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TITRE EN FRANCAIS

Etude structurale et optimisation d’un bétiment hoételier en béton armé selon le RPA 2024 :
analyse des fleches différées et proposition d’une variante structurale
Cas de I’Hotel Falcon Thalassa a Cap Falcon, Oran

RESUME

Le présent projet de fin d’études porte sur 1’étude structurale d’un batiment hoételier en béton
armé, a savoir 1I’Hotel Falcon Thalassa, implant¢é a Cap Falcon dans la commune d’Ain El
Turck, wilaya d’Oran. L’ouvrage ¢tudié est composé d’un sous-sol, d’un rez-de-chaussée,
de sept étages et d’un attique. En raison de sa destination recevant du public, de sa
localisation en zone cotiere et de son implantation dans une région de forte sismicité, cette
structure nécessite une conception rigoureuse répondant aux exigences de résistance, de
stabilité, de ductilité, de durabilité et de serviceabilité.

L’étude a d’abord porté sur la description de [’ouvrage, le prédimensionnement des
¢léments structuraux, 1’évaluation des charges permanentes et d’exploitation, puis la
modélisation tridimensionnelle de la structure a 1’aide du logiciel ETABS. L’analyse
sismique a ¢été réalisée conformément aux prescriptions du Réglement Parasismique
Algérien RPA 2024, en tenant compte des paramétres réglementaires relatifs a la zone
sismique, au groupe d’usage, a la catégorie de site, au coefficient de comportement et au
facteur de qualité. Les vérifications ont concerné notamment 1’effort tranchant a la base, les
déplacements inter-étages, l’effet du second ordre P-A, la stabilit¢ au renversement et le
comportement global de la structure.

Le dimensionnement des ¢léments structuraux principaux, notamment les poutres, les voiles
et les dalles, a ensuite été effectué selon les réglements en vigueur. Une attention
particuliere a été accordée a I’influence des nouvelles exigences du RPA 2024 sur les
sollicitations sismiques et sur les sections d’armatures obtenues, en comparaison avec la
conception initiale établie selon le RPA 99/version 2003. Les résultats ont mis en évidence
une augmentation importante des efforts dans certains éléments, entrainant des sections
d’armatures ¢€levées et des difficultés potentielles d’exécution.

Par ailleurs, une étude paramétrique des fléches instantanées et différées des planchers a été
menée en s’appuyant sur les recommandations de ’ACI 318 et de ’ACI 435. Cette analyse
a permis d’évaluer I’influence de plusieurs paramétres, notamment la largeur et la hauteur
des poutres, le taux de ferraillage des dalles, la résistance du béton et la durée de
chargement. Les résultats ont montré que la rigidité des poutres, la qualité du béton et le
taux d’armatures jouent un role déterminant dans la maitrise des déformations a long terme.

A partir des résultats obtenus, une variante structurale améliorée a été proposée. Elle repose
principalement sur D’adoption d’un plancher plus rigide avec des poutres larges,
I’augmentation de 1’épaisseur de certains voiles et I’ajustement de leur disposition afin
d’améliorer la répartition des rigidités et le comportement sismique global. Cette solution
permet de réduire les déformations différées, d’améliorer la faisabilit¢ du ferraillage et de
satisfaire les exigences réglementaires de résistance, de stabilité et de serviceabilité.

Mots clés

Béton armé, batiment hotelier, RPA 2024, étude sismique, voiles porteurs, poutres noyées,
fleches différées, ETABS, ACI 318, optimisation structurale.
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TITLE IN ENGLISH

Structural Analysis and Optimization of a Reinforced Concrete Hotel Building According to
RPA 2024: Long-Term Deflection Analysis and Proposal of an Improved Structural Variant
Case Study of Falcon Thalassa Hotel, Cap Falcon, Oran

ABSTRACT

This final-year project focuses on the structural analysis of a reinforced concrete hotel
building, namely the Falcon Thalassa Hotel, located in Cap Falcon, in the municipality of Ain
El Turck, Oran. The structure consists of one basement, a ground floor, seven upper floors
and an attic level. Due to its public-use function, its coastal location and its implantation in a
high seismicity region, the building requires a rigorous structural design that satisfies strength,
stability, ductility, durability and serviceability requirements.

The study first presents the general description of the building, the preliminary sizing of the
structural elements, the evaluation of permanent and live loads, and the development of a
three-dimensional numerical model using ETABS software. The seismic analysis was carried
out in accordance with the Algerian Seismic Code RPA 2024, taking into account the
regulatory parameters related to the seismic zone, occupancy category, soil category, behavior
factor and quality factor. The main verifications included the base shear force, inter-storey
drifts, second-order P-A effects, overturning stability and the overall seismic behavior of the
structure.

The design and reinforcement of the main structural elements, including beams, shear walls
and slabs, were then performed according to the applicable design codes. Particular attention
was given to the influence of the new RPA 2024 requirements on seismic forces and
reinforcement areas, in comparison with the initial design based on RPA 99/version 2003. The
results showed a significant increase in internal forces in some structural members, leading to
high reinforcement ratios and potential execution difficulties on site.

In addition, a parametric study of immediate and long-term deflections of reinforced concrete
slabs was conducted according to the recommendations of ACI 318 and ACI 435. This
analysis assessed the influence of several parameters, including beam width and depth, slab
reinforcement ratio, concrete compressive strength and loading duration. The results showed
that beam stiffness, concrete strength and reinforcement ratio have a major influence on the
control of long-term deflections.

Based on the obtained results, an improved structural variant was proposed. This solution
mainly consists of adopting a stiffer floor system with wide beams, increasing the thickness of
some shear walls and adjusting their layout in order to improve stiffness distribution and the
global seismic response of the building. The proposed variant reduces long-term deflections,
improves reinforcement feasibility and satisfies the regulatory requirements related to
strength, stability and serviceability.

Keywords

reinforced concrete, hotel building, RPA 2024, seismic analysis, shear walls, embedded
beams, long-term deflections, ETABS, ACI 318, structural optimization.
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E.N.ST.P INTRODUCTION GENERALE

INTRODUCTION

Le développement des infrastructures touristiques en Algérie nécessite la réalisation
d’ouvrages modernes, sirs, fonctionnels et durables, capables de répondre a la fois aux
exigences architecturales, techniques et réglementaires. Les batiments hoteliers constituent, a
cet égard, des ouvrages particuliers en raison de la diversit¢ de leurs espaces, de la variation
de leurs charges d’exploitation et de la complexité de leur organisation fonctionnelle. Ils
doivent assurer un niveau ¢levé de sécurité structurale tout en garantissant le confort des
usagers et la pérennité des éléments porteurs et non porteurs.

Le présent projet de fin d’études porte sur I’étude structurale de I’Hotel Falcon Thalassa,
implant¢ a Cap Falcon, dans la commune d’Ain El Turck, wilaya d’Oran. Il s’agit d’un
batiment hoételier en béton armé composé¢ d’un sous-sol, d’un rez-de-chaussée, de sept étages
et d’un attique. L’ouvrage comprend plusieurs espaces fonctionnels, notamment des zones de
stationnement, d’accueil, de restauration, de détente, d’hébergement et des locaux techniques.
Sa localisation en zone coOtiére impose également une attention particuliere a la durabilit¢ du
béton armé, notamment vis-a-vis de 1’enrobage des armatures, de la qualité du béton et des
conditions d’exposition.

Du point de vue réglementaire, le projet présente un intérét particulier en raison de son
implantation dans une région de forte sismicité. Conformément au RPA 2024, la commune
d’Ain El Turck est considérée dans cette étude comme appartenant a la zone sismique VI.
L’ouvrage, destiné a recevoir du public, est classé dans le groupe d’usage 1B, et le site est
retenu comme ¢étant de catégorie S3. Ces parametres imposent une analyse sismique
rigoureuse, permettant d’évaluer la réponse dynamique de la structure, les efforts sismiques
de calcul, les déplacements inter-étages, 1’effet du second ordre P-A et la stabilit¢ globale de
I’ouvrage.

La structure initiale du batiment est principalement constituée de voiles porteurs en béton
armé associés a des dalles pleines avec poutres noyées. Les voiles assurent la reprise des
charges verticales ainsi que la résistance aux efforts horizontaux dus au séisme, tandis que les
planchers assurent la transmission des charges gravitaires vers les ¢éléments porteurs et
participent au fonctionnement global de la structure en tant que diaphragmes horizontaux. Ce
systtme permet de répondre aux contraintes architecturales du projet, notamment la limitation
des retombées apparentes et la recherche d’une sous-face de plancher réguliere.

Cependant, 1’étude d’une telle structure ne peut pas se limiter aux seules vérifications de
résistance. Les criteres de serviceabilité, en particulier le controle des fleches des planchers,
occupent une place essentielle dans I’évaluation du comportement réel de l’ouvrage. En effet,
des déformations excessives peuvent provoquer des désordres dans les cloisons, les
revétements et les éléments non structuraux, en plus d’affecter le confort des usagers et la
fonctionnalit¢ du batiment. Cette problématique devient encore plus importante dans le cas
des dalles pleines et des poutres noyées, ou la recherche d’une faible hauteur structurale peut
rendre les planchers sensibles aux effets différés du béton, notamment le fluage, le retrait et
I’évolution de la fissuration.
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Dans ce contexte, ce travail vise a réaliser une étude structurale compléte de 1’ouvrage, en
tenant compte a la fois des exigences de résistance, de stabilité, de ductilit¢ et de
serviceabilité. L’étude comprend d’abord une recherche bibliographique sur les structures a
voiles porteurs, les dalles pleines, les poutres noyées et les phénomenes de fléches différées.
Elle se poursuit par la description de [’ouvrage, le prédimensionnement des ¢éléments
structuraux, [’évaluation des charges, la modélisation numérique sous ETABS, [I’analyse
sismique selon le RPA 2024 et le ferraillage des ¢léments principaux.

