximum d’effets
engendrés dans la structure par les forces sismiques, représentées par un spectre de réponse de
calcul. Ces effets vont étre combinés suivant la combinaison la plus appropriée pour obtenir la
réponse totale de la structure.
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Chapitre VI : Etude Dynamique

VI .4. Nombre de modes a considérer.

Le nombre de mode a considérer dans chaque direction de I’excitation sismique est
donné par le RPA99 comme suit :

v' La somme des masses modales effectives pour les modes retenus soit égale a 90 % au
moins de la masse totale de la structure.

v" Ou que tous les modes ayant une masse modale effective supérieure a 5% de la masse
totale de la structure soient retenus pour la détermination de la réponse totale de la
structure.

Avec un minimum de modes a retenir égale a trois (3) pour chaque direction considérée. Si les
conditions citées précédemment ne sont pas vérifiées le nombre de mode a considérer est
donné par la formule suivante :

K>3%+VN Et T < 0,2 SEC  cererermmeeemmamanie e [VI-1]

Avec : N nombre de niveaux au dessus du sol et Ty la période du mode K.
Le nombre de modes qui vérifient la premiére condition est de 8, les résultats sont portés dans
le tableau [Tab .VI1.3.].

V1 .5.Combinaison des modes.

Pour une direction donnée de la sollicitation sismique, les valeurs des déplacements,
forces, et contraintes sont calculés pour chaque mode de vibration de la structure puis ils sont
assemblés pour avoir la résultante des effets engendrés suivant différentes méthodes, on
citera donc les méthodes les plus utilisées :

v' Méthode SRSS (racine carré de la somme des carrés):

Cette méthode permet de combiner les forces et les déplacements maximaux pour les
différents modes en considérant la racine carrée de la somme de leurs carrés, cette méthode ne
prend pas en considération le couplage des modes.

v" Meéthode CQC (Combinaison Quadratique Complete):

C’est la méthode la plus utilisée. Elle est basée sur la théorie des vibrations aléatoires,
cette méthode est considérée comme la plus précise des méthodes de combinaison. La
résultante de I’effet recherché est donnée par I’expression suivante :

E= \/Z?=1 2it1 PiEiE;

Avec :
pij . Coefficient de corrélation entre les modes i et j. 1l dépend des pulsations

propres w; , w; et pourcentages d’amortissement critique des deux modes i et j. Ce

coefficient est donné par I’expression suivante :
3

882 (1+1)r2 o Ficient d " ¢
ii — ,avecr=—e¢e . coetricien amortissement.
Pi =1 r2)2yagzr(141)2 ) §
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Chapitre VI : Etude Dynamique

v' Méthode ABS:

Cette méthode trés conservative combine les résultats modaux en considérant la somme
de leurs valeurs absolues, dans cette méthode tous les modes sont supposeés liés.

VI .6.Caractéristiques de la tour relativement a I’étude dynamique.

v' Latour est classée en groupe d’usage 1B-ouvrage de grande importance-, (elle dépasse
les 48 m) suivant la classification des RPA 99 version 2003.

v" Le sol est de catégorie S2 (sol ferme), selon les résultats donnés par le laboratoire de
géotechnique.

v Latour se trouve dans une zone de sismicité élevée zone IlI.

v' La tour étudiée fait 49 m (R+15) de hauteur, le systéme structurel est constitué de
voiles porteurs en béton armé. Dans ce cas les voiles doivent reprendre 20% des
charges dues aux sollicitations verticales et la totalité de la charge horizontale.

v" On ne va pas considérer la composante verticale de la force sismique, car on n’a pas
de porte a faux qui dépasse 1,5 m comme stipulé par le RPA.

V1 .7.Modélisation de la structure.

Le calcul dynamique est réalisé a I’aide du logiciel ETABS, sur un modeéle
tridimensionnel de la structure avec 16 niveaux (RDC+15 étages) encastrée a sa base. Les
voiles sont disposés de telle sorte a renforcer les vides au niveau des planchers et les zones
flexibles. Cette disposition va étre modifiée suivant la conformité du comportement de la
structure aux recommandations des RPA99 version 2003.

Dans ce modele on ne modélisera que la structure (voiles et portiques), les éléments non
structuraux sont introduits comme charges (escaliers, balcons...).

v Les poteaux, poutres et poutrelles sont modélisés par un élément de type FRAME.

v Les voiles et dalles par un élément de type SHELL.
La participation massique des charges est donnée comme suit :

W=G+B*Q e, [VI-3]
Avec :
G : Poids propre.
Q : Charge d’exploitation.
B : Coefficient de pondération, avec £=0,4 (salle de classe).
v Le spectre de réponse de calcul donné par le RPA est introduit en termes de périodes.
Ce fichier est généré par des applications comme RPA99 sous forme de fichier texte.
v' Pour I’orientation de la sollicitation sismique on va considérer deux directions
orthogonales X et Y, I’axe Y est un axe de symétrie.
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Chapitre VI : Etude Dynamigue

Fig. VI.1. Modéle 3D de la structure.
V1 .8.Disposition des voiles.

Le systeme structurel choisi est le contreventement par voile porteurs en béton armé, le
choix de ce systéeme structurel est di a I’existence de vides importants et une forme en U
nécessitant le renforcement des zones flexibles. On doit donc verifier les conditions données
par le RPA version 2003,a savoir :

v Les voiles doivent reprendre au moins 20% des sollicitations dues aux charges

verticales.

v Les charges horizontales sont reprises uniquement par les voiles.

v' Une excentricité accidentelle égale a +0,05L (L: dimension du plancher
perpendiculairement a I’action sismique considérée) doit s’ajouter a I’excentricité
théorique calculée pour chaque plancher et pour chaque direction de I’action
sismique.

v' Les périodes propres ne doivent pas varier brusquement entre deux modes
successifs.

Fig. V1.2 Disposition des voiles dans la structure.
V1 .9. Spectre de réponse de calcul.

Le spectre réglementaire de calcul est donné par I’expression suivante :

Département de Génie Civil/ Promotion : 2007-2008 ﬂ‘/’

Toseeas Te



Chapitre VI : Etude Dynamique

1.25 A[1+T—(2.5;79-1n 0<T <T,

T, R
s 2.57(1.25 A)(%J T,<T <T, R A B
& = 213
g 2.57(1.25 A)[%)(TT—ZJ T,<T <3.0s

2/3 5/3
2.57(1.25 A)(T—Zj (i) [Qj T >3.0s
3 T R

1
11

Période T (sec)

Fig.V1.3. Spectre de réponse de calcul.
A : coefficient d’accélération de zone.
n : facteur de correction d’amortissement.
R : coefficient de comportement de la structure.
Ti, T, : périodes caractéristiques associées a la catégorie du site.
Q : facteur de qualité de la structure.
Pour notre structure les parametres a considérer sont :

A= 0,3 [zone 111 groupe d’usage 1B- tableau 4.1- RPA 99 version2003].

R= 3,5 [voiles porteurs — tableau 4.3- RPA 99 version2003].
T1=0,15sec; T,=0,4 sec.

Q =1,05; tous les critéres sont vérifiés sauf la redondance en plan. Les deux conditions de
régularité en plan et en élévation sont prise en compte directement par le modéle 3D.
Les valeurs du spectre de réponse sont données dans le tableau suivant.

T sec Sa T sec Sa T sec Sa

g g g
0.0 0.380 1.7 0.095 3.4 0.053
0.1 0.290 1.8 0.091 35 0.050
0.2 0.250 1.9 0.088 3.6 0.048
0.3 0.250 2.0 0.085 3.7 0.046
0.4 0.250 2.1 0.082 3.8 0.044
0.5 0.210 2.2 0.080 3.9 0.042
0.6 0.190 2.3 0.077 4.0 0.040
0.7 0.170 2.4 0.075 4.1 0.038
0.8 0.160 2.5 0.073 4.2 0.037
0.9 0.140 2.6 0.071 4.3 0.036
1.0 0.130 2.7 0.069 4.4 0.034
1.1 0.130 2.8 0.068 45 0.033
1.2 0.120 2.9 0.066 4.6 0.032
1.3 0.110 3.0 0.065 4.7 0.031
1.4 0.110 3.1 0.061 4.8 0.030
1.5 0.100 3.2 0.058 49 0.029
1.6 0.098 3.3 0.055 5.0 0.028

Tab.V1.1. Valeurs du spectre de réponse.
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Chapitre VI : Etude Dynamique

V1.10.Combinaison des réponses modales.

Le RPA 99 version 2003 propose de Vérifier I’indépendance des modes par la formule
suivante :

10 [VI-5]
r<———
10 + /§; * &

r= ? , Avec T; T; les périodes des modes i et j et §;, &; les coefficients d’amortissement

j
desmodesietj (Ti = T)).

v Si la formule [VI-4] est satisfaite pour tous les modes on les considere comme étant
indépendants et la réponse totale est donnée par :

v Dans le cas ou deux réponses modales Ej, E;; par exemple ne sont pas indépendantes, la
réponse totale est donnée par :

k
E=+ in2+|E1|+|E2| ceienenee [VI-T]
i=3

E : résultante de I’effet considéré.
Ei, E;j: effets considérés pour les modes i, j respectivement.

VI .11. Caractéristiques géométriques de la tour.

Les centres de torsion et de masse pour chaque niveau de la structure sont donnés dans
le tableau suivant.

Centre de Centre de Excentricité E)_(centrlute Excentricité
. s accidentelle[m]
Etage masse [m] torsion [m] théorique [m] n de calcul [m]
X Y X Y X Y X Y X Y
RDC | 25.096 | 12.61 | 25.378 | 10.271 | -0.282 | 2.339 1.32 255 | -1.602 | 4.889
1 25.087 | 12.878 | 25.268 | 9.014 | -0.181 | 3.864 1.32 255 | -1.501 | 6.414
2 25.097 | 12.552 | 25.224 | 8.182 | -0.127 | 4.37 1.32 255 | -1.447 | 6.92
3 25.072 | 11.347 | 25.199 | 7.714 | -0.127 | 3.633 1.1 1.77 | -1.227 | 5.403
4 25.072 | 11.347 | 25.182 | 7.478 | -0.11 | 3.869 1.1 1.77 -1.21 | 5.639
5 25.071 | 11.351 | 25.17 | 7.386 | -0.099 | 3.965 1.1 1.77 | -1.199 | 5.735
6 25.085 | 11.367 | 25.163 | 7.387 | -0.078 | 3.98 1.1 1.77 | -1.178 | 5.75
7 25.085 | 11.367 | 25.157 | 7.45 | -0.072 | 3.917 1.1 1.77 | -1.172 | 5.687
8 25.085 | 11.372 | 25.153 | 7.545 | -0.068 | 3.827 1.1 1.77 | -1.168 | 5.597
9 25.084 | 11.376 | 25.15 7.66 -0.066 | 3.716 11 1.77 -1.166 | 5.486
10 25.084 | 11.376 | 25.147 | 7.785 | -0.063 | 3.591 11 1.77 -1.163 | 5.361
11 | 25.084 | 11.38 | 25.145 | 7.911 | -0.061 | 3.469 1.1 1.77 | -1.161 | 5.239
12 | 25.083 | 11.384 | 25.144 | 8.031 | -0.061 | 3.353 1.1 1.77 | -1.161 | 5.123
13 | 25.083 | 11.384 | 25.142 | 8.141 | -0.059 | 3.243 1.1 1.77 | -1.159 | 5.013
14 | 25.083 | 11.384 | 25.142 | 8.231 | -0.059 | 3.153 1.1 1.77 | -1.159 | 4.923
15 | 25.142 | 11.829 | 25.144 | 8.291 | -0.002 | 3.538 1.1 1.77 | -1.102 | 5.308

Tab.VI1.2. Centre de torsion et centre de masse de la structure.
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Chapitre VI : Etude Dynamique

V1 .12. Caractéristiques dynamiques de la tour.

Le tableau suivant résume toutes les donneées relatives aux périodes et participations

massiques de tous les modes.

. % de lamasse | % de la masse % cumulé de la % cumulé de la
Mode Pisrég? ® | modale suivant | modale suivant masse modale masse modale
X Y suivant X suivant Y

1 0.80685 37.4542 0 37.4542 0

2 0.667757 0.0003 62.9908 37.4545 62.9908
3 0.595731 26.449 0.0004 63.9036 62.9912
4 0.219073 12.4196 0.0006 76.3231 62.9917
5 0.172025 0.0005 22.2959 76.3236 85.2876
6 0.151233 9.8579 0 86.1815 85.2876
7 0.110351 49331 0.0002 91.1146 85.2878
8 0.084887 0.0004 8.3076 91.1149 93.5954

Tab.V1.3. Participation des masses modales effectives.
REMARQUE :

La valeur de la période donnée par ETABS vérifie la condition de [I’article 4.2.4.4] des
RPA. Ce dernier exige que cette période ne doit pas dépasser la valeur calculée par la
formule empirique appropriée de plus de 30% ; avec :

3
Tempirique:min{0.09 h—g, Cr * hN/ 4} =0,8583 sec ; 1,3 Tempirique = 1,12 sec, avec C1=0,05
Thumerique= 0.80685sec ; cette condition est donc Vérifiée.
V1 .13. Vérification de la résultante des forces sismiques.

Selon le RPA la résultante des forces sismiques a la base “V’ obtenue par combinaison
des valeurs modales ne doit pas étre inferieure a 80 % de la résultante des forces sismiques
déterminées par la méthode statique équivalente ‘V’.

Si cette condition n’est pas verifiée on doit majorer I’effort tranchant a la base dans le
rapport :

08—
Vi
L’effort tranchant a la base qu’il faut considérer est donc donné par la formule suivante :

O \V/ . }

14
= — %

Vi O’8Vt Ve e [VIF9]

V : Effort tranchant a la base de la tour déterminé par la méthode modale spectrale a I’aide de’

ETABS’.

V. : Effort tranchant a la base de la tour déterminé par la méthode statique équivalente calculé

par la formule suivante :

v=E [VI-10]
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W : poids total de la structure.

W=191361,3 kN. (Poids donné par ETABS+ poids (¥2) des voiles et poteaux et magonnerie
du RDC).

Les autres parametres sont donnés en [VI1 .9]. Pour le calcul de V, le facteur de qualité doit
prendre en considération I’irrégularité en plan et en élévation ce qui donne Q=1,15 ; D=1,43
Le tableau suivant résume les résultats des efforts ainsi que la vérification citée ci-dessus.

v Coefficient
Vmax Vi [KN] V% de Vi majoré [KN]
[KN] ‘ majoration
X Y X Y X Y X Y
Effort
tranchant | 26790,6 | 18395,2 | 23188,1 | <80 | >80 | 1,16 | NON | 21432,5 | 23188,1
a la base

Tab.VI1.4. Verification de la valeur de I’effort tranchant donnée par ETABS.

V1 .14. Vérification de la participation des élements résistants au contreventement.

Pour un systeme de contreventement en voiles, les voiles doivent reprendre en plus de

la charge sismique horizontale, plus de 20 % de la charge verticale. Cette verification est
résumee dans le tableau suivant.

Effort tranchant Effort % d’effort % d’effort
Elément repris vertical tranchant vertical
[KN] repris [kN] | repris [KN] repris [KN]
Poteaux 492,76 63365,85 1 44
Voiles 22695,34 82888,52 99 56
Effort vertical total
a la base [KN] 146254,37
Effort tranchant
total a la base max 23188,1
[kN]

Tab.V1.5.Vérification de la répartition des efforts dans la structure.

V1 .15. Justification vis a vis de I’effet P-A.

L’effet P-delta est un effet non linéaire (effet de 2°™ ordre) qui se produit en chaque
structure ou les éléments de la structure sont soumis a des charges axiales. C’est un effet
associée a I’importance de la charge axiale ‘P’ et le déplacement ‘delta’. L’effet P-delta est
aussi liéa:

v" L’importance de la charge axiale P.

v Larigidité ou la souplesse de la structure dans I’ensemble.

v" Lasouplesse des différents éléments de la structure.
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Pour considérer que I’effet P- A est négligeable on doit vérifier la rigidité de la
structure, le RPA propose de Vérifier cela a I’aide de I’inégalité suivante :

PjxAy
=< -
SIESO01 e [VI-11].

Ok

Py : Poids total de la structure et des charges d’exploitation associées au dessus du niveau k.
calculé a I’aide de [VI-2].
V : Effort tranchant d’étage au niveau k.

VIEXT  Fr [VI-12].
A,: Déplacement relatif du niveau k par rapport au niveau k-1 donné par I’expression

[VI-11].
hk : hauteur de I’étage k.

Ak = 8k - 8k—1 ...................................................... [V|-13]
Sk = R % Ok e, [VI-14].
Avec;

Sy : Déplacement horizontal de I’étage k.

Sk : Déplacement di aux forces sismiques F; (y compris I’effet de la torsion).
R : coefficient de comportement de la structure.
R=3,5.

Si 0,1 <86, <0,2, les effets P- A peuvent étre pris en compte de maniere approximative en
amplifiant les effets de I’action sismique calculés au moyen d’une analyse élastique du 1%

ordre par le facteur L selon le RPA99 version 2003.

1-0
Si 6, > 0,2 , lastructure est instable et doit étre redimensionnée.

On doit aussi vérifier que les déplacements relatifs entre étages voisins ne dépasse pas 1% de
la hauteur d’étage [RPA 99 version2003 article 5.10].
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Sens X-X Sens Y-Y
Etage hy Py
A, Vi Oy Ay Vi Ok
15 3 8837.092 | 0.01015 | 2351.95 | 0.00127 | 0.00875 3202.3 0.0008
14 3 19234.136 | 0.00805 | 4533.08 | 0.00114 | 0.0084 6113.69 | 0.0009
13 3 29631.45 | 0.00840 | 6332.28 | 0.00131 | 0.00875 | 8431.09 | 0.0010
12 3 40028.154 | 0.00805 | 7805.97 | 0.00138 | 0.00875 | 10265.15 | 0.0011
11 3 50419.139 | 0.00840 | 9033.5 | 0.00156 | 0.00875 | 11770.79 | 0.0012
10 3 60950.431 | 0.00875 | 10108.74 | 0.00176 | 0.00875 | 13113.17 | 0.0014
9 3 71481.723 | 0.00910 | 11073.13 | 0.00196 | 0.00875 | 14361.75 | 0.0015
8 3 82270.317 | 0.00840 | 11979.46 | 0.00192 | 0.0084 | 15567.26 | 0.0015
7 3 93213.987 | 0.00805 | 12836.01 | 0.00195 | 0.00805 | 16699.19 | 0.0015
6 3 104157.657 | 0.00805 | 13646.16 | 0.00205 | 0.0077 | 17726.17 | 0.0015
5 3 115284.880 | 0.00735 | 14441.94 | 0.00196 | 0.0070 | 18678.69 | 0.0015
4 3 126581.949 | 0.00665 | 15232.81 | 0.00184 | 0.0063 | 19584.57 | 0.0014
3 3 137879.018 | 0.0056 | 15988.66 | 0.00161 | 0.0056 | 20438.01 | 0.0013
2 3 154333.057 | 0.0049 | 17011.7 | 0.00148 | 0.00455 | 21591.1 | 0.0011
1 3 172037.468 | 0.0042 | 17895.25 | 0.00135 | 0.0035 22602.4 | 0.0009
RDC 4 191361.300 | 0.00315 | 18395.20 | 0.00081 | 0.0028 | 23188.1 | 0.0006
Tab .VI1.6.Vérification vis-a-vis de I’effet P- A.
REMARQUE :

On voit bien que la condition [VI-9] est largement satisfaite, donc I’effet P- A n’est pas
a prendre en considération dans les calculs.

On vérifie aussi que les déplacements relatifs inter-étages ne dépassent pas 1% de la
hauteur d’étage soit 4 cm.

VI .16.Justifications vis a vis de I’équilibre d’ensemble.

Cette condition d’équilibre se réféere a la stabilité d’ensemble du batiment ou de
I’ouvrage, soumis a des effets de renversement, il faut vérifier la condition suivante :

Moment stabilisateur >15

Moment de renverssement [VI-15].
n
IVIRenversement: M K/0 :ZFi X di
L e [VI-16].
Mstabilisateur = I\/IW/O =W xb [VI_]'?]
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Les d; sont calculées a partir de la base de la fondation qui est encastrée de 5m soit le
dixiéme de la hauteur de la tour. Les résultats sont portés dans le tableau suivant ( prembiai =

18 kN ):
Wstructure DimenSion Mstabilisant I\/Irenversant Mstab
[kN] (b) [m] [kN.m] [KN.m] M, enver
Suivant X 191361 3 25,088 4800872.294 676565,01 7.096
Suivant Y ’ 11,628 2225149.196 869275.71 2.560
Tab .VI.7. Vérification de la stabilité au renversement.
I:15 —L
F14 4L
® < -cﬂ
1;3 S
w
A A
LAAAAAAALAO
oy
Fig.V1.4. Schéma statique de la tour sous moments stabilisant et renversant.
REMARQUE :

On voit bien que la tour est stable suivant X et Y selon le critere donné précédemment,

donc il n’y a pas de risque de renversement.
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Chapitre VII : Ferraillage des éléments structuraux

FERRAILLAGE DES
ELEMENTS STRUCTURAUX

VII1.1. Introduction.

Apres avoir calculé les sollicitations, nous nous proposons de déterminer les sections
d’aciers nécessaires a la résistance et a la stabilité des éléments constructifs de notre ouvrage.
Le calcul des sections sera mené selon les régles de calcul du béton armé C.B.A.93,
R.P.A.99/V2003 et BAEL.

Les régles C.B.A.93 « Regles de conception et de calcul des structures en béton armé » ont
pour objet de spécifier les principes et les méthodes les plus actuels devant présider et servir a
la conception et aux calculs de vérification des structures et ouvrages en béton armé, et
s’appliquent plus spécialement aux batiments courants.

Les reégles de conception sont venu afin de remédier en faisant travailler les matériaux dans le
domaine plastique et en adoptant des combinaisons d’actions qui tiennent compte d’une part
de la variation possible dans le cas défavorable des intensités des actions, d’autre part de la
probabilité les quelles les actions entaient leurs valeurs.

Les régles R.P.A.99/version 2003 « Régles Parasismiques Algériennes » ont pour but de
fixer les normes de conception et de calcul des constructions en zone sismique, pour des
ouvrages courants. Les objectifs ainsi visés sont d’assurer une protection acceptable des vies
humaines et des constructions vis a vis de I’effet des actions sismiques par une conception et
un dimensionnement appropriés.

e Les poteaux sont soumis a des efforts normaux, des efforts tranchants et a des
moments fléchissant et seront donc calculés en flexion composée.

e Les poutres sont soumises aux moments fléchissant et des efforts tranchants donc elles
sont calculées a la flexion simple.

VI1.2. Ferraillage des poteaux.

Un poteau est soumis a un effort normal « N » et a un moment de flexion « M » dans les
deux sens soit dans le sens longitudinal et le sens transversal. Donc les poteaux sont sollicités
en flexion composée. Les armatures seront calculées sous ’effet des sollicitations les plus
défavorables.

On considérant les sollicitations suivantes :
Nmax — M correspondant
Mpax  — N correspondant
Nmin  —> M correspondant
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Chapitre VII : Ferraillage des éléments structuraux

VI11.2.1. Combinaisons des charges.

En fonction du type des sollicitations, nous distinguons les différentes
combinaisons suivantes :

= Selon BAEL 91 :

- E.L.U : Situation durable : 1,35G+1,5Q........cccooeiinii. [VII-1]
= Selon le R.P.A 99 : Situation accidentelle (article 5.2 page 40)
SGHQHE o, [VII-2]
-08GHE ..o [VII-3]

Chacune des trois combinaisons donne une section d’acier. La section finale choisit
correspondra au maximum des trois valeurs (cas plus défavorable).

VI11.2.2. Recommandation de I’'RPA 99/Version 2003.

D’apres le RPA99/version 2003 (article 7.4.2), les armatures longitudinales doivent étre
a haute adhérence, droites et sans crochets. Leur pourcentage en zone sismique III est limité
par :

A,
Amax= b_}i < 3% en zone courante.

A
Amax= b_}i < 6% en zone recouvrement.

Amin= As> 0,9 %b.h (zone I1I).
- Le diamétre minimum est de 12 mm.
La longueur minimale de recouvrement est de 50 @y
La distance maximale entre les barres dans une surface du poteau est de 20 cm.
- Les jonctions par recouvrement doivent étre faites si possible, a I’extérieur des zones
nodales (zone critiques).

Remarque :
Pour le ferraillage des poteaux on adopte le méme ferraillage pour chaque deux a trois
niveaux, on aura donc les zones suivantes :
e Zone 01: RDC — 3eme ¢étage.
e Zone 02:4eme étage — 6eme ¢Etage.
e Zone 03:7eme €tage — 9eme ¢Etage.
e Zone 04 : 10eme étage — 12eme étage.
-

e Zone 05 : 13eme étage 15eme ¢étage.

VI11.2.3. Les résultats des sollicitations donnés par Etabs.

Les résultats des efforts internes et le ferraillage des poteaux pour toutes les combinaisons,
donnés par le logiciel Etabs sont résumés dans les tableaux qui suivent.
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Chapitre VII : Ferraillage des éléments structuraux

La méthode de calcul est celle donnée par le BAEL91 dont I’organigramme est donné dans la
figure suivante :

Données :
N : effort normal
M : moment fléchissant

d=0,9h, fo, fe, d°

v

a=(0,337h-0,81d’)bhfy,

b=N(d-d’)-Mus

a=(0,5h-d")bhfy

!

a<b #’\MC/ l
b>

c N(d—-d") — Ma
a>b b R bh? fi,
= ! 0857 — &
T
S.p.C l
.Caqcul. par . My — (d —0,5h)bhfy, Esc = O
assimilation a la 2C (d — d")o,
Flexion simple ¢ l
u N — bhfpy-AscOsc _ N — Ipbhfbu
A = p Age = O'—
S sc
As =0

Fig. VII.1. Organigramme de calcul d’une section soumise a la flexion composée.
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Chapitre VII : Ferraillage des éléments structuraux

VI11.2.4. Poteau non adhéré au voile (isolé).

ELU 1,35G+1,5Q

Niveau S[icinti%n NS N M N N N[ e

[kN] [kKN.m] | [kN.m] [kN] [kN] [kN.m] | [kN]
Zone 5 | 45x45 428.66 | 3.624 67.868 122.28 84.21 61.785 | 54.02
Zone4 | 50x50 881.59 | 3.956 59.707 620.93 380.61 3326 | 41.19
Zone 3 55x55 | 1412.18 | 3.899 60.063 | 1039.32 | 714.02 | 35.253 | 41.13
Zone2 | 60x60 |[2038.24 | 3.267 58.813 | 1495.72 | 686.35 2978 | 39.92
Zone 1 65x65 | 3055.92 | 0.08 87.101 1780.45 | 1422.79 | 12.608 | 59.4

Tab.VII.1. Efforts internes a I’ELU (Situation durable)
RPA G+QzE

Niveau S[f;;i%n N M M N NS M A

[kN] [kKN.m] | [kN.m] [kN] [kN] [kKN.m] [kN]
Zone 5 | 45x45 502.06 | 35.011 | 238.849 88.05 0.33 34.069 | 175.01
Zone4 | 50x50 |[1060.38 | 41.601 | 265.012 | 44391 0.51 23.895 | 182.32
Zone 3 55x55 1669.2 | 44.23 280.31 742.71 0.54 59.436 | 192.12
Zone2 | 60x60 |[2280.35 | 39.882 | 257.494 | 1069.64 11.26 10.314 | 173.22
Zone 1 65x65 | 3109.29 | 9.656 | 196.627 | 1299.48 | 24.95 15.099 | 126.02

Tab.VIIL.2. Efforts internes sous G+Q=E (situation accidentelle).
RPA 0.8GxE

Niveas S[c;intl%n N N N N N N pmax

[kN] [kKN.m] | [kN.m] [kN] [kN] [KN.m] [kN]
Zone 5 | 45x45 4227 | 35.122 | 238.71 | 17491 61.94 25.055 | 174.91
Zone4 | 50x50 892.69 | 41.708 | 264.902 | 306.55 1.75 23.589 | 182.25
Zone 3 55x55 | 1405.78 | 44.356 | 280.183 | 511.94 54.68 64.169 | 192.03
Zone2 | 60x60 |2047.52 | 27.132 | 257.391 | 738.99 2.31 12.434 | 173.14
Zone 1 65x65 | 2480.01 | 40.767 | 196.553 | 900.16 3.56 86.196 | 125.96

Tab.VIL.3. Efforts internes sous 0.8G=£E (situation accidentelle).
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VI11.2.5. Poteau adhéré au voile.