Une attention particuliére est ensuite accordée a 1’étude paramétrique des déformations
différées des planchers. Cette analyse, menée a 1’aide du logiciel ETABS et conformément
aux recommandations de I’ACI 318 et de I’ACI 435, permet d’évaluer I’influence de
plusieurs parametres sur les fléches a long terme, notamment la largeur et la hauteur des
poutres, le taux de ferraillage des dalles, la résistance du béton et la durée de chargement. Les
résultats obtenus permettent d’identifier les paramétres les plus influents sur le comportement
en service des planchers et de proposer des orientations de conception plus adaptées.

L’application des nouvelles exigences du RPA 2024 a la structure initiale met également en
évidence une augmentation importante des sollicitations sismiques par rapport aux anciennes
dispositions du RPA 99/version 2003. Cette évolution entraine, dans certains ¢éléments, des
sections d’armatures trés importantes, en particulier au niveau des poutres fortement
sollicitées, ce qui peut conduire a une congestion du ferraillage et a des difficultés
d’exécution sur chantier. Ainsi, au-dela de la vérification réglementaire, 1’étude vise
également a apprécier la faisabilité constructive de la solution initiale.

A partir des résultats obtenus, une nouvelle variante structurale est proposée. Celle-ci consiste
principalement a remplacer le systeme initial par un plancher plus rigide comportant des
poutres larges, tout en augmentant [’épaisseur des voiles et en ajustant certaines longueurs de
voiles afin d’améliorer la répartition des rigidités et le comportement sismique global. Cette
variante est ensuite vérifiée vis-a-vis des exigences du RPA 2024, du BAEL 91 révis¢ 99, du
CBA93 et des criteres de serviceabilit¢ de I’ACI 318. L’objectif est de proposer une solution
plus performante, plus ductile, plus facile a exécuter et présentant un meilleur comportement

vis-a-vis des fleéches différées.

Le présent mémoire s’inscrit donc dans une démarche globale d’analyse et d’optimisation
structurale. Il cherche a concilier la sécurité parasismique, la résistance des éléments porteurs,
la maitrise des déformations a long terme et la faisabilit¢ du ferraillage. Cette approche
permet de mieux apprécier I’impact des nouvelles exigences réglementaires sur la conception
des batiments en béton armé et de proposer une solution structurale adaptée aux contraintes
réelles du projet.
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Objectifs du travail

Les principaux objectifs de ce projet de fin d’études sont les suivants :

o Présenter les bases théoriques relatives aux structures a voiles porteurs, aux dalles
pleines, aux poutres noyées et aux fleches différées ;

o Décrire les  caractéristiques  architecturales,  géométriques,  réglementaires et
mécaniques de I’Hotel Falcon Thalassa ;

o Effectuer le prédimensionnement des principaux ¢éléments structuraux et évaluer les
charges permanentes et d’exploitation ;

e Modéliser la structure tridimensionnellement sous ETABS ;

e Réaliser I’étude sismique de la structure selon les prescriptions du RPA 2024 ;

e Dimensionner et vérifier le ferraillage des poutres, voiles et dalles conformément aux
réglements en vigueur ;

e Comparer I’influence des exigences du RPA 2024 par rapport a la conception initiale
établie selon le RPA 99/version 2003 ;

o Analyser les fleches instantanées et différées des planchers en béton armé ;

« FEtudier Iinfluence des paramétres structuraux sur les déformations & long terme ;

e Proposer une variante structurale améliorée permettant de satisfaire les exigences de
résistance, de stabilité, de ductilité et de serviceabilité.

Organisation du mémoire
Le mémoire est organisé en sept chapitres.

Le premier chapitre est consacré a la recherche bibliographique. 11 présente les notions
générales relatives aux structures en béton armé, aux systemes de contreventement par voiles
porteurs, aux dalles pleines avec poutres noyées, ainsi qu’aux phénomenes de retrait, de
fluage et de fleéches différées.

Le deuxiéme chapitre présente la description de 1’ouvrage étudié. 11 précise la localisation du
projet, sa configuration architecturale, ses dimensions principales, son systéme structural, sa
classification réglementaire et les caractéristiques mécaniques des matériaux adopteés.

Le troisieme chapitre traite le prédimensionnement des é€léments structuraux et [’évaluation
des charges. Il permet de définir les dimensions initiales des dalles, poutres noyées, voiles,
escaliers et ¢léments secondaires, ainsi que les charges permanentes et d’exploitation
nécessaires a la modélisation.

Le quatriéme chapitre est consacré a [’étude sismique de la structure. Il présente la
modélisation dynamique sous ETABS, D’analyse modale spectrale selon le RPA 2024, ainsi
que les vérifications relatives a I’effort tranchant a la base, aux déplacements inter-étages, a
I’effet P-A, a la stabilité au renversement et a ’hypothese du diaphragme rigide.
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Le cinquieme chapitre porte sur le ferraillage des éléments structuraux. IlI présente le
dimensionnement des poutres, voiles et dalles, ainsi qu’une comparaison entre les résultats
issus du RPA 99/version 2003 et ceux obtenus selon le RPA 2024.

Le sixieme chapitre développe I’étude paramétrique des déformations différées. Il analyse
I’influence de la largeur et de la hauteur des poutres, du taux de ferraillage, de la résistance du
béton et du temps de chargement sur les fléches des planchers.

Le septieme chapitre présente la structure proposée. Il justifie la nouvelle variante structurale,
vérifie son comportement sismique selon le RPA 2024, dimensionne ses éléments principaux
et controle la fleche du plancher terrasse selon les critéres de I’ACI 318.

Enfin, le mémoire se termine par une conclusion générale qui résume les principaux résultats

obtenus, met en évidence les apports de la variante proposée et présente les recommandations
issues de I’étude.
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I.1 Introduction

L’étude structurale d’un batiment en béton armé repose sur une compréhension préalable du
fonctionnement global de [’ouvrage, depuis la reprise des charges au niveau des planchers
jusqu’a leur transmission aux fondations. Les régles de conception des structures en béton
armé exigent de vérifier a la fois la résistance, la stabilité, la durabilité et le comportement en
service des éléments porteurs [11]. Dans ce cadre, les états limites de service occupent une
place importante, notamment pour la limitation des déformations, la maitrise de la fissuration
et la protection des éléments non structuraux [5].

Dans les zones soumises a une activité sismique, le choix du systéme de contreventement
devient un aspect déterminant de la conception. Le RPA 2024 définit les régles parasismiques
applicables aux ouvrages en Algérie et encadre notamment la régularité structurale, le choix
du systéme de résistance aux efforts horizontaux et la limitation des déplacements sous action
sismique [12]. Les voiles porteurs en béton armé constituent, dans ce contexte, une solution
couramment adoptée grace a leur forte rigidit¢ dans leur plan et a leur capacité a reprendre
simultanément les charges verticales et les efforts horizontaux [12].

Le présent travail s’intéresse a une structure hoteliére en béton armé constituée
principalement de voiles porteurs associés a des dalles pleines avec poutres noyées. Ce
systtme permet de répondre a une double exigence : assurer un cheminement efficace des
charges vers les fondations et satisfaire des contraintes architecturales liées a la limitation des
retombées apparentes. Les documents techniques relatifs aux planchers distinguent les dalles
pleines, les planchers nervurés et les planchers spéciaux, ce qui permet de situer le systéme
étudié dans la famille des planchers en dalle pleine [6].

Au-dela de la résistance, ’é¢tude des planchers nécessite une attention particulire vis-a-vis
des fleches. Le contrdle des déformations des planchers est un critere central de serviceabilité,
car une fleche excessive peut endommager les éléments non structuraux, étre perceptible par
les usagers ou nuire a la fonctionnalit¢ de 1’ouvrage [1]. Dans les dalles en béton armé, cette
problématique devient plus importante lorsque les portées sont élevées, lorsque les charges
permanentes sont significatives ou lorsque 1’épaisseur de dalle est limitée [8].

Le comportement différé du béton joue également un role essentiel dans I’évolution des
déformations. L’ACI 209.2R-08 présente le retrait et le fluage comme deux phénomenes
majeurs a considérer dans la modélisation des déformations différées du béton durci [2]. Les
travaux de Tellenbach et Favre montrent que la fleche a long terme des dalles fissurées
dépend fortement de la fissuration, du retrait et du fluage [14]. Cette observation justifie
I’intégration de ces phénomeénes dans 1’¢tude des dalles pleines avec poutres noyées.

Ce chapitre présente les bases bibliographiques nécessaires a la suite de [’étude. Il traite
d’abord les systémes constructifs des structures en béton armé, puis le role du
contreventement par voiles porteurs. Il aborde ensuite le fonctionnement des dalles pleines
avec poutres noyées, avant de développer les notions relatives aux fléches, au retrait, au
fluage et a leur prise en compte réglementaire.
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1.2 Les systémes constructifs des structures en béton armé

1.2.1 Généralités

Les structures en béton armé sont constituées d’un ensemble d’éléments résistants assurant la
reprise, la transmission et la redistribution des charges jusqu’aux fondations. Le CBA93
constitue le réglement algérien relatif a la conception et au calcul des structures en béton armé
[11]. I1 s’appuie sur la méthode des états limites, qui distingue les vérifications a I’état limite
ultime et les vérifications a 1’état limite de service [11].

Le béton armé repose sur [D’association de deux matériaux complémentaires. Le béton
présente une bonne résistance a la compression, tandis que les armatures en acier reprennent
les efforts de traction. Cette complémentarit¢é permet de concevoir différents ¢léments
structuraux, tels que les dalles, poutres, poteaux, voiles et fondations [11]. Les ouvrages en
béton peuvent ainsi adopter plusieurs formes structurales, notamment les structures poteaux-
poutres, les structures a voiles, les systémes mixtes et les systémes a noyau rigide.