ELU 1,35 G+1,50Q
Niveau SCCt120n N MeoT M NG NG MO Tmax
[em”]
[KN] | [kNm] | [kNm] | [kN] | [kN] | [kNm] | [kN]
Zone 5 45x45 266.47 8.72 27.384 41.81 12.93 5.434 20.24
Zone 4 50x50 630.84 | 9.883 26.363 376.8 133.37 3.35 17.91
Zone 3 55x55 1090.71 | 10.507 | 34.928 685.9 261.64 3.74 2341
Zone 2 60x60 1667.62 | 11.451 | 47.017 | 1174.49 | 469.27 8.405 28.24
Zone 1 65x65 253459 | 3.742 40.004 | 1424.72 | 702.31 10.309 24.38
Tab.VIL4. Efforts internes a I’ELU (Situation durable).
RPA:G+QzE
Niveau SeCtlzon NTmax Mo M Neorr NeE Mo max
[em?]
[kN] [kKNm] | [kNm] | [kN] [kN] | [kNm] | [kN]
Zone 5 45x45 389.45 4.643 | 40.881 105.62 -89.58 7.896 | 31.18
Zone 4 50x50 938.86 14489 | 45.17 482.1 -188.4 8.805 31.14
Zone 3 55x55 1815.28 | 27.662 | 60.848 | 1100.48 | -561.93 | 14.652 | 39.69
Zone 2 60x60 3058.73 | 45.299 | 112.643 | -741.71 | -1158.8 | 26.878 | 72.73
Zone 1 65x65 5476.58 | 41.096 | 117.992 | -63.06 | -2649.1 | 21.993 | 59.12
Tab.VIL5. Efforts internes sous G+Q=E (situation accidentelle).
RPA:08G+E
Niveau Section max corr max corr min corr max
2 N M M N N M T
[cm?]
[kN] | [kNm] | [kNm] | [kN] | [KN] | [kNm] | [KN]
Zone 5 45x45 33472 | 4.898 | 37.851 99.65 -126.01 9.546 | -29.18
Zone 4 50x50 805.22 | 13.523 | 41.749 | 351.84 | -234.61 8.958 28.8
Zone 3 55x55 | 1584.25 | 31.633 | 60.638 | 918.62 | -642.14 | 12.448 | 38.94
Zone 2 60x60 | 2717.76 | 50.813 | 110.247 | 932.33 | -144597 | 26.35 71.21
Zone 1 65x65 | 4976.55193.573 | 116.584 | 3028.46 | -3141.79 | 21.161 | 52.12

Tab.VIL.6. Efforts internes sous 0.8G=+E (situation accidentelle).
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VI11.2.6. Ferraillage des poteaux isolés.
Les résultats sont représentés dans le tableau suivant :

ZONE | Section | A, A | Asrpa Choix des barres As réelle
cm’ em’ | em’ | cm’ [sz]
Zone 5 | 45x45 | 17.55| 0 | 18,23 4HA16+4HA 20 20.61
Zone 4 | 50x50 | 14.24| O 22,5 8HA20 25,13
Zone 3 | 55x55 | 1041 | 0 | 27,23 4HA20+8HA16 28,65
Zone 2 | 60x60 | 4.13 0 32,4 8HA20+4HA16 33,17
Zone 1 | 65x65 0 0 | 38,03 8HA20+4HA25 44.76

Tab.VIL.7. Les résultats de ferraillage des poteaux isolés.

VI11.2.7. Ferraillage des poteaux solidaire des voiles.

Les poteaux solidaires des voiles, vont étre ferraillés avec la section maximale d’acier
obtenue, lorsqu’ils sont considérés comme non solidaires (au méme niveau) du voile et

comme solidaire de ce dernier.

ZONE | Section | A, Asc | Asrra Choix des barres As réelle
fon®] | [om] | [om] | fom’ [em’]
Zone 5 | 45x45 | 1.25 0 18,23 4HA16+4HA 20 20.61
Zone 4 | 50x50 0 0 22,5 8HA20 25,13
Zone 3 | 55x55 0 0 27,23 4HA20+8HA16 28,65
Zone 2 | 60x60 0 0 32,4 8HA20+4HA16 33,17
Zone 1 | 65x65 | 4.6 0 38,03 8HA20+4HA25 44.76

Tab.VIL8. Ferraillage des poteaux solidaire des voiles.

VI11.2.8. Vérification de la condition de non fragilité.

Asmin

0,23 bd fczs

fe

VI11.2.9. Armatures transversales

= 5,325 cm? , condition vérifie. [5]

a) Vérification des poteaux a I’effort tranchant.

On prend I’effort tranchant maximum et on généralise les nervures d’armatures pour tous les

poteaux.

Vimax = 192,12KN
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b) Vérification de la contrainte de cisaillement :

4 0,192

T = hd T 065x%x06

= 0,49Mpa

Tpu = Pafe2s = 0,075 X 25 = 1,8775 Mpa
T = min{0,13f.,5,4 Mpa} = 3,25 Mpa [5]

T<T .. , .
Eu} Conditions vérifies
T

c) Calcul des armatures transversales :

Selon RPA99/version 2003 les armatures transversales des poteaux sont calculées a I’aide de
la formule suivante :

A — PaxVy
St hixfe

Vu : Effort tranchant de calcul.

h; : hauteur totale de la section brute.

Pa : Est un coefficient correcteur qui tient compte de mode fragile de la rupture par effort
tranchant

d) Condition d’espacement :

En zone nodale : St’ <10=10 cm.

by

En zone courante : S; = min {7,%, 1O¢L} =15cm

On opte pour un espacement de 10 cm en zone nodale et 15¢cm en zone courante :
Zone courante.

[ 071 07x4

/’lg=7=b/ =0,65/ =14,92>5
V12 V12
Donc: pa=2,5

A _ Pa X Vy xS 25xx0,15
ST hyxf,  0,65x400

Choix des barres : Aq=4HA8=2,01cm? (2 cadre de HAS)

La quantité d’armatures transversales minimale (A;/ S¢*b) en % est donnée comme suit :
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At
S¢Xb

/1g >5- > 0,3% RPA99/version 2003.

2,1
15%65

= 0,002 < 0,003, non Vvérifie.

RPA99/version 2003: on prend A;=6410=4,71 cm?.

4,71
15%X65

= 0,0048 > 0,003, Vérifie.

Les cadres doivent étre fermées par des crochés a 135°, ayant une longueur de 10 = 10

cm.
Zone nodale.

Les mémes résultats que la zone courante.

e) Résultats du ferraillage transversal pour les autres zones.

Les résultats sont représentés dans le tableau suivant :

Section Barres St St
Zone (zone courante) | (zone nodale)
(cm) (transversale)

cm cm

Zone 5 45x45 4HA8 15 10
Zone 4 50x50 4HAS8 15 10
Zone 3 55x55 6HA10 15 10
Zone 2 60x60 6HA10 15 10
Zone 1 65x65 6HA10 15 10

Tab.VIL9. Résultats du ferraillage transversal pour les poteaux.
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Chapitre VII : Ferraillage des éléments structuraux

VI11.3. Ferraillage des poutres.

Les poutres sont ferraillées en flexion simple. Le ferraillage est obtenu sous 1’effet des
sollicitations les plus défavorables suivant les deux sens et pour les deux situations suivantes :

fbu
feos f, [MPa]
b os [MPa]
Y o mpa] | [vPal | ° :
Situation durable 15 | 115 25 14.16 400 348
Situation
. 1.15 1 25 18.48 400 400
accidentelle

VI11.3.1. Combinaisons des charges.

En fonction du type des sollicitations, nous distinguons les différentes combinaisons suivantes

> Selon BAEL 91 :

E.L.U. : Combinaison [VII-1].

> Selonle R.P.A 99 :

Combinaison [VII-2].
Combinaison [VII-3].

VI11.3.2. Recommandation du RPA99 pour le ferraillage des poutres.

1. Armatures longitudinales.

e Le pourcentage minimal des aciers longitudinaux sur toute la largeur de la poutre et de

0.5%.

e Le pourcentage maximum est de 4% en zone courante, et 6% en zone de

recouvrement.

e La longueur minimal de recouvrement et de 10 cm entre deux cadres et un minimum

de trois cadres /noeuds.

e La longueur minimal de recouvrement est de 50¢ (zone III).

e Les armatures longitudinales supérieures et inférieures doivent étre coudées a 90°.

2. Armatures transversales. (RPA 7.5.2.2).

e La quantité des armatures transversales doit vérifier : A=0.03 S.d.

e [’espacement maximum entre les armatures transversales est déterminé comme suit :

Dans la zone nodale et en travée si les armatures comprimées sont nécessaire

minimum (h/4 ; 1,2d)

En dehors de 1a zone nodale S<h/2.

VI11.3.3. Résultats du ferraillage.

Le tableau suivant résume les sollicitations les plus défavorables obtenues par Etabs selon les

différentes combinaisons, ainsi que le ferraillage correspondant.
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a. Suivant le sens xx (35x50) :

Situation durable Situation accidentelle

Section (50x35) 1,35G+1,5Q (ELUV) G+Q+E 0,8G+E
Moment max [KN.m] Travée Appui
7 144.465 294.135 286.871
As’ cm® 0 10,04 0 0
Section d’acier .

Ascm 4,78 0 18,85 18,31
Choix des sections 3HA16 6HA16 6HAZ20 6HAZ20

As réelle cm” 6.03 12.06 18.84 18.84

Tab.VIIL.10. Ferraillage des poutres (35x50).
b. Suivant le sens yy (30x45) :

Situation durable Situation accidentelle
Section (45x30) 1,35G+1,5Q (ELV) G+Q+E 0,8G+E
Moment max [kN.m] Trggée ll?gggis 335748 | 327.226
As’cm® 0 9,17 0 0
Section dracier [ & om? 5,17 0 28,55 27,44
Choix des sections 3HA16 6HA14 6HA25 9HA20
As réelle cm® 6.03 9.23 29.45 28.27

Tab.VIL11. Ferraillage des poutres (30x45).
VI11.3.3. Vérifications nécessaires pour les poutres.

VI1.3.3.a. La condition de non fragilité.

Amin >0.23.b. d.%; f, = 400 MPA.

Amin > 0.23*35%50%2.1/400 = 2.10 cm?.
Amin=2.10 cm?. (Condition vérifiée)
VI11.3.3.b. Pourcentage d’acier exigé par RPA99/version 2003.

Le pourcentage total minimum des aciers longitudinaux sur toute la longueur de la poutre est
de 0.5% en toute section :

Amin > 0.5%.b.h

Amin > 0.5%.30.40 = 6 cm?.
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Condition non vérifiée pour I’ELU alors la section d’aciers a retenir est : Apin = 6 cm?.

VI11.3.4. Armatures transversales.
V"™ =179.01 KN. Pour la poutre de section 35x50.

V"™ =179.01 KN. Pour la poutre de section 30x45.

Sens-X- : Sens-y- :
35x50 30x45
Vimax [KN] 166.44 186.69 Tonay = VIX/, o
Tmax [Mpa] 0.951 1.3828 Tmax = Min(0,13f,,5,4Mpa) = 3.25
Vérification O.k. O.k. Tmax < Tmax
Espacement St 25 25 St < min (0,9d,40cm)
0,4 X by X St
A [cm?] 1.094 0.75 Age = T
e
Choix des barres | 1 cadre HA8 + un étrier HA8 Agtrgeie =1,5 cm?

Tab.VIIL.12. Tableau vérification et de ferraillage transversal des poutres.

VI1.3.5. Vérification de I’influence de I’effort tranchant au voisinage des appuis.
A) Appui de rive.
1) Vérification de la section d’armatures longitudinales inférieures.

On doit vérifiée que :

Vuxys

As =
fe

0,166%x1,15

- Sens-x-:18.84 x 107* > = 4,7 x 10~* la condition est vérifiée.

0,186%1,15

- Sens-y-:29.45x 107* > =5,3%x 10™* Ila condition est vérifiée.

2) Vérification de I’effort tranchant.
1, <0267 XaXbXf.g

b=0,30 m, f5=25MPA, FeE400, y~=1,5
a=1,—2cm
l, : Longueur d’ancrage.

On choisit un crochet droit.

I, = I, — 31,130,

Département de Génie Civil/ Promotion : 2007-2008




Chapitre VII : Ferraillage des éléments structuraux

@, : Armatures longitudinales.

ls : Longueur de scellement droit. V

lS = 35@[
I, = (35 —31,13) X 2,5 = 9,67 cm

lamin =7 + O'SQI , = 5’5®l —» [«— 2 cm
lomin = 60; =6 X 2,5 =15cm 4(—:>4—>a
a=15-2cm =13cm Fig. VII.2. Appui de rive.

La longueur d’appui «a» doit vérifiée la condition suivante:

3,75%Vy,
bxfe

<a<09xd

Donc : 0,58cm < 13 < 0,9 X 45 = 36¢cm, la condition est vérifiée.
Alors : 1, < 0,267 x 0,13 X 0,3 X 25 = 0,26MN, la condition est vérifiée.

B) Appui intermédiaire.

Puisque on a :

G+ (222) = 0.719 2 0, (Vu20 ; Mu>0)
. , e e, s M‘u,
On doit vérifiée : Ag; = ;:—e[Vu + ﬁ]

Ag > 16.84 cm” la condition est vérifiée.
VI11.4. Ferraillage des voiles.

Le ferraillage des voiles s’effectuera selon le réglement BAEL91 et les vérifications
selon le réglement parasismique Algérien RPA 99/version 2003.

Sous I’action des forces horizontales (séisme, vents) ainsi que les forces dues aux
charges verticales, le voile est sollicité a la flexion composée avec effort tranchant.

Les sollicitations engendrées dans le voile sont :

» Moment fléchissant et effort tranchant provoqués par I’action du séisme.
» Effort normal di a la combinaison des charges permanentes, d’exploitations et la
charge sismique.

Donc les voiles seront calculée en flexion composée et au cisaillement, ce qui nécessitera une
disposition du ferraillage suivant :

» Le plan vertical (aciers verticaux).
» Le plan horizontal (aciers horizontaux).
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Chapitre VII : Ferraillage des éléments structuraux

VI11.4.1.Voiles pleins.

VI11.4.1.1. Ferraillage vertical.

Le ferraillage vertical sera disposé de telle sorte qu’il prendra les contraintes de flexion

composée, en tenant compte des prescriptions composées par le RPA 99/Version2003.

Décrites ci-dessous :

1.