Dans une structure courante, les planchers recoivent les charges verticales provenant du poids
propre, des revétements, des cloisons et des charges d’exploitation. Ces charges sont ensuite
transmises aux ¢léments porteurs verticaux par 1’intermédiaire des poutres, des voiles ou des
poteaux. Le cours d’ouvrages en béton de Madi rappelle que les planchers peuvent étre
classés selon leur fonctionnement et leur mode de transmission des charges : dalles pleines,
planchers a corps creux, planchers nervurés, planchers champignons ou planchers-dalles [10].

Le comportement global d’un batiment dépend donc de la géométrie de 1’ouvrage, de la
disposition des éléments porteurs, des caractéristiques mécaniques des matériaux et du
systtme de contreventement adopté. Dans le cadre du présent projet, le systeme porteur est
constitué principalement de voiles en béton armé associés a des dalles pleines avec poutres
noyées. Ce choix permet de combiner rigidité latérale, efficacité structurale et compatibilité
avec les contraintes architecturales d’un batiment hételier.

— Dalle

T
| | = é = Fondation

|

Figure I.1 : Fonctionnement global d’'une structure en béton armé a voiles

porteurs sous charges verticales et actions horizontales.
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1.2.2 Les charges agissant sur les batiments

Les actions appliquées a un batiment se distinguent généralement en charges verticales et
charges horizontales.

A) Les charges verticales : comprennent les charges permanentes et les charges
d’exploitation. Les charges permanentes sont liées au poids propre des ¢léments structuraux
et non structuraux, tandis que les charges d’exploitation dépendent de l’usage des locaux [11].
Dans le cas d’un batiment hotelier, ces charges varient selon la destination des espaces
chambres, circulations, locaux techniques, terrasses, parkings ou espaces communs.

B) Les charges horizontales : proviennent principalement du vent et des actions sismiques.
En zone sismique, I’action sismique est souvent déterminante dans le choix du systéme de
contreventement, car elle impose a la structure de reprendre des efforts latéraux et de limiter
les déplacements inter-étages [12]. La réponse dynamique d’un batiment dépend de sa masse,
de sa rigidité, de sa régularit¢ en plan et en élévation, ainsi que de la disposition des éléments
résistants [12].

La prise en compte correcte de ces actions constitue une étape fondamentale dans la
conception structurale. Une structure ne doit pas seulement présenter une résistance suffisante
elle doit aussi assurer un cheminement clair et continu des efforts. Cette continuit¢é du
cheminement des charges conditionne la stabilit¢ globale et limite les concentrations locales
de sollicitations.

Actions appliquées a un batiment

Charges verticales

Charges horizontales

_é)
B )

~ v \' VV— Séisme

Verticales : Horizontales :
poids et usage vent et séisme

Figure 1.2 : Les charges agissant sur les batiments

Charges

permanentes Vent

{

[ ]
Q Charges
H.' d’exploitation
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1.2.3 Définition du contreventement

Le contreventement correspond a 1’ensemble des dispositions structurales permettant
d’assurer la stabilité horizontale d’un batiment. Il a pour rdéle de reprendre les efforts latéraux
dus au vent ou au séisme et de les transmettre aux fondations. Le RPA 2024 encadre le
comportement des structures sous actions sismiques, notamment a travers les exigences
relatives au systeme de contreventement, aux déplacements et a la régularité structurale [12].

Dans les structures en béton armé, le contreventement peut &tre assuré par des portiques, des
voiles, des noyaux rigides ou par une combinaison de ces systémes. Les planchers participent
¢galement au fonctionnement global lorsqu’ils assurent la transmission des efforts
horizontaux vers les ¢éléments verticaux résistants. Dans ce cas, ils jouent le rdle de
diaphragmes horizontaux.

L’efficacit¢ du contreventement dépend de la résistance des éléments verticaux, mais aussi de
leur disposition. Une organisation réguliére des éléments résistants permet de limiter les effets
de torsion et d’améliorer la distribution des efforts sismiques. A I’inverse, une disposition
irréguliere peut provoquer des concentrations de sollicitations et amplifier les déplacements
locaux.

FIGURE I.3 : Dommages de la structure dus a Ueffet dynamique

1.2.4 Classification des systémes de contreventement

Les systtmes de contreventement des batiments en béton armé peuvent étre classés selon le
mode principal de reprise des efforts horizontaux. On distingue principalement les systémes a
portiques, les systémes a voiles, les systémes mixtes et les systémes a noyau.

Les systémes a portiques : les efforts horizontaux sont repris par 1’association des poteaux et

des poutres. Ces systemes peuvent présenter une bonne ductilit¢, mais leur rigidité¢ latérale
devient parfois insuffisante lorsque la hauteur du batiment augmente.
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Les systémes a voiles : les efforts horizontaux sont principalement repris par des murs en
béton armé disposés suivant une ou plusieurs directions. Ces voiles présentent une rigidité
importante dans leur plan et permettent de réduire les déplacements latéraux [12].

Les systémes mixtes associent les portiques et les voiles. La reprise des efforts horizontaux
est alors partagée entre les deux systémes selon leurs rigidités respectives. Les systémes a
noyau rigide sont souvent utilisés dans les batiments de grande hauteur ; le noyau,
généralement constitué de voiles entourant les circulations verticales, participe fortement a la
stabilité latérale.

Le choix du systtme de contreventement dépend de plusieurs parameétres : hauteur de
I’ouvrage, niveau de sismicité, régularit¢ géométrique, destination du batiment, contraintes
architecturales et exigences réglementaires [12]. Dans le cadre de ce projet, les voiles porteurs
constituent le systéme principal de résistance aux efforts horizontaux.

‘

‘ o ]

1] 1 || ) — ' —

fi B 1 | 7] | = el

1 L] —:

! I —ﬂ ] = —{0 ="

0 Portiques e Voiles o Systéme mixte o Noyau rigide
Poteaux + poutres Murs en béton armé Portiques + voiles Noyau central

Figure I.4: systemes de contreventement

1.2.5 Systéme de contreventement constitué par des voiles porteurs

Le contreventement par voiles porteurs constitue une solution largement utilisée dans les
batiments en béton armé. Les voiles sont des éléments verticaux capables de reprendre les
charges gravitaires et les efforts horizontaux. Leur forte rigidit¢é dans leur plan permet de
limiter les déplacements latéraux et de contribuer efficacement a la stabilit¢é globale de
I’ouvrage [12].

Le comportement des voiles dépend de leur longueur, de leur épaisseur, de leur hauteur, de
leur élancement, de leur continuité en élévation et de leur ferraillage. Les zones d’extrémité
des wvoiles sont particulicrement sollicitées sous actions sismiques, car elles peuvent étre
soumises a des efforts normaux et des moments importants. Les exigences de ductilit¢ et de
confinement doivent donc étre prises en compte lors du dimensionnement [12].

La disposition des voiles en plan influence fortement la réponse dynamique du batiment. Une

répartition équilibrée suivant les deux directions principales permet de réduire les effets de
torsion. En revanche, une disposition dissymétrique peut créer un écart entre le centre de
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masse et le centre de rigidité, ce qui entraine une amplification des rotations du plancher sous
séisme.

Dans le présent projet, les voiles porteurs assurent la fonction principale de contreventement.
Les dalles pleines avec poutres noyées assurent la transmission des charges verticales vers ces
voiles et participent, sous actions horizontales, a la redistribution des efforts au niveau des
planchers.

1.2.6 Interaction entre planchers et éléments de contreventement

Le comportement global d’une structure en béton armé dépend fortement de [I’interaction
entre les ¢léments horizontaux et les éléments verticaux. Les planchers ne se limitent pas a la
reprise des charges gravitaires ; ils assurent également la liaison entre les différents éléments
résistants. Le document technique consacré aux planchers définit la dalle pleine comme un
¢lément structural dont I'une des dimensions principales dans le plan est nettement supérieure
a son épaisseur [6].

Sous charges verticales, les dalles pleines transmettent les charges vers les poutres, les voiles
ou les appuis continus. Leur fonctionnement peut é&tre unidirectionnel ou bidirectionnel selon
le rapport des portées et les conditions d’appui [10]. Sous actions sismiques, les planchers
transmettent les efforts d’inertie vers les voiles de contreventement. Cette fonction de
diaphragme suppose une liaison efficace entre les dalles, les poutres noyées et les voiles.

Dans le cas des dalles pleines avec poutres noyées, les poutres intégrées dans 1’épaisseur du
plancher contribuent a organiser le cheminement des charges et a augmenter localement la
rigidité. Cependant, leur efficacité dépend de leurs dimensions, de leur continuité, de leur
ferraillage et de leur liaison avec les voiles. Une modélisation attentive est donc nécessaire
pour représenter correctement leur contribution a la rigidité globale.

1.3 Les dalles pleines avec poutres noyées

1.3.1 Généralités

Les planchers représentent des éléments essentiels dans le fonctionnement d’un béatiment en
béton armé. Ils assurent la séparation entre les niveaux, supportent les charges d’exploitation
et transmettent les efforts aux ¢léments porteurs verticaux. Les documents techniques
distinguent principalement les planchers a dalle pleine, les planchers nervurés et les planchers
spéciaux [6].

Les dalles pleines constituent une solution courante en béton armé. Elles présentent une
bonne rigidité, une exécution relativement simple et une aptitude satisfaisante a la répartition

des charges. Le cours de Madi classe les dalles pleines parmi les principaux types de
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planchers utilisés dans les ouvrages en béton [10]. Dans le présent projet, le systeme adopté
correspond a des dalles pleines associées a des poutres noyées. Il ne s’agit donc pas d’un
systtme de dalle plate au sens strict, c’est-a-dire directement porté par des poteaux sans
poutres. Le terme flat slab sera utilis¢é wuniquement a titre comparatif, car certaines
problématiques sont communes : maitrise des fléches, rigidit¢é du plancher, zones d’appui et
comportement en service [13].