L’effort de traction engendrée dans une partie du voile doit étre repris en totalité par les
armatures dont le pourcentage minimal est de 0.2% de la section horizontal de béton
tendue.
Les barres verticales des zones extrémes devraient étre raccrochées avec des cadres
horizontaux dont I’espacement ne doit pas tre supérieur a I’épaisseur du voile.
Les barres verticales de ces derniers doivent étre menues de crochets (jonction de
recouvrement)
A chaque extrémité du voile (trumeau) I’espacement des barres doit étre réduit de moitié
sur 1/10 de la langueur de voile, cet espacement est au plus 15 cm (le ferraillage vertical
doit étre symétrique en raison de changement en terme de moment).
Le pourcentage minimal d’armatures longitudinal des trumeaux dans chaque direction est
donné comme suit :

* Globalement dans la section du voile égale a 0.15%

* En zone courante égale a 0.10%
Si des efforts importants de compression agissant sur 1’extrémité, les barres verticales
doivent respecter les conditions imposées au poteau.

VI11.4.1.2. Ferraillage horizontal.

Les aciers horizontaux seront disposés perpendiculairement aux faces du voile.

Elles doivent étre munies de crochets a (90°) ayant une longueur de 10.

Dans le cas ou il existe des talons de rigidité, les barres horizontales devront étre ancrées
sans crochets si les dimensions des talons permettront la réalisation d'un ancrage droit.

VI11.4.1.3. Régles communes.

Dans le calcul du ferraillage des voiles, le RPA 99/version 2003 préconise les régles

suivantes :

e L’espacement des barres horizontales et verticales doit étre inférieur a la plus petite
des deux valeurs suivantes :
= S<I1.5a (a:épaisseur du voile)
= S<30cm
e Les deux nappes d’armatures doivent étre reliées au moins avec quatre €épingles au
metre carré dans chaque nappe ; les barres horizontales doivent étre disposées vers
I’extérieur ; le diametre des barres verticales et horizontales des voiles (a 1’exception
des zones d’about) ne devrait pas dépassée 1/10 de I’épaisseur de voile.
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VI11.4. Ferraillage des voiles.
Les voiles sont sollicités par un moment fléchissant, un effort normal et un effort tranchant.
On devra disposer les armatures suivantes :
- Armatures verticales.
- Armatures horizontales.
- Armatures transversales.
VI11.4.1.Voiles pleins.
Principe de calcul :

Le calcul des armatures sera fait par la méthode des contraintes et vérifiée selon
R.P.A 99 sous les efforts Nyax €t Mcor,

e Pour le ferraillage: 0.8G *E.

e Pour la vérification: G+ Q=xE

VI11.4.1.1. Ferraillage vertical.

On utilise la méthode de Navier :
N, M.V

O12=—"—

A1
Avec :
N : effort normal appliqué
M : Moment fléchissant appliqué.
A : Section transversale du voile.
v : Distance entre le centre de gravité du voile et la fibre la plus éloignée.

I : moment d’inertie,
On distingue trois cas :

e 1¥ cas:
(6,,0,)> 0 = Lasection du voile est enti¢rement comprimée (pas de zone tendue).
La zone courante est armée par le minimum exigé par RPA 99 (Apnin=0.20%.a.L).

o 2°™ Cas:
(6,,6,)<0= La section du voile est enticrement tendue (pas de Zone

comprimée) => On calcul le volume des contraintes de traction F; .

D’ou la section des armatures verticales Ay=F;/ f.
On compare Ay avec la section minimale.
Si:Av < Amin=0.20%.a.L on ferraille avec la section minimale
Si:Av > Anin=0.20%.a.L on ferraille avec Ay
o 3*™ cas:

(c,,0, ) Sont de signe différent = la section du voile est partiellement comprimée.
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= On calcul contraintes pour la zone tendue.

!

VI11.4.1.2. Armatures horizontales :

<
<«

v

Ces armatures doivent étre supportées les efforts de traction.

D’aprés (R.P.A 99, article 7-7-2, page 59) :
T _
Ty :H < Ty :072'f028 =5MPa

Avec:

T=1,4 T caewt = T : effort tranchant du au séisme.
a : épaisseur du voile.

d: 0,9.h — (hauteur utile).

h : hauteur totale de la section brute.

T}, : contrainte admissible du béton.
Le pourcentage minimal d’armatures est :
e 0,15%a.lm = 71, =0,025.f3=0,5 MPa

e (025%a.lm = Ty~ 0,025.fc28 = 0,5 MPa
- L’espacement : S < (1,5a; 30cm) d’aprés (R.P.A 99, article 7.7.4.3, page 64).
- Les longueurs de recouvrement doivent étre égale a :

e 40 ¢ : Les barres situées dans les zones ou le renversement du signe des efforts est
possible
e 20 ¢ : Les barres situées dans les zones comprimées sous 1’action des charges.
-Les barres horizontales doivent étre disposées vers 1’extérieure.

VI11.4.1.3. Armatures transversales.
Les armatures transversales perpendiculaires a la face du voile sont des ¢épingles en
nombre au moins 4 épingles au meétre carré, servant a retenir les deux nappes d’armatures

verticales.
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Remarque :

Le ferraillage des voiles se fera pour les zones suivantes :
= Zone (1) : RDC, 1% et 2°™ étage.
= Zone (I1) : 3a5"™ étage.
= Zone (1) : 6 & 8™ étage.
= Zone (IV):9a11"™ étage.
= Zone (V) :12a15"™ étage.

& o
VO Vo
& 3
vmf:,;;-' m [ O & o \\vm
v;},’? & S ve _:;j& - i '4112:-\\_ ;\?7
& 1 s | .
V4 A
o Ve Vﬁ\i}-{_‘ *,_
Y o » N
4 4 A va'l
. * b e
Vi e ? b e w1
e Vs VI
V2 *‘4 ' o vz
Fig. Disposition des voiles.
VI11.4.2. Exemple de calcul d’un voile plein :
Voile plein V1.
0-1’2 :%iw < 5.30 >
] [ ] %
Avec :
N =645.37 KN I [
, 65 I
M =3477.195KN.m
T=1511.77
KN
A=1.325m?

Vi=V,=2.65m?
1=3.101604m"
Calcul des contraintes :
o, = 3457.975kN /m? = 3.46MPa
0, = —2483.83kN /m?=2.5 MPa

c,,0, Sontde signe différent, donc la section est partiellement comprimée.

On Calcul la longueur de la zone de traction.
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Longueur de la zone tendue :

(o2
X=—"2

.L=3.08m
o, +0, sz@nmﬂm\

Y=L-X=222m

Vérification des contraintes de compression :

Par la combinaison : G+Q+E ona:
N =645.37KN
M=3477.195KN.m
o, =3.51MPa < &,, = 14.8MPa (C.V)

o, =2.48MPa <&, =14.8MPa  (C.V)

Détermination des armatures verticales :
Trongon AB :

F 20'2_2_d .a (a=25 cm)

t

F =1333.248KN

F

t
=—-=33.3312cm?

Pourcentage minimal d’aprés R.P.A 99

Amin= 0,2%.a.d=25,5cm’
Avi=33.331em™ Apin=25,5cm’ (C.V)
On prend : Ay= 22HA14= 33.86cm?

N.B : le diametre des armatures doit étre inférieur au 1/10 de I’épaisseur du voile. (Ep=25 cm)

Espacement exige par le R.P.A99:
D’apres R.P.A 99 page 64 on a :
S<(1,5a;30cm)

Onprend: S=15cm (zone nodale)

S =20cm (zone courante)

Détermination des armatures horizontales :

_V_
H73.d
d=09h=2.7m
vV 14x1.511

== =3.13MPa<7, =02.f... =5MPa
" ad  025x27 b c28
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D’autre part le RPA/version 2003 prévoit un pourcentage minimum de ferraillage qui est de
1‘ordre de :

0.15 % de la section du voile considérée si: 15, < 0.025 fos.

0.25 % de la section de voile considérée si : T, > 0.025 feos.

Tp = 3.13 > 0.025 f,=0.625 MPa

Donc : Ap > 0,0025.b.s =0,0025.25.100=6,25 cm*/ml
Onprend: Ap= 6T12=6,79cm2/ml

Espacement :
S, <min(1,5a; 30cm)=30cm. On prend : S, =20 cm

N.B:
e comme le séisme peut changer le sens, on considére comme section tendue les deux
extrémités de largeur x
e les deux nappes d’armatures (verticales et horizontales doivent étre reliées avec au
moins 4 épingles au métre carre.
e dans chaque nappe les barres horizontales doivent étre disposées vers I’extérieure.

Schéma de ferraillage :

65 >
_L/10;5t=10cm_ St=15cm

'ai‘ ®
,\ P 1 3

2x11T14

A

N
S

4

> 2X6T12 (St=20)

65
H
N
-
-
A

9

Tous les résultats sont regroupés dans les tableaux suivants :
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VOILE | A | V| L|N/| M s1 52 X F | Av | Amin St (cm)
A choisie

(m® | m* | (m) | (m) |(MN)| (tm) | (MPa) | (MPa) | (m) |(MN)| (cm?®) | (cm?) nodale | courante
V1 | 1560 | 234 | 255|520 | 065 | 348 | 478 | 875 | 626 | 236 | 591 | 29.25 | 12T14+2(8T16) | 15.00 | 20.00
V2 | 1230 | 1.15 | 2.00 | 410 | 0.86 | 2.64 | 5.60 | 1047 | 471 | 2.83 | 7.07 | 23.06 | 8T14+2(8T16) | 15.00 | 20.00
TV3 | 3.00 | 0.02 | 045 1.00 | 133 | 0.10 | 3.76 | 7.37 | 1.05 | 1.99 | 497 | 5.63 | 8T14+2(8T14) | 15.00 | 20.00
TV4 | 3.00 | 002 |045|1.00 | 1.11 | 0.10 | 3.74 | 730 | 1.05 | 1.97 | 493 | 5.63 | 8T12+2(8T12) | 15.00 | 20.00
V5 930 | 0.50 | 1.50 | 3.10 | 1.15 | 0.12 | 1.36 | 1.82 | 9.31 | 049 | 1.23 | 17.44 | 8T14+2(8T10) | 15.00 | 20.00
V6 | 1020 | 0.66 | 1.65 | 3.40 | 1.08 | 0.08 | 1.21 | 1.50 | 14.44 | 0.40 | 1.01 | 19.13 | 12T12+2(8T10) | 15.00 | 20.00
V7 | 1410 | 1.73 | 230 | 470 | 1.66 | 239 | 4.17 | 7.53 | 5.85 | 2.03 | 5.08 | 26.44 | 8T12+2(8T10) | 15.00 | 20.00
V10 | 825 | 035 | 133 |275| 065 | 3.12 | 12.92 | 25.81 | 2.76 | 6.97 | 17.42 | 15.47 | 8T12+2(8T10) | 15.00 | 20.00
V12 | 840 | 037 | 135|280 | 022 | 1.80 | 7.65 | 14.86 | 2.97 | 401 | 10.03 | 15.75 | 8T12+2(8T10) | 15.00 | 20.00
V15 | 11.70 | 0.99 | 1.90 | 3.90 | 1.06 | 2.69 | 6.17 | 11.67 | 4.38 | 3.15 | 7.88 | 21.94 | 8T12+2(8T10) | 15.00 | 20.00
TV9 | 468 | 006 | 0.73 | 1.56 | 1.12 | 2.16 | 25.88 | 5431 | 1.42 |14.66 | 36.66 | 8.78 | 12T14+2(8T14) | 15.00 | 20.00

TVn : Trumeau du Voile n.
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Chapitre VII : Ferraillage des éléments structuraux

Ferraillage du linteau : (linteau L1 du voile V3).
M = 188.06 kN.m
T =348.1 kN.
e Calcul des contraintes :

neV
Avec :
V =14V, =484.35KN
d =0,9h =90cm
T, = 0484 2,9MPa > 0,06.f.,, =1,5MPa
0.2x0.81

D’apres (R.P.A 99, page 61) :

On dispose les ferraillages longitudinaux (supérieure et inférieure), transversaux et en zone

courante (armatures de peau) suivant les minimums réglementaires.

Les armatures diagonales sont disposées obligatoirement.

Soit :
Ap :L.
2.f,.sinax
Avec :
o = h-2d'
L

d’ = Distance d’enrobage = 3 cm
L =longueur du linteau = 1.2 m

0,8—2x0,03
tgor = ——————
1.2
= a =36,86°
v 0.484

b = - = =10.08 cm
2.f,.sina 2x400 x0.6

e Section minimale :
D’apres (R.P.A 99 page 62) ona:
Ap min = 0,15%.b.h =2.24 cm?.
Ap=10.03 cm? > Ap min = 2.24 cm?
On prend :
Ap =10HA12 =11.309cm?
e [Espacement exigé par R.P.A 99 :

Cadre @6 St=10cm
e Armatures longitudinales :
D’aprés (R.P.A 99 page 62),ona:
(AL; AL) = 0,15% .b.h =2.24 cm?
Onprend: AL =Ap =4HA10=3,14 cm?

Département de Génie Civil/ Promotion : 2007-2008
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Chapitre VII : Ferraillage des éléments structuraux

e Armatures transversales :
D’apres (R.P.A 99 page 62) ona:
7, > 0,025.f ,, = 0,625 MPa
Ay 20,25%.b.St

Donc :

Soit:

On prend

Pour les autres linteaux Les résultats sont groupés dans les tableaux suivants :
Les armatures diagonales :

St Sﬂz 20 cm
4

St=20cm
Atmin = 0,25% .20*20 = 1 cm?
A 210 =1,57 cm?
e Armature de peau (section courante) :
Ac 2 0,2%.b.h=0,2% .25 .80 =4 cm?
Ac=2.(3.T10)=4,71 cm.

— : Ap .
T — T Ferraillage Ap . |Ap Choisie
i MPa o ° min
Linteau | ey VIKN) |7p(MP) (MPa) | longitudinal | % | (cm?) (cm?) (cm?)
LV3 342 478.8 1.9 1.5 Ok! 3511024 | 224
LV4 229.5 | 320.88 1.41 1.5 - - - -
LV9 |956.6 | 1339.24 | 6.63 1.5 Ok! 251 393 2.7
Les armatures longitudinales, transversales et les armatures de peau :
A'L - A A . .
] b h . A'L=AL ! ‘o A: min | A; Choisi
Linteau cm) | cm) min min | Choisi (cm?) (cm?)
(cm?) | Choisie (cm?) | (cm?) | (cm?)
LV3 20 90 2.24 4T10 1.00 208 3.6 6T10
LV4 20 | 90 | 2.24 4T10 1.00 | 208 3.6 6T10
LV9 20 | 80 2.7 4T10 1.00 | 208 3.2 6T10
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Chapitre V11 : Ferraillage des éléments structuraux

Schéma de ferraillage :

i\

I I 2710
Cad@6 (t=10) m
[ o}
3T10
o o}
2010
| ] [ |
vy 6T14
I | I
[ (3
2T10
COUPE A-A
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Chapitre VIII : I’infrastructure

INFRASTRUCTURE

VI .1.Introduction.

Le role des fondations est de transmettre les charges a partir de la superstructure vers le
sol d’assise. La pression transmise ne doit pas provoquer une rupture par cisaillement du sol
ni des tassements excessifs pouvant engendrer des distorsions et des désordres structuraux et
architecturaux. Dans le cas des ouvrages soumis a des charges horizontales ou dans le cas ou
le bon sol est en profondeur, la fondation doit étre encastrée. Dans ce cas on doit disposer un
systéme permettant de relier la superstructure a la fondation, et assurer I’encastrement de
I’ouvrage. On utilise généralement pour cela des voiles périphériques qui doivent le ceinturer.

Plusieurs types de fondations existent, et le choix du type a adopter se fait tenant
compte les conditions suivantes :

v’ Capacité portante du sol d’assise.

v Charges transmises de la superstructure au sol.
v Distances entres les différents points d’appuis.
V' Systéme structural adopté.

V111 .2.Etude du voile Périphérique.
VIl .2.1.Conditions minimales des RPA.

Selon le RPA les conditions minimales que doivent satisfaire les voiles périphériques
sont :
v" Epaisseur e 15 cm.
v On doit disposer deux nappes d’armatures symétriquement.
v La section minimale d’armatures verticales et horizontales est de 0,1%.
Dans notre cas on adoptera des voiles périphériques de e= 20 cm (on considére 1’épaisseur
des voiles de contreventement) reliée a la fondation formant ainsi un caisson rigide.
V111 .2.2.Modélisation et calcul du voile périphérique.

Le voile périphérique est assimilé a une dalle sur quatre appuis soumise a la poussée des
terres travaillant en flexion simple. On admet que les charges verticales sont transmises aux
autres ¢léments porteurs.

Voile
périphérique

H=5m

Radier on

Fig. VIII.1. Schéma statique du voile périphérique.
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Chapitre VIII : I’infrastructure m

On considérera pour le remblai les caractéristiques suivantes:
Prempiai =18 kKN et ¢p=23° (caractéristiques du sol d’assise).

K, = tan(45° — %)2 ................................................. [VIII-1]

K, : coefficient de poussé du sol ; donc :

K, = 0,44 ; op = premviai * Kp * h.

Le voile est donc soumis a une charge triangulaire qu’on assimilera en charge uniformément
repartie égale a 1/20;, = q = 20kN /m?2.

Le voile périphérique le plus sollicit¢ a comme largeur 1,=5,2m et comme hauteur [,=5m ;
ceci revient a dimensionner une dalle sur 4 appuis (les appuis sont les poteaux et les poutres).
On applique donc les régles du BAEL 91 pour ce type de dalles pour 1 métre linéaire.

a = lli = % = 0,96 > 0,4 ; la dalle travaille dans deux sens et on aura donc :

y »
v' Selon la petite portée x : My, = ply * @ % 12, oot [VIII-2]
v’ Selon la grande portée y : My, = fly, * My.......ooooiiiiiiiiii [VIII-3]

Uy et iy, - Sont des coefficients donnés en fonction de a et de 1’¢tat limite considéré. On va
considérer I’ELU on a donc :

Ux=0,041; u,,=0,89.

M, = 1,35*20,5 =28 kN.m.

M, = 1,35 = 18,5 = 25kN.m.

En considérant les encastrements on aura les moments en appuis et en travée suivants :

En travée (*0,75) [kN.m] En appui (*0,5) [kN. m]
Suivant X 21 14
Suivant Y 19 14

Tab .VIII.1. Valeurs des moments de calcul pour le voile périphérique.

Les résultats du ferraillage sont donnés dans le tableau suivant pour 1 m.| :

En appui En travée Section Min

[cm?] [cm?] RPA [cm?]
Suivant X 4,16 (6HA10) 3,76 (6HAS) 2
Suivant Y 3,76 (6HAR) 3,76 (6HAR) 2

Tab .VIII.2. Résultats de ferraillage du voile périphérique.

On disposera donc deux nappes, dans chaque nappe on aura 6HA10 verticalement et 6HAS8
horizontalement en travée et en appuis (par metre linéaire), suivant le schéma donné ci-
dessous.

r
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Chapitre VIII : I’infrastructure

6T8/ml (e=15)
6T10/ml (e=15)
6T10/ml (e=15) _L *' i i l_
A A L ® e ) e __ e
6T8/ml (e=15)
. 100 cm R
Coupe A-A

Fig. VIIL.2. Schéma de ferraillage du voile périphérique.

V111 .3.Etude des fondations.
V111 .3.1.Combinaisons des charges.

Selon le RPA99 version 2003, les combinaisons de charges qu’il faut considérer pour le
dimensionnement des fondations sont :
GHQE [VIII-4]
0,8G L E [VII-5]
a l’aide de ces combinaisons de charges et avec un taux de travail admissible ag,; = 0,3MPa
on pourra déterminer le systeme de fondation a adopter.

V111 .3.2.Choix du type de fondations.

Le sol d’assise a une bonne capacité portante a8 5m de profondeur, on va donc choisir
des fondations superficielles, sachant que notre structure est en voiles porteurs on aura donc
les possibilités suivantes :

v" Semelles filantes.
v' Radier général.

Pour choisir le type de fondation appropri¢ on doit vérifier la surface totale nécessaire

pour la semelle, on doit donc calculer I’effort transmis au sol.

Combinaison Effort Normal [KN] | Moment My [KN.m] | Moment M, [KN.m]
G+Q+E 323545,78 14849,05 12054,90
0,8G+E 275825,00 14693,14 12055,93

Tab .VIIL3.Efforts exercés a la base de la tour.
La surface totale nécessaire pour la semelle est  Sy,ocessaire = L 2323545’7821078,5 m’.

Osol 300

— 2. : .
Shase de 1a tour = 854 m”; On voit bien que Specessaire > Shase de 1a tour-

Une fondation de type radier s’impose, donc on va adopter un radier avec une surface totale:
Sradier = Sbase de ta tour T Lperimetre * 1,15; On adopte un débord de 1,15m.

Sragier = 1106 m? 5

2%
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Chapitre VIII : I’infrastructure

Radier

Contraintes dans le sol sous la radier

Fig. VIII.3.Ensemble des efforts appliqués a la tour.

V111 .3.3. Calcul de I’épaisseur du radier.

L’épaisseur du radier a prendre doit vérifier les conditions suivantes :

V111 .3.3.1. Condition de non cisaillement.

La contrainte de cisaillement maximale pour une bande de largeur Im et une épaisseur d
ne doit pas dépasser la contrainte admissible :

_ Tmax _ _
Tp = bd < Tph admissible _0705f628_1’25 MPa.

T = —— B [VIIL-6].

Sradier 2

max - portée entre nus d’appuis, dans notre cas L= 5,8 m. d’ou :

L
323,55 5,8

Tiax = —ooet % 220,85 MN.

d

d

—Tmax e, [VIIL-7].

b*Tp admissible

0,85 d .
e 0,7m ;Avec h = o5~ 0,8 m, on prend h = 1m au niveau des nervures.
* ’ ’

VIl .3.3.2. Condition sur la déformation.

=
=

lmax —

Cette condition est donnée comme suit : h > o 58 cm on prend h = 60 cm (comme

épaisseur pour le reste du radier) avec un enrobage d’=5cm.

h, : hauteur de la nervure ; h,=100 cm.

hp

b, = 5 50 c¢m, on va considerer : b, = 60 cm

rd
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by, |
&
g
|
\4 8
« 100 cm s

V111 .3.3.3. Condition sur la rigidité.
Pour qu’un radier soit rigide il faut que : %x R [VIII-S8].

La répartition linéaire des contraintes ne peut étre adoptée que si la condition [VIII-8] est
satisfaite.

Avec :
K : Coefficient de réaction mécanique appelé aussi coefficient de raideur du sol (on prend :
K =40 MN/m’).

4[4l
le= i
E : Module d’¢élasticité du béton (E =32164,195 MN/m?).

3
I : Inertie de la semelle I = % [m4].

b : (bande unitaire) 1 m.
lpax= 5,8 m.

. 313K /2 . i
On doit vérifier que : h = \/ T (=.lphax)* = 85cm, donc la disposition des nervures est
T

une solution obligatoire pour rendre le radier rigide.

V111 .3.4. Caractéristiques géométriques du radier.
VIl .3.4.1. Centre de gravité.

La surface totale du radier est S,,4i0r = 1106 m? . Les longueurs maximales dans les
deux directions sont : L,= 54 m, L,=29 m.

Les coordonnées du centre de gravite du radier sont : X radier = 27 M, Y G radier = 11,87 m.
Les coordonnées du centre de gravite de la tour sont : X radier = 25,18 m, Y radier= 11,53 m.

VIl .3.4.1.Moments d’inertie.

Les moments d’inertie dans les deux directions X et Y sont .
L= 427253 m*, I,g=269055,3 m*

V111 .3.5.Verification au poingonnement.

Le poingonnement se manifeste 1a ou il y a une concentration des charges. Pour vérifier
le non poingonnement du radier (dalle) le BAEL 91 propose de vérifier la condition suivante :
P, < 0,045X X h X fog o [VIII-9].

r
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Avec ;

P, : Charge revenant au poteau ou au voile le plus chargé.

U : Périmetre de la surface d’impact projeté sur le plan moyen.

h : Epaisseur du radier.

Dans notre cas le poteau(C85) le plus sollicité transmet au radier la charge a I’ELU suivante :
P,=3,06 MN.

te =(0,65+0,6) x 4 =5 mdonc P, < 0,045x5x 0,6 x 25 = 3,38 MN condition vérifiée.

——————————————————— Plan moyen

h2 ¥

Fig. VIII.4.Schéma de transmission des charges sur le radier.

Le voile le plus sollicité est le voile V14. Il transmet une charge P,= 9,21 MN. De plus on doit
vérifier la condition [VIII-9].

He = (612 x 0,6+0,6) x 2 =15,6 m. donc B, < 0,045x 15,6x 0,6 x 25 = 10,53 MN condition
vérifiée.

Avec ces deux vérifications on voit bien qu’il n’y a pas de risque de poingonnement du radier.

V111 .3.6. Vérification des contraintes dans le sol.

Sous I’effet du moment renversant dii au séisme, la contrainte sous le radier n’est pas
uniforme. On est dans le cas d’un diagramme rectangulaire ou trapézoidal ; la contrainte
maximale du sol ne doit pas dépasser la valeur suivante :

30maxtOmin . . _
< Osol admissible ; Avec: Osol admissible = 0,3 MPa

Les efforts transmis au sol sont :

Guatiment = 122,5 MN.

Qbatiment = 2393 MN.

Gradier = 16,6 MN.

My= My/pase + ViX hancrage = 12,1 +21,43x5 = 119,3MN.m.
My = Mybase T VyX hancrage = 14,8 +23,18x5 =130,7 MN.m.

Les distances maximales du centre de gravité aux débords sont Xp.x=27m ; Ymax=17,2 m.

rd
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V111 .3.6.1. Calcul des contraintes sous G+Q+E (vérification des contraintes max).
v Sens X-X :

L’effort total est donné par N= G+Q ; donc N=162,4 MN; M =119,3MN.m ;
Iy6=269055,3 m".

( N + M X 1624 + 1193 27 = 0,158MP
= —_— % = * =
4 Tmax =g er L ™7 1106 | 2690553 ’ .
N M 1624 1193

o T X = — 27 = 0,134 MP
Lomm Sragier  Lyg ™~ 1106 2690553 a
30 + O
—= < Osol admissible = 01152 =< 0,3MP(1

2 <
On voit bien que la contrainte admissible n’est pas dépassée.
v Sens Y-Y :
M =130,7 MN.m ; I,= 42725,3 m".
( N + M Y, 1624 + 1307 17,2 = 0,199 MP
= — %k = * =
Omax = =g T T Imax T 06 T 47253 AT 4
N M Y, 1024 1307 17,2 = 0,094 MP
. = — % = _ k =
Imin = g Tl M™T 1106 427253 T 4

3O-max + Omin
4
La contrainte admissible n’est pas dépassée.

< Oso1 aamissiple = 0,173 < 0,3MPa

V111 .3.6.2. Calcul des contraintes sous 0,8G+E (vérification au soulévement).
L’effort total est donné par N=0,8G

v Sens X-X :
M = 119,3MN.m; I,g= 269055,3 m*. N=134,6 MN.
N + M Y, 134,6 + 119,3 27 = 0,134 MP
=G T —* = * =
Tmax = ¢ T T 'max T 1706 © 2690553 ' a
N M 134,6 119,3
Omin = —a—— — 7 * Y| * 27 =0,110MPa

Soadier  Lg ™7 1106 2690553

30 + Omi
—max Tmin < Osol admissible = 0,128 < 0,3MPa

4
v Sens Y-Y :
M =130,7 MN.m ; I,g= 42725,3 m".
N M 1346  130,7
{amax = WJFE* Ymax = Tog + 253" 17,2 = 0,174 MPa
N M 1346 130,7

I - 17,2 = 0,069MP
\ Omin = "5 — — =" Tmax T 7906 " 227253 a

3Gmax + Omin

4 < Oso1 admissiple = 0,148 < 0,3MPa

rd
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V111 .3.6. Vérification aux sous-pressions.

Notre ouvrage doit étre vérifié au soulévement sous 1’effet des sous-pressions. D’apres
les résultats de 1’étude géotechnique la nappe phréatique se situe entre 4,5 m a 6 m de
profondeur. L’effort normal (G, sans surcharge) doit vérifier I’inégalité suivante :

N >y *S*Z*Fg [VII-10].
S : surface du radier.

Z : hauteur d’encrage =5 m.

Yw : poids spécifique de 1’eau.

F;: coefficient de sécurité. (F&=1,5).

Yw *S*Z*xFg=0,01x 1,5x 5x 1106 = 83 MN<N= 139,1 MN.

Les sous pressions ne sont pas a craindre.

V111 .3.7. Ferraillage du radier.

Le ferraillage du radier se calcule sous les sollicitations maximales obtenues par
I’application des combinaisons les plus défavorables.

La charge maximale due a la réaction du sol est celle résultant de la combinaison :
G+Q+E ; donc q a considérer est qo= 199 kN/m?. Pour le dimensionnement on assimile le
radier a un plancher inversé.

On va considérer la dalle pleine soumise a une charge uniformément répartie (q) offrant la
surface la plus chargée, et les calculs seront menés selon les prescriptions du BAEL.