/,7 Dalle plate

Armature supérieure

Poteau

Figure I.5 : Principe de fonctionnement d’un plancher-dalle en béton armé

1.3.2 Définition du systéme de construction en dalles pleines (FLAT SLAB)

Une dalle pleine est un élément structural plan en béton armé dont I’épaisseur est faible par
rapport aux autres dimensions. Elle peut prendre appui sur des poutres, des voiles, des murs
ou des poteaux selon le systeme structural adopté [6]. Le comportement de la dalle dépend du
rapport entre ses portées, de ses conditions d’appui et de sa continuit¢ avec les ¢éléments
voisins [10].

Le terme flat slab désigne généralement une dalle portée directement par des poteaux, avec
ou sans ¢paississement local au droit des appuis. Les notes techniques relatives aux dalles
plates indiquent que ce systeme est utilis€ pour obtenir une sous-face plane, faciliter le
passage des réseaux et réduire les retombées apparentes [13]. Cependant, dans le cadre de ce
projet, le plancher comporte des poutres noyées et s’appuie principalement sur des voiles
porteurs. Il est donc plus rigoureux de parler de dalles pleines avec poutres noyées.

Cette distinction est importante sur le plan mécanique. Une dalle plate sur poteaux est
fortement sensible au poinconnement, alors qu’une dalle pleine appuyée sur voiles ou poutres
noyées présente généralement un transfert de charges plus distribué. Néanmoins, les deux
systtmes peuvent é&tre sensibles aux fléches, surtout lorsque 1’épaisseur du plancher est
limitée.
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1.3.3 Les types de dalles pleines (FLAT SLAB)

Les dalles pleines peuvent se présenter sous plusieurs formes selon la portée, le chargement,
la géométrie des appuis et le niveau de rigidité recherché. Les principaux types rencontrés
sont [12] :

e La dalle pleine sans retombée de panneau ni téte de poteau : offre une sous-face
enticrement plane, ce qui présente un intérét architectural. Cependant, elle est plus
sensible au poingonnement et aux déformations, car la hauteur utile reste limitée au
voisinage des appuis [13].

|
l«— Section critique
" pourle cisaillement

Figure 1.6 : Dalle pleine sans retombée de panneau et téte de poteau [13]

e La dalle pleine sans téte de poteau avec retombée de panneau : comporte un
épaississement local autour des appuis. Cette disposition augmente localement la rigidité
et améliore la résistance au cisaillement et au poingconnement [13]. La dalle avec téte de
poteau permet d’¢largir la zone de transfert des efforts entre la dalle et le poteau, réduisant
ainsi les concentrations de contraintes [13].
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Figure I.7 : Dalle pleine sans tete et avec retombée de panneau [13]

e La dalle pleine avec téte de poteau et retombée de panneau : améliore le transfert
local des efforts dans la zone d’appui en augmentant la surface de diffusion des
contraintes. Elle permet de réduire les concentrations de contraintes et d’améliorer la
sécurité vis-a-vis du poingonnement.
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Figure 1.8 : Dalle plate avec tete et avec retombée de panneau [13]

hy

e Les dalles a caissons et les dalles nervurées : permettent d’améliorer le compromis
entre rigidité et poids propre, en particulier dans le cas des grandes portées.
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Figure 1.10: Dalle plate nervurée [6]

1.3.4 Tétes de poteau et retombées de panneau

Les tétes de poteau et les retombées de panneau sont des dispositifs destinés a renforcer
localement les zones d’appui des dalles plates. Les retombées de panneau augmentent
I’épaisseur de la dalle autour des poteaux, ce qui améliore la résistance au cisaillement, la
rigidité locale et la capacité en moment négatif [13]. Les tétes de poteau ¢€largissent la surface
d’appui et favorisent une meilleure diffusion des efforts [13].
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seule la portion du chapiteau comprise dans une pyramide/cone avec
angle de sommet de 90° est a considérer pour le dimensionnemént

noyau abaissé >D/4

column | ——— chapiteau

portée libre 1 «— —>> portée libre 2

Figure 1.11 : Detaille du téte de poteau [13]

Ces dispositifs sont principalement utilisés dans les planchers-dalles directement portés par
des poteaux. Dans une structure a voiles porteurs avec poutres noyées, les appuis sont souvent
linéaires ou semi-linéaires. Le probléme de poingonnement est donc généralement moins
dominant que dans une dalle plate pure, mais les zones de transfert des efforts doivent tout de
méme Etre vérifiées avec rigueur.

B e—— .1\..-.-I.r_._
' |
| (yr+y2)/2 .L I X1 2Ly1/6
i )2 = Xy 2 Ly,/6
e T mas ylzl-yll6
1 V1 : o Y2 = Ly2/6
 — -
-1 ya | k-
f L !— — —1
Portée libre 1

Figure .12 : Dimensions de retombée de panneau [13]
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Ainsi, méme si les tétes de poteau et les retombées de panneau ne constituent pas le
mécanisme principal dans le présent projet, leur étude permet de comprendre
I’importance de la rigidité locale et du transfert des efforts au voisinage des appuis.

1.3.5 Role des poutres noyées

Les poutres noyées sont des ¢léments lin€aires intégrés dans 1’épaisseur du plancher.
Contrairement aux poutres retombantes, elles ne présentent pas de saillie importante sous la
dalle. Cette disposition permet de conserver une sous-face plus réguliere, ce qui facilite
I’intégration architecturale et le passage des réseaux techniques.

Sur le plan structural, les poutres noyées participent a la reprise des charges verticales et a
leur transmission vers les ¢éléments porteurs. Elles peuvent aussi augmenter localement la
rigidit¢ du plancher et améliorer la continuité entre les panneaux de dalle. Leur rdle doit
cependant étre évalué avec prudence, car une poutre noyée posséde généralement une hauteur
plus faible qu’une poutre retombante. Sa rigidité en flexion peut donc étre limitée.

La contribution des poutres noyées dépend de leur largeur, de leur hauteur utile, de leur
ferraillage, de leur continuit¢é et de leur liaison avec les voiles. Dans une modé¢lisation
numérique, ces ¢léments doivent é&tre représentés de maniére cohérente afin d’éviter une
surestimation ou une sous-estimation de la rigidité¢ du plancher.

7 = % / Dalle pleine

Poutre noyée

Epaisseur e
de dalle |
\

Armature

Appui sur voile

Poteau

-

Poutres noyées en plan

Figure .13 : poutre noyée dans une dalle pleine
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1.3.6 Epaisseur des dalles pleine

L’¢épaisseur d’une dalle constitue un paramétre fondamental, car elle influence directement la
résistance a la flexion, la résistance au cisaillement, la rigidit¢ et les fléches. Le guide de
calcul selon I’Eurocode 2 indique que le controle des fléches peut étre réalisé soit par des
rapports portée/hauteur utile réputés satisfaisants, soit par un calcul direct des déformations

[9].

Le calcul direct des fleches est recommandé lorsqu’une estimation précise est nécessaire,
lorsque les valeurs limites usuelles ne sont pas adaptées, lorsque 1’¢lément est
particuliecrement élancé ou lorsque les phases de construction influencent les déformations
[9]. Cette situation correspond bien aux dalles pleines avec poutres noyées, car la recherche
d’une faible hauteur de plancher peut rendre les critéres de serviceabilit¢ plus contraignants
que les critéres de résistance.

Une dalle peut donc étre suffisante a 1’état limite ultime tout en présentant une fleéche
excessive a I’état limite de service. Cette observation est essentielle dans le présent projet,
puisque I’étude porte spécifiquement sur les fléches instantanées et différées des planchers.

1.3.7 Les avantages et les inconvénients des dalles pleines (FLAT SLAB)

1.3.7.1 Les avantages

Les dalles pleines et plus généralement, les planchers a sous-face plane présentent plusieurs
avantages. Ils permettent de limiter les retombées apparentes, d’obtenir un plafond plus
régulier, de faciliter [’aménagement intérieur et de simplifier le passage des réseaux
techniques [13]. Ces avantages sont particulierement recherchés dans les batiments hoteliers,
ou la flexibilité des espaces et la qualité architecturale sont importantes.

Les dalles pleines avec poutres noyées permettent de conserver une partie de ces avantages
tout en apportant une rigidité linéaire supplémentaire grice aux poutres intégrées. Cette
solution représente donc un compromis entre les exigences architecturales et les exigences
structurales.

1.3.7.2 Les inconvénients

Les dalles pleines présentent également des limites. Leur faible hauteur structurale peut les
rendre sensibles aux fléches, notamment & long terme. Le guide ADAPT rappelle que le
controle des fléches des planchers est nécessaire pour éviter les dommages aux éléments non
structuraux, préserver le confort des usagers et garantir le bon fonctionnement du plancher

[1].
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Les dalles plates directement portées par poteaux sont également sensibles au poingonnement.
L’ACI 318-19 traite explicitement les vérifications de poingonnement et de cisaillement dans
les dalles [3]. Dans une structure a voiles porteurs avec poutres noyées, ce risque peut Etre
réduit lorsque les charges sont transmises vers des appuis linéaires, mais il ne doit pas étre
négligé dans les zones de charges concentrées.

Figure .14 : Poingonnement d’un poteau dans une dalle [3]

Sous actions latérales, les dalles plates ne constituent pas, a elles seules, un systéme de
contreventement suffisant. Les travaux de Shrestha sur la vulnérabilité sismique des structures
a dalles plates montrent que ce type de systtme peut étre sensible aux actions sismiques
lorsqu’il n’est pas associé a un systeme latéral efficace [13]. Dans le présent projet, cette
fonction est assurée par les voiles porteurs.