Le panneau le plus chargé a comme dimensions L,=4,5m, L,= 5,8 m (a = lli =0,78).
y

(C’est une dalle qui porte dans 2 sens)

Comme 1’étude géotechnique signale la présence d’une nappe phréatique le calcul sera donc
mené a I’ELU avec une vérification des résultats de I’ELS (fissuration préjudiciable).

Les moments isostatiques sont donnés suivant la petite et la grande portée par [VIII-2] et
[VIII-3] respectivement. Les résultats des moments isostatiques et hyperstatiques obtenus sont
rapportés dans les tableaux suivants :

Valeurs de Moments En travée En appui
unalELU isostatiques (x0,75) [kKN.m] (x0,5) [kN.m]
[KN.m]
Suivant X 0,058 233,7 175,3 116,9
Suivant Y 0,510 119,2 89,4 116,9

Tab. VIII.4.Valeurs des moments pour le panneau le plus sollicité a I’ELU.

Valeurs de Moments En travée En appui
nalELS isostatiques (x0,75) [kN.m] (x0,5) [kN.m]
[kKN.m]
Suivant X 0,066 266,0 199,5 133
Suivant Y 0,68 181,0 135,8 133

Tab. VIIIL.5.Valeurs des moments pour le panneau le plus sollicité a I’ELS.
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Pour le calcul on va considérer une bande de largeur 1m et de 0,6 m de hauteur, les résultats
de ferraillage sont donnés dans le tableau suivant (enrobage de 5cm) :

En travée cmz/m.| Sur appui cm#m.|
ELU ELS ELU ELS
ASC ASt ASC ASt ASC ASt ASC ASt
. 9,36 19,84 6,2 13,00
suvant X-| 0| 54 1) O | @HA20) | © | (sHA14) | ° | (6HA20)
. 4,72 13,29 6,2 13,00
suivantY | 0| ypa 14) O | 7HA20) | © | (sHA14) | © | (6HA20)
Tab .VIIL.6.Résultats du ferraillage a I’ELU et a ’ELS du radier.
La condition de non fragilité est satisfaite car p = :—; = 01731 =0,0022 > p,uin = 0,0008.
Les efforts tranchants maximaux au milieu des bords de la dalle sont donnés par :
. _qlxly
v" Au milieu du bord 1y : Trax= .
2.1y +ly

v Au milieu du bord I : Tiax= qux .

La valeur de I’effort tranchant est majorée pour un appui voisin de I’appui de rive. Donc :

Tmax=323kN et 1,1 Timax=355 kN, ce qui donne une contrainte de cisaillement t,, = 1'01":%

_ 355%1073
0,9%0,6%1

satisfaite, il n’est pas nécessaire de mettre des armatures d’effort tranchant).

= 0,65 MPa < Ty, 3pmissible=0,05 fe25=1,25 MPa. (Condition de non cisaillement

V111 .3.8. Ferraillage des nervures.

Le calcul des nervures se fait par la méthode forfaitaire comme pour une poutre
continue. On utilisera pour tenir compte des moments de continuités les coefficients donnés
par le BAEL :

Les moments d’inertie doivent vérifier les conditions suivantes :
Mo+M,
Y M, + =27 > max{(1+ 0,3aM,); 1,05M,}.

1+0,3x ;. yoqe .
-—M,  pour une travée intermédiaire.

1,240,3
2
Les moments sur appuis sont : 0,5 My,""® pour un appui voisin de la rive, 0,4 M,""¢ pour les

v M, >

v M, > M, pour une travée de rive.

appuis centraux. Avec: a = é avec 0<ac< 2/ 3
12 . . . .
M, = q“T : Moment de la travée isostatique (travée de comparaison).
M, : Moment en travée de la poutre continue.
M, , M,,: Moment de droite et de gauche respectivement, de la poutre continue.
M,"® : Max entre les deux moments isostatiques des deux poutres, a droite () et & gauche
(w) de I’appui considéré.
La poutre la plus chargée est une poutre intermédiaire, constituée de huit travées inégales.

r
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Chapitre VIII : I’infrastructure

La charge uniformément repartie équivalente a la charge triangulaire appliquée est donnée par
(a =0 car g=0, il n y a pas de charge d’exploitation appliquée directement sur le radier) :

qd=qo x lgx =0,199 x % = 0,29 MN/m (donnera le méme moment).

Qv =qy X IZX= 0,22 MN/m (donnera le méme effort tranchant).

A A A A A A A A
3 B 56 C 34 p 38 E 38 Ff 34 G 56 H 3 |

> b

Fig. VIIL.5.Schéma de la poutre (nervure) continue la plus chargée.

Travée Moment en travée Moment en travée

Isostatique [MN.m] Continue [MN.m]
AB 0,33 0,23
BC 1,14 0,68
CD 0,42 0,25
DE 0,54 0,32
EF 0,54 0,32
FG 0,42 0,25
GH 1,14 0,68
HI 0,33 0,23

Tab .VIIIL.7.Valeurs des moments en travée de la nervure la plus chargée.

Appui A B C D E F G H I

Moment

0,01 0,57 0,46 0,23 0,23 0,23 0,46 0,57 0,01
[MN.m]

Tab .VIII.8.Valeurs des moments sur appuis.

Pour le calcul du ferraillage on considére une section en T en travée, et une section
rectangulaire sur appui.

60cm
—>
N 60 cm
«—>
£
2
100 cm
£
v éI
100 cm s
En travée En appui

Fig. VIIL.6. Sections a considérer en appui et en travée.

rd
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On va considérer les moments max en appui et en travée pour le ferraillage du reste des
nervures, les résultats sont données dans le tableau suivant :

) , A min
En appui En travée (non fragilité)
| Section d’acier [cm?] 17,96 (6HA20) 21,17 (4HA25+2HA20) 7,6

Tab .VIIL.9. Résultats du ferraillage en appui et en travée de la nervure.

VIII .3.8.1. Vérification de I’effort tranchant.
7, =0,27MPa <7, =2,5MPa
V.= 620 kN

V,
7, =—% =1,09MPa
b, d

Pour une fissuration préjudiciable :

7, = min (0,15 ﬁ% MPa j = 2,5MPa La contrainte tangentielle n’est pas dépassée.
Vb

Armatures transversales :
. b
q)t = min L’_O’q)Lmin
3510

. (110 60
®, <min | —,——.,20mm | =20 mm
35 10

On prend @ =8mm

Espacement :
T, = 0,3.ft28 =0,63MPa | Ty =Ty — Tp

7, =1,09-0,63 = 0,46 MPa

_ Max(0,57,;0,4 MPa)/
fe

On prend: prg = Prmin = = 0,001

S < min(0,9.d;40cm) A, =44 8=2,01 cm’
S < min(86cm;40cm) = 40cm

Onprend: S;=15cm.

rd
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V111 .3.8.2. Etude du débord du radier.

Le débord fonctionne comme une console soumise a une charge uniformément répartie,
elle a comme dimensions : Une portée = 1,15m, hauteur = 0,6 m, une bande de largeur 1m.

———5i5m >

]
F++++++++++++
o= 0,199 MPa

Les valeurs du moment, effort tranchant et les résultats du ferraillage sont donnés dans le

tableau suivant :

Moment fléchissant Effort tranchant Section d’acier en
[KN.m] [kN] flexion [cm?]
131,6 229 7 [SHA14]

Tab .VIII.10. Valeurs du ferraillage en appui et en travée de la nervure.

On va vérifier la valeur de la contrainte tangentielle, cette derniére ne doit pas dépasser la
valeur admissible 0,05 f.,g=1,25 MPa. [BAEL 91].

T 0,229 e .
Tp = ﬁ =95 0c_ 0:42 MPa. On constate que cette valeur est inférieure a la valeur

admissible.
Sur appui En travée
60cm
—
00—, ghpz0 —60cm, 441A25+2HA20
" .l Double cad @8 | Double cad @8
(e=15cm) d (
e=15cm) ¢
anaz2 | ] f‘ £ a2 | ff 5
8 (@)
S L S
k :
ple 3 ple © |
4HA20 4HA20
100cm « 100cm s
Fig. VIIL.7.Schéma de ferraillage de la nervure en travée et en appui.
Remarque :

L’arrét des barres sera donné en annexe avec les schémas de ferraillage, suivant la

méthode forfaitaire (pour les nervures).
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CONCLUSION GENERALE

Ce projet constitue une synthése d’un ensemble de connaissances acquises durant les cing

années de formation, il nous a permis de toucher aux véritables difficultés que peut rencontrer
un ingenieur civil pour le choix du modele de calcul a considérer. Le projet nous a permis
aussi de constater une difficulté particuliére dans le choix de la disposition des voiles, et cela
est d0 a la forme irréguliére en plan de la tour, et une forte présence d’ouvertures dans les
planchers.

Dans I’étude dynamique plusieurs dispositions ont étés essayées, mais elles donnaient

des résultats non conformes aux recommandations des RPA, la variante retenue a donné des
résultats acceptables en terme de période, déplacements et efforts.

Cette étude nous a permis aussi de faire les constatations suivantes :

Pour des structures pesantes les efforts dus aux séismes sont plus importants que ceux
dus au vent, d’ou le dimensionnement sous sollicitations sismiques.

Les bouts de voiles provoquent une concentration des efforts au niveau des poutres et
poteaux adjacents.

Quant une poutre se trouve entre deux voiles, elle est soumise a une grande
concentration des efforts.

Les poteaux sont ferraillés avec les valeurs minimales des RPA.

Pour des structures de hauteur importante les combinaisons sismiques donnent les
résultats les plus défavorables pour le dimensionnement des fondations.

Les résultats de cette étude ne sont que d’ordre pédagogique, et ne sont que le résultat d’un
modele considéré et le modeéle sous entend des simplifications par rapport a la réalité, donc ils
ne peuvent remplacer les résultats de I’étude déja faite.
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Annexe 1 -l

DIAPHRAGMES

1. Introduction.

La fonction primaire du plancher et du toit est de soutenir les charges de pesanteur et a
virez ces charges sur d'autres éléments de structure comme les poteaux et les poutres. En
outre, ils jouent un role central dans la distribution du vent et forces sismiques aux éléments
verticaux.

Dans la conception résistante au tremblement de terre, les fondations des batiments sont
congues et detaillées pour agir en tant qu'unité simple sous l'action des forces sismiques. La
conception d'un batiment comme unité simple aide a augmenter la redondance et I'intégrité du
batiment . Les forces horizontales produites par des excitations de tremblement de terre sont
transférées a la terre par les systémes verticaux du batiment qui sont congus pour la résistance
latérale aux charges. Ces systémes verticaux sont généralement attachés ensemble comme
unité a l'aide des planchers et des toits des batiments. Dans ce sens, les systémes structuraux
des planchers et toits, employés principalement pour créer des cltures et pour résister a des
charges de pesanteur, sont également congus en tant que diaphragmes horizontaux pour
résister et transférer les charges horizontales aux éléments verticaux appropriés.

charge sismigque

charge sismique

palée de
stabilité

Fig.1.1. Rble des diaphragmes rigides

2. Contreventement horizontal.

Le réle d’un contreventement horizontal est de transmettre les actions latérales
sollicitant les constructions sur les éléments verticaux de contreventement, appelés palées de
stabilité, qui communiquent ensuite aux fondations [Fig.1.1.]. Par conséquent, il ne peut pas
étre assuré par les planchers partiellement au totalement désolidarisés de la structure sous-
jacente.

Il est indispensable que le contreventement horizontal soit prévu a tous les niveaux du
batiment, y compris les toitures [Fig.1.2.]. En construction parasismique, il devrait étre assuré
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par des diaphragmes rigides, c’est-a-dire par des planchers et des toitures résistant aux
cisaillements et a la flexion dans leur propre plan et possédant une rigidité horizontal
supérieur a celle des palées de stabilité.

2N

NN
\;_ liaison en fondation — \— liaison en fondation

Fig.1.2. Localisation des diaphragmes.

3. Principe d’action d’un diaphragme.

Pour rester conforme a I’hypothése de diaphragme rigide, les déformations des
planchers et des toitures doivent rester toujours élastique.

Les diaphragmes flexibles devraient étre évités, ils ont par fois contribués au
diversement des murs qui les supportent, par ailleurs les charges qu’ils transmettent aux
éléments verticaux poteaux et palées ne sont pas proportionnelles a la rigidité latérale de
ceux-ci, mais aux aires des planchers que chacun de ces éléments supporte au titre des charges
verticales. Ces aires sont délimitées par les mi distances entre les appuis.

Par conséquent les éléments plus rigides, donc plus résistants ne peuvent soulager ceux
dont la résistance aux charges latérales est plus faible.

Par ailleurs, les diaphragmes flexibles ne transmettent pas les forces dues a la torsion

d’ensemble, comme s’il s’agit des poutres élastiques situées dans un plan horizontal et
simplement supportées entres deux palées sous charges latérales, celles-ci se déforment

indépendamment les unes des autres (Fig.1.3.).

ontinuité 3
négligeable "
oy S _LA
réactions !, //?;-/
! Y ! e 1
M 3 b B ’
o 3
Sy . < r/ s
[ - t
Y 15
diaphragme flexble giaphragme rigide
a) effet de poutre b} analogie avec des poutres simplement appuyées

Fig.1.3.répartition des efforts horizontaux pour le cas d’un diaphragme rigide et flexible.

4. Constitution des diaphragmes.
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Les diaphragmes sont réalises par les techniques habituelles des planchers. Selon leur
constitution, ils peuvent étre classés dans I’une des catégories suivantes :

» Plaques.

» Planchers ou toitures raidis par des poutres au vent.
» Planchers ou toitures raidis par des tirants diagonaux.
» Planchers ou toitures formés de réseaux rigides.

La préférence doit aller vers les diaphragmes raidis systématiquement, presentant la
méme rigidité transversale et longitudinale, sans direction privilégiee.

5. Planchers a poutrelles et entrevous.

Ces planchers, tres répondus dans la construction, forment un diaphragme rigide a
condition de comporter une dalle de compression en béton armé coulé sur place, armé d’un
treille soudé continu (recouvrement de trois mailles au moins) encré dans le chainage.
L’épaisseur de la dalle doit étre calculée en fonction des efforts a transmettre.

» Minimum de 4cm s’il s’agit d’entrevous résistants (béton, terre cuite,...).
» 5cem si les entrevous sont non résistant (polystyrene, liege,...).

6. Classification du comportement des diaphragmes.

La distribution des forces horizontales par le
diaphragme horizontal aux divers éléments de résistance
de charge latérale verticale (poteau, poutres, voiles)
dépend de la rigidité relative du diaphragme horizontal
et des éléments résistant.