1.3.8 Force de cisaillement dans la dalle pleine

Le cisaillement constitue une vérification importante dans les dalles en béton armé. Le BAEL
91 révis¢é 99 consacre des dispositions aux justifications vis-a-vis des sollicitations tangentes,
notamment pour les dalles et poutres-dalles [5]. L’ACI 318-19 traite ¢également les
vérifications de cisaillement et de poingonnement dans les ¢léments en béton armé [3].

Dans les dalles pleines portées par poteaux, le cisaillement est particulierement critique
autour des appuis ponctuels. Dans les dalles pleines appuyées sur voiles ou poutres noyees,
les efforts sont généralement transmis de maniére plus distribuée. Cependant, les zones
d’appui, les ouvertures, les changements de rigidité et les charges concentrées doivent étre
vérifiés avec soin.

Une rupture par cisaillement ou par poingonnement est généralement plus fragile qu’une

rupture par flexion. II est donc nécessaire de s’assurer que ces modes de rupture ne
gouvernent pas le comportement du plancher.
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1.3.9 Transfert de moments et cisailles entre dalles et poteaux

Dans une dalle plate classique, le transfert entre la dalle et le poteau ne se limite pas a un
effort vertical. Il comprend également des moments et des efforts tranchants, ce qui rend la
zone d’appui particulierement sollicitée. L’ACI 318-19 traite ces questions dans le cadre des
vérifications des dalles et des zones de poingonnement [3].

Le comportement local dépend de 1’épaisseur de la dalle, des dimensions de 1’appui, du
niveau de chargement, de la présence éventuelle de retombées ou de tétes de poteau et du
ferraillage local. Lorsque des actions latérales sont présentes, les moments transférés peuvent
augmenter, aggravant ainsi les sollicitations au voisinage des appuis [13].

Dans le cas du présent projet, le transfert des charges se fait principalement vers les voiles et

les poutres noyées. La problématique dalle-poteau est donc moins centrale, mais les principes
de transfert local des efforts restent utiles pour I’analyse des zones critiques.

Section d'appui
du poteau / téte de poteau

(a) sechon )
critique

Figure 1.15: Section critique de cisaillement [3]
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Figure 1.16 : Section critique pour les sections de poteaux avec
des angles entrants [3]
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Figure .17 : Section critique pour les poteaux pres du bord libre d’une dalle [3]

1.3.10 Analyse et conception de la dalle plate pour les charges verticales

L’analyse des dalles sous charges verticales vise a déterminer la répartition des moments, des
efforts tranchants et des déformations. Le cours de Madi rappelle que les dalles pleines
peuvent travailler dans un seul sens ou dans deux sens selon le rapport entre leurs dimensions
et leurs conditions d’appui [10].

Pour les panneaux réguliers, des méthodes classiques peuvent étre utilisées afin d’évaluer les
moments et les efforts. Le document technique sur les planchers présente également des
formulaires et méthodes de calcul des panneaux de dalles rectangulaires [6]. Ces approches
permettent d’obtenir des ordres de grandeur utiles et de contrdler les résultats issus des
logiciels.

Dans les structures complexes, la modélisation par éléments finis permet une analyse plus
détaillée. Toutefois, les résultats numériques doivent toujours étre confrontés a une
interprétation mécanique, car une mod¢lisation incorrecte des appuis, des rigidités ou des
charges peut conduire a des résultats non représentatifs.

1.3.10.1 La méthode de conception directe

La méthode de conception directe est une méthode simplifiée utilisée pour la répartition des
moments dans les dalles plates régulieres. Elle repose sur des hypothéses de régularité
géométrique, de continuit¢ et de chargement uniforme. Elle permet de répartir les moments
entre bandes de poteaux et bandes médianes [3].

Cette méthode présente 1’avantage d’étre simple et rapide. Elle reste cependant limitée aux
cas répondant a ses conditions d’application. Lorsque la géométrie est irréguliere, lorsque les
appuis sont mixtes ou lorsque les charges sont non uniformes, une méthode plus détaillée
devient nécessaire.
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Figure .18 : Les conditions de la méthode de Conception Directe

1.3.10.2 Méthode du cadre équivalent

La méthode du cadre équivalent consiste a représenter le plancher par des cadres fictifs
composés de bandes de dalle et d’appuis verticaux. Cette méthode est utilisée dans I’analyse
des dalles plates et permet de prendre en compte la rigidité relative entre la dalle et les appuis

3]

Elle donne une représentation plus réaliste que la méthode directe lorsque le comportement
du plancher dépend fortement de la continuité et de la rigidité des appuis. Toutefois, elle reste
une idéalisation. Pour une structure a voiles porteurs avec poutres noyées, la modélisation
numérique tridimensionnelle permet de mieux représenter I’interaction entre les dalles, les
voiles et les poutres intégrées.

Luo et al. (1994 ; 1995) ont proposé un modelé de largeur de poutre effective combiné avec le
modelé¢ de cadre "équivalent, base sur les rapports d’aspect des poteaux et des dalles ainsi que sur
I’ampleur de la charge gravitationnelle [13].
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Figure |1 .19 : Modelé de largeur de poutre effective proposé par Luo et al (1994) [13]

1.3.11 Modes de défaillance

Les principaux modes de défaillance des dalles en béton armé sont la rupture par flexion, la
rupture par cisaillement, la rupture par poingonnement, la fissuration excessive et la
déformation excessive en service.

La rupture par flexion apparait lorsque la capacité résistante en moment est dépassée. Elle
est généralement plus ductile que les ruptures par cisaillement ou par poingonnement, car elle
s’accompagne d’une plastification progressive des armatures. La rupture par cisaillement est
plus fragile et doit étre évitée par un dimensionnement approprié [3].

La rupture par poingonnement est particulicrement critique dans les dalles plates sur
poteaux. Elle se développe localement autour de I’appui et peut entrainer une perte brutale de
capacité¢ portante. Dans les systemes a voiles porteurs, cette rupture est moins dominante
lorsque les appuis sont continus, mais elle peut rester pertinente dans les zones d’appui
ponctuel ou de charges concentrées [3].

La déformation excessive constitue un mode de défaillance de service. Elle n’entraine pas
nécessairement 1’effondrement de la structure, mais peut provoquer des dommages importants
aux ¢éléments non structuraux et compromettre 1’exploitation normale du batiment. Dans le
cas des dalles pleines avec poutres noyées, ce critere est particulierement important en raison
de la recherche d’une faible hauteur de plancher [1].
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Figure .20 : Le parking de Pipiers Row aprés les défaillances progressives par cisaillement [13]

1.3.12 Influence des forces latérales

Les planchers a sous-face plane présentent un bon comportement sous charges verticales
lorsqu’ils sont correctement dimensionnés. Cependant, ils ne doivent pas é&tre considérés
comme le systéme principal de résistance aux actions latérales. Sous séisme, les efforts
horizontaux doivent étre repris par des ¢éléments adaptés, tels que les voiles porteurs, les
noyaux rigides ou les portiques [12].

Dans une structure a voiles porteurs, les planchers jouent principalement le rdéle de
diaphragmes horizontaux. Ils transmettent les efforts d’inertie vers les voiles et assurent la
compatibilit¢ des déplacements entre les éléments verticaux. Leur rigidit¢ dans leur plan doit
donc étre suffisante pour garantir une distribution cohérente des efforts [12].

Le comportement sous actions latérales dépend de la disposition des voiles, de la régularité en
plan, de la continuité¢ verticale des éléments résistants et de la position du centre de rigidité
par rapport au centre de masse. Une disposition équilibrée réduit les effets de torsion et
améliore la réponse sismique globale. [13].

Dans le présent projet, 1’association dalles pleines — poutres noyées — voiles porteurs est
cohérente avec cette logique : les dalles assurent la fonction de plancher et de diaphragme,
tandis que les voiles assurent la résistance latérale principale.

1.3.13 Critéres de conception des dalles pleines (FLAT SLAB)

La conception des dalles pleines doit intégrer plusieurs criteéres complémentaires : résistance a
la flexion, résistance au cisaillement, vérification du poingonnement lorsque nécessaire,
maitrise de la fissuration, limitation des fléches, durabilité et compatibilité avec les exigences
architecturales.

La résistance a la flexion permet de garantir que la dalle peut reprendre les moments positifs
en travée et les moments négatifs sur appuis. La vérification du cisaillement assure que les
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efforts tranchants peuvent étre transmis sans rupture fragile. La fissuration doit étre maitrisée
afin de préserver la durabilité, I’esthétique et la rigidité effective de 1’élément.

Le controle des fleches occupe une place particuliere. Le guide ADAPT souligne que la
limitation des déformations des planchers vise a éviter les dommages aux éléments non
structuraux, a préserver le confort des occupants et a garantir la fonctionnalit¢ du plancher,
notamment pour I’écoulement des eaux ou la planéité des surfaces [1].

La durabilit¢ dépend de la qualit¢ du béton, de I’enrobage des armatures, de la maitrise de la
fissuration, des conditions d’exposition et de I’exécution. Une dalle bien dimensionnée sur le
plan de la résistance peut présenter un comportement insatisfaisant si les critéres de
serviceabilité et de durabilité sont négligés [9].

1.3.13.1 Ouvertures dans les dalles pleines

Les ouvertures dans les dalles sont fréquentes dans les batiments modernes en raison du
passage des gaines techniques, conduites, escaliers, ascenseurs ou trémies. Cependant, elles
perturbent le cheminement des efforts et modifient localement la rigidité du plancher.

L’influence d’une ouverture dépend de sa taille, de sa position et de sa proximité avec les
appuis. Une ouverture située pres d’un voile, d’une poutre noyée ou d’une zone fortement
sollicitée peut provoquer une concentration de contraintes et une redistribution importante des
moments. Elle doit donc étre prise en compte dans la modélisation et dans le ferraillage local.

Dans les dalles travaillant comme diaphragmes horizontaux, les ouvertures peuvent

également affecter la transmission des efforts sismiques vers les voiles. Les grandes trémies
doivent étre étudiées avec soin afin d’éviter une perte excessive de rigidit¢ dans le plan du

plancher [6].
» ’ 1

——— g i,

Figure 1.21 : Fissuration de la dalle a cause d’ouverture [13]
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1.3.13.2 Les fissures

La fissuration est un phénoméne courant dans les ¢léments en béton armé soumis a la traction.
Le BAEL 91 révis¢ 99 traites la fissuration dans le cadre des ¢états limites de service [5]. La
fissuration influence directement la rigidité effective de la dalle et peut augmenter les fléches.

Les travaux de Tellenbach et Favre montrent que 1’état fissuré est un facteur déterminant dans
I’évaluation des fléeches a long terme des dalles en béton [14]. La fissuration réduit I’inertie
effective de la section, modifie la distribution des moments et accentue les déformations
différées.

La maitrise de la fissuration dépend du taux d’armatures, de leur espacement, de leur
diamétre, de l’enrobage, de la résistance du béton et des conditions de cure. Une fissuration
excessive peut aussi affecter la durabilit¢ en facilitant la pénétration d’agents agressifs vers
les armatures.

Figure 1.22 : Apparition de fissures au voisinage du poteau [13]

1.3.13.3 Déflexion

La déflexion, ou fléche, correspond au déplacement vertical d’un ¢€lément sous I’effet des
charges. Le guide Eurocode 2 indique que le controle des fléches peut étre effectué soit par
des rapports portée/hauteur utile, soit par un calcul direct [9]. Le calcul direct est recommandé
lorsque 1’on recherche une estimation précise des fléches ou lorsque 1’élément est
particulierement ¢lancé [9].

Dans les dalles en béton armé, la fleche comprend une composante instantanée et une
composante différée. La composante différée résulte principalement du fluage, du retrait et de
I’évolution de la fissuration [2]. Les travaux de Tellenbach et Favre confirment que la fléche
finale des dalles fissurées dépend fortement de ces phénomenes [14].

26|Page



E.N.S.T.P Recherche bibliographique

Dans le présent projet, la déflexion constitue ['un des axes principaux de 1’étude. La
modélisation numérique sous ETABS doit donc permettre d’évaluer I’influence de 1’épaisseur
de dalle, des charges, des conditions d’appui et des effets différés sur les fleches.

Figure .23 : La déflexion dans une dalle pleine [14].

1.3.13.4 Durabilité

La durabilit¢ d’une dalle en béton armé correspond a sa capacité a conserver ses
performances mécaniques et fonctionnelles pendant la durée de vie prévue de 1’ouvrage. Elle
dépend de la qualit¢ du béton, de I’enrobage des armatures, de la maitrise de la fissuration et
des conditions d’exposition [3].

La formulation du béton influence également les propriétés du béton durci. De Larrard montre
que la composition granulaire, la nature des granulats et la matrice cimentaire influencent le
module élastique, le retrait et le fluage du béton [8]. Ces parametres ont donc un effet indirect
sur les fleches différées des dalles.

Dans les planchers, la durabilit¢ est liée au comportement en service. Une fissuration
excessive peut réduire la protection des armatures, tandis qu’une fléche excessive peut
provoquer des désordres dans les éléments non structuraux. La conception doit donc intégrer
simultanément résistance, déformations et durabilité.
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1.4 Retrait, fluage et état de I’art réglementaire des fleches différées

1.4.1 Généralités

Le comportement a long terme des structures en béton armé ne dépend pas uniquement des
efforts appliqués au moment du chargement. Il est fortement influencé par des phénomenes
différés propres au matériau, principalement le retrait et le fluage [2]. Ces phénomenes
modifient progressivement la rigidit¢ apparente des éléments et entrainent une augmentation
des déformations avec le temps [2].

Dans le cas des dalles pleines avec poutres noyées, cette question est particulierement
importante. L’absence de retombées importantes et la recherche d’une faible hauteur de
plancher peuvent rendre les dalles sensibles aux fleches. Le guide ADAPT rappelle que le
contrdle des fleches est essentiel pour éviter les dommages aux éléments non structuraux et
préserver le confort des occupants [1].

Les travaux de Tellenbach et Favre montrent que les fléches a long terme des dalles fissurées
dépendent fortement de la fissuration, du retrait et du fluage [14]. Cette observation justifie
I’étude détaillée des effets différés dans le cadre du présent projet.

1.4.2 Les déformations du béton

Les déformations du béton peuvent éEtre classées en deux catégories : les déformations
instantanées et les déformations différées. Les déformations instantanées apparaissent
immédiatement aprés ’application des charges et dépendent du module d’élasticité du béton,
de la géométrie de 1’¢lément et des sollicitations appliquées [11].

Les déformations différées évoluent progressivement dans le temps. Elles résultent
principalement du retrait et du fluage [2]. Le BAEL 91 révisé 99 traites les déformations dans
le cadre des états limites de service [5]. Le CBA93 constitue le référentiel algérien de base
pour la conception et le calcul des structures en béton armé [11].

Dans les dalles, la distinction entre déformation instantanée et déformation différée est
essentielle. Une dalle peut présenter une fleche acceptable immédiatement apres chargement,
puis développer une fleche excessive a long terme sous I’effet combiné du fluage, du retrait et
de la fissuration [14].

1.4.3 Le retrait

Le retrait est une diminution progressive du volume du béton en 1’absence de chargement
mécanique extérieur. L’ACI 209.2R-08 présente le retrait comme I’un des principaux phénomenes
différés du béton durci [2]. Il résulte principalement de I’hydratation du ciment, de 1’évolution interne de
la pate cimentaire et des échanges d’humidité avec le milieu extérieur [2].
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Retrait

sans charge

Figure .24 : le retrait et sa déformation dans le temps

Le retrait dépend notamment :

Les agrégats : Le retrait de la pate de ciment est environ 3 a 5 fois plus élevé que celui du
béton. Cette différence s’explique principalement par la présence des agrégats, qui limitent la

libre

déformation de retrait.

Le retrait dépend également de la forme et de la taille des granulats : les granulats concassés
entralnent généralement un retrait légeérement plus important que les granulats roulés, tandis
que des granulats de plus grande dimension permettent de réduire la teneur en ciment du
mélange et donc le retrait [8].

retrait relative

10.00 20.00 30.00 40.00 50.00 60.00 70.00

pourcentage des granulats g %
E/C=0.35

® EC=05 e

Figure 1.25 : Influence de dosage des granulats sur le rapport retrait de béton / retrait de la pate de ciment [8]
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On observe aussi que le retrait diminue lorsque le pourcentage d’agrégats augmente. De plus,
le module d’¢lasticité des agrégats a une influence notable : ainsi, le béton léger présente un
retrait plus important que le béton ordinaire.

L’humidité relative de ’environnement : L humidité du milieu de conservation joue un role essentiel
dans la dessiccation du béton. Lorsque 1’humidité relative passe de 100 % a 50 %, le retrait augmente
nettement [2], comme le montre la figure 1.26

retrait (pm/m)
2
(=]
®

10 100 1000 10000

temps (jours)
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Figure 1.26 : Relation entre le retrait et le temps d’exposition a différentes humidités relatives [2]

La période de cure : La cure permet de maintenir I’humidité et la température du béton, tout
en protégeant le béton frais contre une évaporation trop rapide de I’eau. Elle favorise ainsi
I’hydratation du ciment et le développement des résistances mécaniques dans le temps.
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Figure .27 : L'effet de la période de cure sur le développement du retrait dans le temps [8]
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DE LARRARD [8] a montré qu’une cure mal contrélée peut provoquer une fissuration
superficielle, notamment dans les dalles. L’influence de la durée de cure sur I’évolution du
retrait est illustrée par la figure 1.27

Le rapport E/C et le dosage en ciment : La teneur en eau est 1’'un des parametres les plus importants
influengant le retrait du béton. La figure1.28 met en évidence I’effet du rapport E/C et de la quantité
d’agrégats. A quantité d’agrégats constante, une augmentation du rapport E/C entraine une
augmentation du retrait [2].
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Figure 1.28 : Influence du rapport E/C et le pourcentage des agrégats sur le retrait [8]

Les adjuvants : Les adjuvants, utilisés en faible quantité (moins de 5 % de la masse du ciment), servent
a améliorer certaines propriétés du béton. En général, les accélérateurs, retardateurs et autres adjuvants
influengant la vitesse de développement des résistances agissent surtout sur la vitesse de déformation du
retrait, sans modifier significativement sa valeur finale.

Certains chercheurs ont constaté que les réducteurs d’eau peuvent augmenter le retrait, tandis que
d’autres estiment qu’ils n’ont pas d’effet notable lorsque la proportion de liquide reste constante.
SHAYA et SUGITA [13] ont montré que I’utilisation d’adjuvants réducteurs de retrait (SRA) constitue
une solution efficace : un ajout de 2 % de SRA permet de réduire le retrait plastique d’environ 20 %,
comme ’indique la figure 1.29
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Figure .29 : Résultats de retrait des bétons contiennent 2% des adjuvants réducteurs
de retrait [13]
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Dans les dalles, le retrait peut provoquer des déformations imposées, des courbures et des
fissures. Lorsque le retrait est empéché par les appuis, les voiles ou les armatures, des
contraintes de traction apparaissent. Si ces contraintes dépassent la résistance en traction du
béton, la fissuration se développe. Cette fissuration réduit la rigidité effective de la dalle et
augmente les fléches [14].

1.4.4 Le fluage

Le fluage désigne I’augmentation progressive de la déformation d’un béton soumis a une
contrainte maintenue dans le temps. L’ACI 209.2R-08 définit le fluage comme un phénomene
différé majeur du béton durci et propose des modeles pour son évaluation [2].