Des diaphragmes sont classés comme "‘rigides "',
" flexibles ", et ** semi-rigide " basé sur cette rigidité
relative.

Un diaphragme est classé comme étant rigide s’il
peut distribuer les forces horizontales aux éléments
résistants proportionnellement a leur rigidité relative.
Dans le cas des diaphragmes rigides, la déflexion du
diaphragme quand elle est comparée aux éléments
résistants verticaux sera insignifiante. Un diaphragme

s'appelle flexible si la distribution des forces
horizontales aux éléments de résistance de charge
latérale verticale est indépendante de leur rigidité
relative. Dans le cas d'un diaphragme flexible, la
déflexion du diaphragme par rapport a celle des
éléments de résistance sera sensiblement grande. Un
diaphragme flexible distribue les charges latérales aux
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Fig.1.3. Comportement des diaphragmes.
(a) Proportions de chargement et des dimensions,
(b) Comportement rigide des diaphragmes.

(c) Comportement flexible des diaphragmes.

(d) comportement semi rigide des diaphragmes.
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éléments porteurs verticaux comme séries de poutres simples suspendues entre ces éléments.
Aucun diaphragme n'est parfaitement rigide ou parfaitement flexible. Suppositions
raisonnables, cependant, quant a la rigidité ou a la flexibilit¢ d'un diaphragme afin de
simplifier I'analyse. Si la déformation du diaphragme et celle des éléments verticaux sont de
méme ordre de grandeur, alors le diaphragme ne peut pas raisonnablement étre classé comme
rigide ou flexible, dans ce cas il est considéré comme étant semi rigide.

L’ épaisseur et la rigidité du diaphragme méme importantes, ne sont pas les seuls
facteurs déterminants si le diaphragme va se comporter comme rigide, semi rigide ou
flexible. Si on considere I’exemple (a) de la figure [fig.1.3.], en maintenant la largeur et
I“épaisseur des mus et de la dalle constantes, on peut considérer le diaphragme comme rigide,
semi rigide ou flexible, en jouant sur la hauteur des murs et la distance entre nus d’appuis
(murs). La rigidité de mur diminue en augmentant son hauteur, de méme la rigidité du
diaphragme diminue en augmentant sa portée libre.

La ligne en tirées dans la figure (fig.1.3.b) indique la deformation du systéme sous Il'influence
des forces horizontales quand le diaphragme est rigide, ceci peut étre accompli en augmentant
H et en diminuant L de sorte que la rigidité du diaphragme relativement au mur soit
sensiblement plus grande. Dans une telle situation, la déformation du diaphragme sous
charges horizontales est insignifiante une fois comparée aux déformations des murs. Le
diaphragme se déplacera comme corps rigide et forcera les murs pour rapprocher en
consequence. La distribution des forces sur les murs (voiles) dépendra seulement de la
rigidité relative des murs.

Dans la figure (fig.1.3.b) on suppose que la charge appliquée et la rigidité de mur sont
symétriques. Si ce n'est pas le cas, en plus de la translation rigide du corps, le diaphragme
éprouvera une rotation rigide.

La figure (fig.1.3.c) montre la déformation du systéme sous l'influence des forces horizontales
quand le diaphragme est flexible. Ceci peut étre accompli en diminuant H et en augmentant L
tels que la rigidité du diaphragme une fois comparée aux murs est petite.

Dans une telle situation, les segments de diaphragme entre les murs agissent en tant que série
de poutres simplement soutenus et la répartition des charges aux murs est proportionnelle a la
surface du diaphragme revenant au mur.

Evidemment, un diaphragme flexible ne peut pas subir la rotation ou la torsion qui se produit
dans le cas de la rotation d’un diaphragme rigide.

La ligne en tirée dans la figure (fig.1.3.d) représente un modéle de déformation d'un
diaphragme semi-rigide sous I'influence des forces latérales. Ici la rigidité des murs et du
diaphragme sont de méme ordre de grandeur. Les déformations du mur et celles du
diaphragme contribuent a la déformation de tout le systeme. La détermination exacte de la
répartition des charges parmi les murs exige une analyse tridimensionnelle du systéme entier
(y compris le diaphragme).

7. Détermination de la rigidité des diaphragmes.
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Dans le but d’estimer la rigidité des diaphragmes, il est nécessaire de prédire la
déflexion de ce dernier sous I’influence d’un chargement latéral. Les divers systéemes de
plancher et de toit qui ont évolué principalement pour la reprise des charges de pesanteur ne
se prétes pas facilement au calcul analytique des déformations latérales, I’exception est faite
pour les dalles en béton coulés sur place qui est une dalle monolithique (formant un seul
bloc).

Dans les constructions en béton préfabriqué, des unités adjacentes sont genéralement
reliées ensemble en soudant les plats ou les barres de renforcement incorporées. Ceci aidera
ces unites a fléchir verticalement sans séparation tout en fournissant une certaine action de
diaphragme. La force et la rigidité d'un tel diaphragme dépendront en grande partie du type et
de I'espacement de raccordements. Le calcul analytique des déformations et rigidité de tels
diaphragmes est complexe.

8. Facteurs significatifs affectant le comportement des diaphragmes.

L'identification de chaque situation ou une attention particuliere devrait étre donnée a
la conception et aux détailles des diaphragmes, exige une expérience substantielle et un bon
jugement d’ingénieur.

En général, pour des batiments peu élevés et les batiments avec des éléments verticaux tres
rigides tels que les voiles, sont plus susceptibles a des problémes de flexibilité de
diaphragmes que des structures plus hautes.

Dans les batiments avec de longs et étroits planchers, si la résistance seismique est fournie aux
voiles seuls, ou si les voiles sont éloignés I'un de l'autre, le diaphragme va subir la prétendue
action d'arc (Fig.1.4.) suivante.

A
[ARRRRRANERRARRARNARE|

Fig.1.4. Comportement d’un diaphragme entre deux voiles éloignés.

L'action d'arc provoquera des compressions du coté de I’application de la charge horizontale,
et des tractions dans le cote oppose. Si le mur et le diaphragme ne sont pas bien reliés, les
deux seront séparés l'un de l'autre au niveau des coins. Cette séparation a comme
conséquence une augmentation dramatique de la torsion de mur et pourrait mener a son
effondrement.

Un autre probléme potentiel dans les diaphragmes peut étre di aux changements brusques de
la rigidité des murs au-dessous et au-dessus d'un niveau de diaphragme, Ceci peut causer des
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efforts de cisaillement élevés dans le diaphragme et/ou une redistribution des forces de
cisaillement sur les voiles.

Fig.1.5. Changement brutal dans la rigidité des éléments résistants verticaux.

D'autres classes de batiments méritant une attention particuliére dans la conception de
leurs diaphragmes, incluent ceux avec des ouvertures relativement grandes dans un ou
plusieurs planchers (Fig.1.6.) et les batiments présentant une importante irrégularité en plan,
dans le premier cas on aura une concentration des efforts tout au tour des ouvertures, dans le
deuxiéme cas on aura une concentration des efforts de cisaillement au niveau des angles
saillants. Dans ce sens un renforcement particulier doit étre adopté dans les zones cité pour

palier a ce probleme.

concentration des confraintes

deformations inegales des
ailes

Fig.1.6.Plancher avec grandes ouvertures Fig.1.7.Plancher avec une forme irréguliére.
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AMELIORATION DES SOLS

2.1. Introduction.

Les méthodes d'amélioration des sols sont I'un des outils dont dispose I'ingénieur

pour résoudre les problémes de stabilité ou de déformations qu'il rencontre lors de
I'élaboration d'un projet. Certaines de ces méthodes sont trés anciennes, comme le
battage de pieux de bois dans les sols de faible portance, d'autres sont plus récentes,
comme les méthodes d'injection, de pilonnage ou de congélation. Elles ont connu,
depuis une vingtaine d'années, un développement considérable et sont maintenant
utilisées comme un élément a part entiére des projets.
Les méthodes d'amélioration des sols décrites dans le présent article ont été classées par
type de sols a traiter : sols fins, sols grenus et sols particuliers. On passe en revue dans
chaque cas les principaux types de problemes que l'on rencontre en pratique, puis on
décrit sommairement les méthodes d'amélioration les plus couramment utilisées, les
méthodes de calcul et de contrle correspondantes, ainsi que les domaines
d'application de chaque méthode. [9]

2.2. Amélioration des sols fins.

2.2.1.Comportement des sols fins et problemes typiques.

Les dépbts de sols fins mous et compressibles (argiles, vases) sont fréquents
dans les vallées et en bordure des cétes. Ces zones ont été longtemps considérées
comme peu propices a la construction, mais on y construit maintenant frequemment
tous les types d’ouvrages (routes, batiments, réservoirs, piscines, usines, etc.), au prix
d’un traitement préalable des sols de fondation.

Ces sols fins ont trois caractéristiques essentielles :

- ils subissent des déformations importantes sous les charges qui leur sont appliquées.

- leurs déformations ne sont pas instantanées, mais peuvent durer pendant des mois,
voire des années.

- leur capacité portante est souvent trop faible pour supporter les charges prévues
dans les projets.

Les problemes que I’on rencontre en pratique sont tous liés aux trois
caractéristiques précédentes : tassements excessifs, tassements différentiels,
déformations a long terme, instabilité de I’ouvrage. On peut citer, a titre d’exemples

- le tassement des remblais d'accés a un pont, a I'entrée d'un batiment fondé sur
pieux, avec formation d'une marche d'ampleur croissante et des effets parasites sur
les fondations.

- les tassements excessifs des fondations superficielles d'un batiment.

- les ruptures d'ouvrages en cours de construction ou d'exploitation (remblais, silos,
etc.).
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2.2.2. Aménagement du projet.

Si I’on peut considérer, a quelques exceptions pres, que n’importe quel ouvrage
peut étre construit sur n’importe quel site, dans le cas ou les propriétés géotechniques
des sols sont trop mauvaises, cette réalisation peut se traduire soit par des codlts
de fondations spéciales trés élevés, soit par des codts et délais trés importants de
traitement préalable des sols de fondation. Ce constat conduit a la conclusion qu’il
vaut mieux, face a des conditions de construction tres difficiles, étudier d’abord les
aménagements possibles du projet. Ces aménagements sont assez variés. |llIs
peuvent simplement concerner I’implantation de I’ouvrage et le choix de sa
géometrie (nombre de travées d’un ouvrage d’art), impliquer un changement de
conception des fondations (fondations compensées) ou une modification de la
structure de I’ouvrage a construire (radier général sous un batiment,
renforcement de la base d’un remblai au moyen de géotextiles, utilisation de
matériaux légers), ou encore conduire a régler tout ou partie des problémes en
remplacant les sols mediocres par des matériaux de meilleures caractéristiques.

Les formations de sols mous et compressibles sont assez souvent hétérogenes, tant
par I’épaisseur des dépots que par la nature des matériaux. Une reconnaissance assez
large du site dévolu a la construction, avec des moyens relativement légers
(photographies aériennes, reconnaissance pénétrométrique) permet de bien cerner ces
deux facteurs, d’éviter les zones les moins favorables (sols tres organiques, sols mous
de trés grande épaisseur) et de choisir celles que I’on pourra le plus facilement
ameéliorer (zones a intercalations sableuses, par exemple).

Une solution intuitive pour éviter les problemes de stabilité et de tassement
posés par la fondation des ouvrages ou des batiments sur les sols mous est de
réaliser un ouvrage dont le poids ne dépasse pas le poids du sol de fondation
excavé pour recevoir cet ouvrage. Dans ce cas, la contrainte moyenne a la base
de la fondation est simplement égale a la valeur de la contrainte totale régnant
initialement au niveau de la fondation dans le massif de sol. Cette solution,
appelée fondation flottante ou fondation compenseée, s’applique essentiellement dans
le cas de formations épaisses de sols mous de trés faible résistance au cisaillement et
de forte compressibilité.

La substitution totale des sols de fondation est parfois décidée lorsque
I’épaisseur des sols trés mous est faible (jusqu’a 4 ou 5 m). Techniquement, cela est
possible par I’un des procédés suivants :

- Excavation mécanique, évacuation et substitution par remblaiement classique.

- Poinconnement de la couche molle par le remblai construit a I'avancement ;
dans certains cas, l'opération est facilitée par le tir de charges explosives
placées a la base des sols mous, en avant du talus du remblai.

Les facteurs qui interviennent dans le choix entre cette solution et celle de
I’amélioration du massif de fondation sont assez divers : colt de I’opération,
disponibilité du matériau de substitution, possibilités de mise en dépot du matériau
extrait, colt de I’entretien a long terme de I’ouvrage a construire, etc. Lorsque les
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sols mous sont tres épais, la substitution totale devient exceptionnelle, mais une
substitution partielle présente encore des avantages techniques appréciables
diminution des tassements et amélioration des conditions de stabilité. Ces gains
ne peuvent s’apprécier qu’a la suite d’une étude géotechnique spécifique et d’une
comparaison économique des solutions.

2.2.3. Méthodes d'amélioration des sols fins.
2.2.3.1. Pré chargement.

Cette technique consiste a placer sur le terrain une charge égale a la charge
définitive p; augmentée éventuellement d’une surcharge p, qui assure tout ou partie des

effets suivants :

1. produire un développement rapide des tassements de consolidation primaire et
accélérer I'apparition et le développement des tassements de compression secondaire
; on peut rendre ainsi le sol traité plus rapidement constructible, sans redouter a
moyen ou a long terme des tassements absolus ou différentiels importants.

2. augmenter la résistance au cisaillement et la capacité portante du massif de sol, ce
qui peut étre utilisé pour une construction par étapes.

Pratiguement, deux techniques sont utilisées pour appliquer au sol la contrainte de pré

chargement :

1. la méthode la plus courante (fig.2.1.) consiste a édifier sur le site un remblai; on
augmente ainsi la contrainte totale appliquée a la surface de la couche compressible
; en fin de consolidation, quand les surpressions interstitielles créées par la charge
sont dissipées, la charge apportée par le remblai est supportée par le squelette du
sol, qui se déforme sur toute son épaisseur.

2. une autre méthode consiste a utiliser la pression atmosphérique, en appliquant
un vide partiel sous une membrane étanche posée a la surface du sol (fig.2.2.); on
diminue dans ce cas la distribution d'équilibre des pressions interstitielles dans le
massif de sol, a contraintes totales constantes; I'utilisation de cette technique a
été limitée pendant longtemps par la mauvaise qualité des membranes disponibles ;
cet obstacle est désormais levé et le recours a l'application du vide devrait se
développer.