Le fluage dépend notamment de 1’dge du béton au moment du chargement, du niveau de
contrainte, de la résistance du béton, de 1’humidité relative, des dimensions de 1’élément et de
la durée d’application des charges [2]. Plus le béton est jeune au moment du chargement, plus
la déformation de fluage peut étre importante [2].

Dans les planchers, le fluage est principalement lié aux charges permanentes : poids propre de
la dalle, revétements, cloisons et équipements fixes. Ces charges agissent pendant une longue
durée et provoquent une augmentation progressive de la fleche. Les charges d’exploitation
variables exercent généralement une influence moins importante sur le fluage, sauf
lorsqu’elles sont maintenues pendant une longue période.

Le fluage est donc un paramétre essentiel dans [’évaluation des fléches différées. Une dalle
satisfaisante a court terme peut devenir problématique a long terme si le fluage et la
fissuration ne sont pas correctement pris en compte [14].
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Figure 1.30 : Le fluage et sa de formation dans le temps
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1.4.5 Fléches différées des dalles pleines :

La fléche d’une dalle en béton armé comprend une fleche immédiate et une fleche différée.
La fléche immédiate apparait deés 1’application des charges, tandis que la fléche différée se
développe progressivement sous 1’effet du fluage, du retrait et de 1’évolution de la fissuration

2].

Dans les dalles pleines avec poutres noyées, la fleche différée peut représenter une part
importante de la fléche totale. Le guide Eurocode 2 précise que le calcul direct des fléches
devient nécessaire lorsqu’une estimation précise est recherchée ou lorsque [’¢élément est
particulierement élancé [9].

Les travaux de Tellenbach et Favre montrent que la fléche finale des dalles fissurées dépend
fortement de I’état fissuré, du retrait et du fluage [14]. Ils mettent en évidence que I’utilisation
d’une rigidité non fissurée peut conduire a une sous-estimation des fléches a long terme [14].

L’étude d’Al-Tarafany sur les fléches a court et long terme selon 1’approche ACI montre
également que [I’évaluation des fleches différées reste complexe et que les méthodes
analytiques peuvent présenter des écarts avec les résultats numériques [4]. Cette observation
confirme I’'intérét d’une ¢étude paramétrique combinant approche réglementaire et
modélisation numérique.

1.4.6 Etat de I’art réglementaire des fleches différées :

L’¢évaluation des fléches différées constitue un volet essentiel du dimensionnement a 1’état
limite de service. Le CBA93 définit le cadre réglementaire algérien pour la conception des
structures en béton armé [11]. Le BAEL 91 révisé 99 traites également les états limites de
service, notamment les vérifications relatives aux déformations et a la fissuration [5].

o a) Approche de I’Eurocode 2

L’Eurocode 2 propose deux approches pour le controle des fleches : une méthode
simplifiée fondée sur le rapport portée/hauteur utile et une méthode détaillée basée sur
le calcul direct des déformations [9]. Le guide FEBELCEM précise que le calcul direct
est recommandé lorsqu’une estimation précise des fleches est nécessaire, lorsque les
limites usuelles ne sont pas adaptées, lorsque I’élément est particulierement ¢€lancé ou
lorsque les phases de construction influencent les déformations [9].

Cette approche est particulierement pertinente pour les dalles pleines avec poutres noyées,

car leur comportement en service peut étre gouverné par les fleches plutét que par la
résistance ultime.
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e b) Approche de ’ACI 318-19

L’ACI 318-19 traite les exigences minimales relatives aux matériaux, a la résistance, a
la serviceabilité et a la durabilité des structures en béton [3]. Il inclut les exigences de
controle des fléches, de fissuration et de comportement des éléments fléchis [3].

Dans le cas des planchers, 1’approche de I’ACI vise a garantir que les déformations
restent compatibles avec 1’usage de I'ouvrage et avec la protection des éléments non
structuraux [3]. Cette logique rejoint 1’objectif du présent projet, qui consiste a
analyser les fleches des dalles afin d’assurer un comportement satisfaisant en service.

e ¢) Apport de ’ACI 209.2R-08

L’ACI 209.2R-08 constitue une référence spécifique pour la modélisation du retrait et
du fluage du béton durci [2]. Il propose des méthodes permettant d’estimer I’évolution
temporelle des déformations différées en fonction des caractéristiques du béton, de
I’age au chargement, de I’humidité relative, des dimensions de 1’élément et de la durée
d’application des charges [2].

Son apport est essentiel pour une étude paramétrique des fleches différées, car il permet de
relier les propriétés du matériau aux déformations a long terme.

e d) Apport du BAEL 91 révisé 99 et du CBA93

Le BAEL 91 révisé 99 constitue une référence importante pour la compréhension des états
limites de service, des déformations et de la fissuration dans les ouvrages en béton armé
[5]. I conserve donc un intérét méthodologique pour I’analyse des fleéches, méme lorsque
le reglement principal du projet est le CBA93.

Le CBA93 constitue le référentiel algérien de calcul des structures en béton armé [11]. 1l
doit étre utilis¢ pour les vérifications de dimensionnement du projet, en complément du
RPA 2024 pour les exigences parasismiques [12].

e En résumé, I’¢tat de ID’art réglementaire montre que 1’étude des fleches différées
nécessite une approche intégrée prenant en compte la fissuration, D’inertie effective, le
retrait, le fluage, I’historique de chargement et les conditions d’environnement [2], [9],
[14].
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Référentiel Domaine Approche des Prise en Intérét pour les
d’application fleches compte du dalles pleines
retrait et du
fluage
Eurocode 2 Béton armé Rapport Oui Tres élevé
portée/hauteur utile

et calcul direct

ACI 318-19 Béton armé Vérification dans le Oui, de facon Elevé
cadre de la générale
serviceabilité

ACI 209.2R-08

Béton durci

Modélisation du

Oui, de facon

Tres élevé

retrait et du fluage spécifique
BAEL 91 Béton armé Approche classique Oui Moyen a élevé
révisé 99 des déformations a
I’ELS

Tableau I.1: Etat de Uart réglementaire des fleches différées

1.4.7 Intérét de 1a modélisation des fleches sous ETABS

Les approches réglementaires  fournissent des méthodes indispensables pour le
dimensionnement, mais elles peuvent devenir insuffisantes lorsque la géométrie de 1’ouvrage
est complexe ou lorsque 1’on souhaite analyser I’influence de plusieurs parameétres. La
modélisation numérique permet alors de représenter la structure de maniére plus réaliste.

ETABS permet de modéliser des structures tridimensionnelles en intégrant les voiles, les
dalles, les poutres, les charges, les combinaisons et les diaphragmes. Les documents de
vérification ETABS/SAFE montrent que ces logiciels peuvent étre utilisés pour 1’analyse et la
vérification de dalles, notamment pour des problématiques de poingonnement dans les
planchers-dalles [7].

Dans le cadre du présent projet, la modélisation sous ETABS permet d’étudier 1’influence de
I’épaisseur des dalles, des conditions d’appui, des poutres noyées, des charges permanentes et
des effets différés sur les fleches. Elle permet également de comparer plusieurs variantes et
d’identifier les parametres les plus influents.

Cependant, la modélisation numérique ne remplace pas [’analyse mécanique. Les résultats
doivent étre interprétés a la lumicére des réglements et des principes de comportement du
béton armé. Une fleche calculée par logiciel n’a de valeur que si les hypotheéses de rigidité, de
chargement, d’appuis et de fissuration sont correctement définies.
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1.5 Conclusion

Cette recherche bibliographique a permis de mettre en évidence I'importance du choix du
systeme structural dans le comportement global d’un batiment en béton armé. Les structures a
voiles porteurs constituent une solution adaptée aux batiments implantés en zone sismique,
car elles assurent une bonne rigidité latérale et permettent de limiter les déplacements sous
actions horizontales. Leur association avec des dalles pleines et des poutres noyées permet
d’obtenir un systétme porteur cohérent, capable d’assurer la transmission des charges
verticales et la redistribution des efforts horizontaux vers les éléments de contreventement.

L’¢tude des dalles pleines avec poutres noyées montre que ce systeéme présente des avantages
importants sur les plans architectural et fonctionnel, notamment grace a la réduction des
retombées apparentes et a la facilit¢ d’intégration des réseaux techniques. Toutefois, cette
solution exige une vérification rigoureuse du comportement en service. En effet, les dalles de
faible épaisseur peuvent étre sensibles aux fléches, a la fissuration et aux effets différés du
béton.

Le retrait et le fluage jouent un role déterminant dans 1’évolution des déformations a long
terme. Associés a la fissuration, ils peuvent entrainer une augmentation significative des
fleches différées des dalles en béton armé. Ainsi, une dalle satisfaisante a 1’état limite ultime
peut présenter un comportement insuffisant a 1’¢tat limite de service si les déformations a

long terme ne sont pas correctement prises en compte.

Les références réglementaires et scientifiques ¢étudiées montrent que [’évaluation des fleches
différées nécessite une approche globale intégrant la rigidité effective, 1’état fissuré,
I’historique de chargement, les conditions d’environnement, le retrait et le fluage. Dans le
cadre du présent projet, cette base bibliographique justifie le recours a une modélisation
numérique sous ETABS afin d’analyser le comportement des dalles pleines avec poutres
noyées, d’évaluer les fleches instantanées et différées, et d’étudier I’influence des principaux
parametres structuraux sur le comportement en service du plancher.
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II.1 Introduction

La description de I’ouvrage constitue une étape préalable a toute étude structurale. Elle
permet de définir les données nécessaires au prédimensionnement, a la modélisation
numérique, a I’analyse sismique et au dimensionnement des ¢léments porteurs.