On peut aussi diminuer les pressions interstitielles, et donc précharger le
sol, en rabattant la nappe dans la zone a consolider; les effets de cet abaissement
de la nappe sur le voisinage doivent étre soigneusement étudiés dans ce cas.
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Membrane étanche

chargement par remblai ou par réservoir

Fig.2.1. Méthodes de préchargement.

Fig.2.2. Chargement par application du vide.
2.2.3.2. Accélération de la consolidation.

Dans les dépdts de sols fins, les vitesses de consolidation sont en général trés
faibles parce que I’eau interstitielle doit parcourir un long chemin pour sortir du
massif de sol. Il s’ensuit que les tassements peuvent durer pendant de longues
periodes (plusieurs mois, années ou dizaines d’années, suivant les sites), ce qui est
souvent inacceptable, tant pour les ouvrages définitifs que pour les opérations de
préchargement. La mise en place de réseaux drainants dans le massif de sol (drains
verticaux ou tranchées drainantes) réduit la distance que I’eau doit parcourir pour
atteindre une surface drainante et sortir du sol fin, ce qui a un effet tres bénéfique sur
les temps de consolidation.
2.2.3.3. Renforcement par colonnes.

On peut aussi réduire les tassements et augmenter la stabilité des massifs de sols
mous en utilisant différentes techniques de réalisation de colonnes de matériau
plus résistantal’intérieur du sol. Ces colonnes supportent une part importante de la
charge.
2.2.3.3.1. Colonnes ballastées.

Leur exécution s’effectue en deux phases (fig.2.3.) :

on réalise d'abord un forage jusqu'a la profondeur désirée (10 ou 20 m au maximum)
au moyen d'une aiguille vibrante, corps cylindrique de 30 a 40 cm de diameétre et de
quelques meétres de longueur comportant un vibreur ; cette aiguille vibrante pénétre
dans le sol sous I'action de son propre poids, conjuguée a un langage en pointe ; le
lancage peut étre réalisé a I'eau ou a l'air.
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le forage est ensuite rempli de matériaux grenus a fort angle de frottement interne et
la colonne ainsi constituée est compactée grace au vibreur ; le diamétre de la colonne
obtenue dépend de la consistance du terrain qui I'entoure. Il atteint couramment 0,6 a
1m.

La densité des colonnes est adaptée a I’amélioration souhaitée du sol. On
dispose en genéral les colonnes ballastées a raison d’une touslesla5m -

Profondeur du traitement
= e

(@) autofoncage (&) compactage (© résultat

Fig.2.3. Phases d’exécution des colonnes ballastées.

En raison de leur colt assez élevé, les colonnes ballastées sont destinées a des
traitements localisés : fondations d’ouvrage d’art ou de batiment, remblais d’accés a des
ouvrages d’art, sols supports de réservoirs, etc.
2.2.3.3.2. Colonnes pilonnées.

On peut réaliser des pieux de ballast compacté par la technique des colonnes
pilonnées. On enfonce dans le sol un tube creux, que I’on remplit de matériau grenu.
Le matériau est compacté a la base du tube au moyen d’un pilon que I’on lache
dans le tube. Cette technique permet aussi de réaliser des pieux de sable.

2.2.3.4. Amélioration temporaire par congélation.

La méthode de renforcement temporaire des sols par congélation, développée
principalement pour les matériaux grenus (sables, graviers,), peut étre appliquée aux
argiles molles et aux limons, lorsqu’aucune autre solution n’est possible. L’effet de la
congélation dépend de la température (il augmente quand la température diminue).
Par ailleurs, il faut réaliser la congélation le plus rapidement possible pour limiter
le gonflement du sol et il faut tenir compte de la déstabilisation du massif de sol
au dégel. Les techniques de refroidissement utilisées reposent, comme pour les sables
et les graviers, sur la circulation d’un fluide froid (azote liquide, habituellement) dans
des tubes enfoncés dans le massif de sol.

2.2.4. Méthodes de controle de I'efficacité du traitement.

Les facteurs qui déterminent le comportement réel des massifs de sols traités
sont rarement connus de fagon fiable, de sorte que les prévisions des calculs ne sont
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pas toujours conformes a la réalité. Ces incertitudes portent notamment sur les
variations des propriétés du sol sur le site, sur les valeurs réelles des perméabilités et sur
les caractéristiques des drains ou des colonnes effectivement réalisés. Il est, pour cette
raison, toujours indispensable de contrdler les effets du traitement effectué.

Le contr6le de I’efficacité d’un préchargement ou d’un systéeme de drainage
s’effectue principalement par mesure des tassements et des pressions interstitielles a
différents niveaux et en différents points du site traité. Les tassements et les
surpressions interstitielles peuvent étre utilisés pour veérifier que leur évolution
calculée n’était pas trop différente de la réalité ; il suffit pour cela de les reporter
sur les courbes de tassement et de consolidation calculées lors de I’élaboration du
projet. On peut aussi analyser les résultats des mesures pour en déduire les valeurs
réelles des parameétres géotechniques du sol : des méthodes d’interprétation
récentes, de mise en ceuvre simple (méthode d’Asaoka), permettent d’évaluer, a partir
des observations de chantier, le tassement final ainsi que le coefficient de
consolidation réel moyen du sol. Leur usage peut étre recommandeé.

Le contrdle des colonnes réalisées pour renforcer les sols fins s’opére selon des
principes différents. Il porte d’abord, des la construction, sur les quantités des
matériaux mis en ceuvre (ballast, chaux, ciment) et la continuité des colonnes.

2.3. Amelioration des sols grenus.

2.3.1. Comportement des sols grenus et problemes typiques.

Contrairement a ce qui se passe dans le cas des sols fins, la perméabilité élevée des
sols grenus fait que I’on n’observe d’augmentation des pressions interstitielles dans
ces sols que dans le cas de la liquéfaction, généralement provoquée par des
sollicitations sismiques. Les problémes de sols grenus sont donc essentiellement des
problemes d’amplitudes de tassement, ainsi que des problémes de résistance a la
liquéfaction ; ces problemes se posent pour I’essentiel dans le cas des sables laches.

2.3.2. Méthodes d'amélioration des sols grenus.

Les méthodes d’amélioration des sols grenus font appel a des processus trés
divers :
1. Densification par augmentation statique de la contrainte a la surface du sol
(préchargement) ou en profondeur (compactage par injection solide).
2. remplissage des vides (injection).
3. dislocation de la structure du sol, puis restructuration par des actions externes au
massif (chocs du pilonnage intensif) ou internes au massif (vibrations, explosions).
4. mélange avec un liant pour constituer des colonnes plus résistantes (colonnes
de sol traite).

Elles sont, de facon générale, de mise en ceuvre rapide et relativement facile.
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2.3.2.1. Pré chargement.

Le préchargement des sols grenus s’opére selon les mémes principes que dans le
cas des sols fins. Le mode de réalisation est le méme, mais la perméabilité élevée des
sols grenus permet d’obtenir I’amélioration souhaitée dans des délais beaucoup plus
brefs.

2.3.2.2. Vibrocompactage.

Cette technique est utilisée depuis les années trente. Elle consiste a provoquer une
vibration entretenue dans le sol au moyen d’une aiguille vibrante (fig.2.4). Cette
vibration provoque une densification du matériau qui se traduit par I’affaissement du
sol autour du vibreur.

Les vibreurs actuellement utilisés comportent, a I’intérieur de I’aiguille
vibrante, un ou plusieurs balourds entrainés par un moteur hydraulique ou
électrique. L appareil est suspendu a un engin de levage et s’introduit dans le sol
sous |’effet de son propre poids et de la vibration, avec éventuellement un
lancage a I’air ou a I’eau, comme dans le cas des colonnes ballastées.

L aiguille vibrante est descendue jusqu’a la base du sol a traiter, puis le
vibreur est remonté lentement par une succession de mouvements verticaux. Le
compactage est suivi en observant I’énergie consommee par le vibreur.
L’ opérateur peut modifier la fréquence des vibrations afin d’améliorer I’efficacité du
compactage. On peut, dans certains cas, faire un apport de matériaux grenus,
notamment pour jouer le rbéle de drains en cas de séisme et lutter contre la
liguéfaction des sables laches. En fin de traitement, une finition de surface doit étre
réalisée, par réglage et compactage superficiel.

Des techniques voisines sont quelquefois employées : vibration de palplanches ou
de profilés métalliques divers, par exemple.

Fig.2.4. Chantier de Vibrocompactage.
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2.3.2.3. Pilonnage.

L’application de chocs a la surface d’un massif de sol grenu est un moyen
efficace de compactage. Avant le pilonnage, le sol est recouvert d’une couche de
matériaux grossiers d’un métre d’épaisseur au minimum, destinée a éviter un
enfoncement trop important du pilon. Le pilon est laché d’une grue, plusieurs
impacts étant réalisés au méme endroit. Cette opération est répétée sur toute la surface
a traiter, selon un maillage défini au prealable (fig.2.5). Entre les phases de
pilonnage, un temps de repos permet la dissipation des surpressions interstitielles
créées par les chocs. En fin de chantier, une derniére phase, dite de tapotage, est
réalisée pour compacter la surface du sol, désorganisée par les chocs.

Les impacts du pilon induisent des vibrations dont [I’effet sur
I’environnement doit étre pris en compte.

R

Fig.2.5. Chantlef de b}l'onhage.

2.3.2.4. Compactage statique en profondeur.

L’introduction en force de mortier ou de béton spécial (micro- béton) dans
un massif de sol meuble, a partir de forages, permet de provoquer la densification
du sol naturel sans détruire sa structure ni I’imprégner (Fig.2.6.). Outre la
densification de la masse du sol entre les forages, on obtient en plus des
colonnes de matériau plus résistant, qui reprennent une partie des charges
appliquées au massif de sol. L’injection s’effectue a partir de forages primaires,
secondaires et éventuellement tertiaires, selon un maillage adapté au probleme
a résoudre. Le tube d’injection est descendu dans un forage de diametre voisin de
10 cm.

Fig.2.6. Principe du compactage statique en profondeur.

Département de Génie Civil/ Promotion : 2007-2008




Annexe 2 i

2.3.2.5. Colonnes de sol traité.

Différentes techniques permettent de constituer dans le sol des colonnes de sol
traité, en général au ciment. Dans le cas des sols grenus, les techniques de mélange
hydrodynamique, souvent appelées jet grouting, sont les plus répandues, pour une
gamme de sols allant des limons argileux aux alluvions grossiéres. Dans les
applications courantes, on réalise ainsi des colonnes ou des parois de sol-ciment.

La technique de réalisation de colonnes de sol traité par mélange hydrodynamique
fait appel, séparément ou en combinaison, a trois phénomeénes : déstructuration du
terrain sous I’effet dynamique d’un jet de fluide a trés grande vitesse, extraction
d’une partie du terrain qui remonte en surface avec le fluide, incorporation d’un
matériau liant extérieur qui se mélange avec le sol. Différentes méthodes de mise
en ceuvre ont été développées (injection simple, injection double et injection triple),
avec des performances adaptées aux problemes a traiter en pratique. On peut réaliser,
par ce procedé, des colonnes de plusieurs métres de diametre et de plusieurs dizaines de
metres de longueur.

2.3.2.6. Micropieux.

La réalisation de réseaux de micropieux dans un massif de sols laches offre une
alternative aux autres méthodes de renforcement des sols de ce type, notamment quand
les conditions d’exécution des travaux sont contraignantes et ne permettent pas
d’utiliser des matériels encombrants ou des techniques perturbant I’environnement
du chantier. Les micropieux sont réalisés dans des forages de petit diametre. Ils sont
souvent associés a une injection du massif de sol.

2.3.2.7. Amélioration temporaire par congélation.

La congélation de I’eau interstitielle d’un sol produit un matériau dont les
propriétés sont temporairement ameliorées tant que la congélation est entretenue.
La congélation a également pour effet de rendre imperméable le sol et de faciliter les
travaux de terrassements ou de construction sous le niveau de la nappe. Ces propriétes
en font une technique d’amélioration provisoire tres efficace, mais dont I’emploi reste
limité en raison de son co(t élevé.

La congélation est réalisée par circulation de saumure ou d’un gaz réfrigérant (azote
liquide, habituellement) dans des tubes mis en place dans le sol a traiter.
L’utilisation d’azote liquide permet une progression rapide du front de gel et une
plus grande souplesse dans le maintien de la zone gelée.

L augmentation de volume de I’eau lors de sa transformation en glace peut provoquer
des désordres dans le voisinage de la zone traitée et doit étre prise en compte lors de
I’élaboration du projet de traitement.
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2.3.3. Méthodes de controle de I'efficacité du traitement.

Les techniques d’amélioration des sols grenus ne possédent pas encore de
méthodes de dimensionnement réellement fiables et la vérification sur chaque site de
I’efficacité du traitement prévu est une composante essentielle des travaux. Les
méthodes de contréle de I’efficacité du traitement ont donc une importance
particuliére.

Les observations faites sur les chantiers d’amélioration des sols grenus sont de deux
types :

-pendant la réalisation des travaux, certaines mesures permettent d'adapter
les parametres du traitement au comportement réel des sols.

- aprées la fin du traitement, d'autres mesures permettent de contréler I'efficacité du
traitement effectué.

Le contr6le de I’amélioration du sol est réalisé en général au moyen d’essais au
pénétrometre ou au pressiometre régulierement répartis sur le site, et comparés a des
essais réalisés avant traitement dans les mémes zones

Les contrbles en cours de travaux sont spécifiques a chaque technique :

- pour le Vibrocompactage, la régularité et I'hnomogénéité du compactage sont
contrblées en enregistrant en continu I'énergie électrique consommeée par le vibreur
; la mesure des tassements et des volumes de matériaux ajoutés permet d'évaluer la
variation de I'indice des vides.

- pour le pilonnage, les contrbles comportent des mesures topographiques autour
et en fond d'empreinte pour mesurer les déplacements verticaux et évaluer la
diminution du volume du sol, et des mesures de pressions interstitielles pour
contrbler le délai de repos entre les phases du traitement.

- pour le compactage statique en profondeur, l'enregistrement des parameétres de
perforation (vitesse de perforation, pression sur l'outil, etc.) et des parameétres
d'injection (débit, pression, quantité), et la surveillance continue des mouvements de
la surface du sol permettent de contrdler le bon déroulement des travaux.

- pour les colonnes de sol traité par mélange hydrodynamique, le contréle s'appuie sur
la comparaison du volume de coulis injecté et du volume de mélange de coulis et
de sol qui remonte a la surface.

- pour la congélation, le contr6le porte essentiellement sur le champ des
températures de la zone congelée, ainsi que sur les déplacements de cette zone, car
les sols gelés sont sujets a des déformations de fluage qui dépendent de la
température.
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