Le présent chapitre est consacré a la présentation de 1’Hotel Falcon Thalassa, implanté a Cap
Falcon, dans la commune d’Ain El Turck, wilaya d’Oran. La description est établie a partir
des plans architecturaux du projet. L’ouvrage comprend un sous-sol, un rez-de-chaussée, sept
étages et un attique .

Dans le cadre de cette étude, les régles de calcul du béton armé sont prises conformément au
CBAO93 et au BAEL 91 révisé 99 [1], [3]. Les exigences relatives a la conception
parasismique sont définies selon le RPA 2024 [2]. Les éventuelles adaptations retenues pour
le modele structural seront précisées dans le chapitre consacré a la modélisation numérique
sous ETABS.

I1.2 Présentation générale du projet

I1.2.1 Identification du projet

Le projet étudié est un batiment hotelier dénommé Hoétel Falcon Thalassa. 1l s’agit d’un
ouvrage a vocation touristique comprenant des espaces d’accueil, de restauration, de détente,
d’hébergement, de stationnement et des locaux techniques .

D’apres les plans architecturaux, I’ouvrage est composé d’un sous-sol, d’un rez-de-chaussée,
de sept étages et d’un attique [4]. Le systeme structural prévu est principalement constitué de
voiles porteurs en béton armé, associés a des dalles pleines avec poutres noyées .

Désignation Description
Nom du projet Hotel Falcon Thalassa
Nature de 1’ouvrage Batiment hotelier
Localisation Cap Falcon, Ain El Turck, wilaya d’Oran
Configuration architecturale Sous-sol + RDC + 7 étages + attique
Systeme porteur principal Voiles porteurs en béton armé
Type de plancher Dalles pleines avec poutres noyées

Tableau II.1 : Identification générale du projet.
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I1.2.2 Situation géographique

L’ouvrage est implanté a Cap Falcon, dans la commune d’Ain El Turck, a I’ouest de la wilaya
d’Oran . Le site appartient a une zone cdtiére a vocation touristique. Cette implantation
impose une attention particuliére a la durabilité du béton armé, notamment a 1’enrobage des
armatures et a la qualité d’exécution des éléments exposés [1], [3].

oSBT laly

Boukaa Beach CAP FALCON

Hotel Falcon Thalassa
SResort & Spa
=

Busfar;Alr Basel o

s o

Figure 1.2 : Vue satellitaire du site de 'Ho6tel Falcon
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I1.3 Description architecturale de ’ouvrage

I1.3.1 Composition générale selon les plans architecturaux

D’aprés les plans architecturaux, I’ouvrage est constitué d’un sous-sol, d’un rez-de-chaussée,

de sept étages, d’un attique et d’une terrasse. Chaque niveau est affecté a une fonction précise

selon les besoins d’exploitation de 1’établissement hotelier.

La répartition fonctionnelle des niveaux est présentée dans le tableau suivant.

Niveau Affectation principale Hauteur
Sous-sol Parking / locaux techniques éventuels 3.8m
Rez-de-chaussée | Réception, accueil, espaces communs cuisine, 39m

restaurant, piscine

ler étage Restaurant, spa, salle polyvalente 33m
2eme au 7e étage | Chambres, suites et espaces d’hébergement 2.8 m
Attique Restaurant 2.8 m
Terrasse Toiture / terrasse technique éventuelle

Tableau I.2 : Composition architecturale de U'ouvrage.

I1.3.2 Plans architecturaux de ’ouvrage

Les plans architecturaux permettent d’identifier la géométrie du batiment, la disposition des
espaces, les ouvertures, les circulations et les contraintes pouvant influencer le choix du
systéme porteur . IIs constituent donc la base de la modélisation structurale.
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Figure 1.3 : Vue générale de ’Hbtel Falcon Thalassa

Les figures suivantes présentent les vues en plan des différents niveaux du batiment.

Vue en plan du sous-sol :

Longueur totale en plan 55.05m
Largeur totale en plan 30.85m
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Figure 1.4 : vue en plan du sous-sol

Vue en plan du rez-de-chaussée :

Longueur totale en plan 55.05m
Largeur totale en plan 30.85m
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Figure I1.5 : Vue en plan du rez-de-chaussée

Vue en plan du ler étage :

Longueur totale en plan 55.05 m
Largeur totale en plan 30.85m

Figure 11.6 : Vue en plan du premier étage
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Vue en plan des étages courants du 2e au 7e étage :

Longueur totale en plan 56.48 m
Largeur totale en plan 2723 m

A A S R S S S G S

Figure Il.7 : Vue en plan des étages courants du 2e au 7e étage

Vue en plan de ’attique :

Longueur totale en plan 55.05m
Largeur totale en plan 25.7m

TECHNIOQUE J
_ﬂ_—l_

+519 i

Figure I1.8 : Vue en plan de l’attique
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Vue en plan de la terrasse :

Longueur totale en plan 36.25m
Largeur totale en plan 20.15m

i 0 G s 0 0 e

Figure 1.9 : Vue en plan de la terrasse

I1.3.3 Organisation fonctionnelle des niveaux

La répartition fonctionnelle des niveaux traduit le caractére multifonctionnel de I’ouvrage. Le
sous-sol est destiné principalement au stationnement et aux locaux techniques éventuels. Le
rez-de-chaussée regroupe les fonctions d’accueil et de service, notamment la réception, les
espaces communs, la cuisine, le restaurant et la piscine. Le premier étage comprend des
espaces ouverts au public, tels que le restaurant, le spa et la salle polyvalente. Les niveaux du
2e au 7e étage sont réservés a I’hébergement, avec des chambres et des suites. L’attique est
destiné a un restaurant, tandis que la terrasse correspond a la toiture et aux aménagements
techniques éventuels.

11.3.4 Irrégularité en plan et en élévation

L’ouvrage présente une irrégularité¢ géométrique liée a la variation des dimensions entre les
niveaux, notamment entre les étages courants, I’attique et la terrasse . Cette variation peut
influencer la distribution des masses et des rigidités sur la hauteur du batiment.

Le RPA 2024 accorde une importance particulicre a la régularité des structures en plan et en
¢lévation, car elle influence la réponse sismique, la répartition des efforts horizontaux et les
déplacements inter-étages [2].
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Figure 11.10 : Irrégularité en élévation de 'Hbtel Falcon Thalassa.

I1.4 Systéme structural prévu

I1.4.1 Systéme porteur vertical

Le systeme porteur vertical est principalement constitué de voiles en béton armé . Ces voiles
assurent la transmission des charges verticales vers les fondations et participent a la résistance
aux actions horizontales.

Le RPA 2024 définit les exigences de conception parasismique applicables aux systémes
structuraux résistants aux efforts horizontaux [2]. Dans le cas du présent projet, les voiles
porteurs constituent le systéme principal de résistance latérale.

I1.4.2 Systéme de plancher

Les planchers sont constitués de dalles pleines avec poutres noyées . Ce choix permet de
limiter les retombées apparentes et de préserver une sous-face de plancher adaptée aux
exigences architecturales d’un batiment hotelier.

Les planchers reprennent les charges permanentes et les charges d’exploitation, puis les
transmettent aux éléments porteurs verticaux. Sous actions sismiques, ils assurent également
le role de diaphragmes horizontaux en transférant les efforts d’inertie vers les voiles de
contreventement [2].
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I1.4.3 Systéme de contreventement

DESCRIPTION DE OUVRAGE

Le contreventement de I’ouvrage est assuré principalement par des voiles porteurs en béton
armé . Ce systéme est adapté aux batiments implantés en zone sismique, car les voiles

présentent une rigidité importante dans leur plan et permettent de limiter les déplacements

latéraux [2].

La disposition des voiles doit assurer une rigidité suffisante dans les deux directions
principales du batiment afin de réduire les effets de torsion et d’améliorer le comportement

global de la structure sous action sismique [2].

I
== Voiles périphériques

‘ mmmm Voile de contreventement

Figure 11.11 : Disposition des voiles porteurs dans le batiment.

I1.5 Caractéristiques géométriques du batiment

I1.5.1 Dimensions en élévation

Les hauteurs des différents niveaux sont relevées a partir des plans architecturaux du projet .

Niveau Hauteur
Sous-sol 3,80 m
Rez-de-chaussée 3,90 m
ler étage 3,30 m
2e au 7e ¢tage 2,80 m
Attique 2,80 m

Tableau I1.3 : Hauteurs des différents niveaux de la structure.

La hauteur totale de I’ouvrage est :
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H = 3,80+ 3,90+ 3,30 + 6 x 2,80 + 2,80
H=30,60m

I1.5.2 Dimensions en plan

Les dimensions en plan des différents niveaux sont données dans le tableau suivant.

Niveau Longueur totale Largeur totale
Sous-sol 55,05 m 30,85 m
Rez-de-chaussée 55,05 m 30,85 m
ler étage 55,05 m 30,85 m
2e au 7e ¢tage 56,48 m 27,23 m
Attique 55,05 m 25,70 m
Terrasse 36,25 m 20,15 m

Tableau II.4 : Dimensions en plan du batiment selon les plans architecturaux.

I1.6 Classification réglementaire de I’ouvrage
La classification réglementaire permet de définir les parametres nécessaires a [’analyse

sismique de la structure, notamment la catégorie du site, la zone sismique et le groupe
d’usage de I’ouvrage. Ces données sont déterminées conformément au RPA 2024 [2].

I1.6.1 Classification du site

D’apres le rapport géotechnique et le RPA2024 ce site appartenant a la catégorie S3
correspond a un sol meuble a moyennement compact [2].

I1.6.2 Classification selon la zone sismique

Selon le RPA 2024, la commune d’Ain El Turck, wilaya d’Oran, est retenue dans cette étude
en zone VI, correspondant a une zone de forte sismicité [2]
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I1.6.3 Classification selon I’importance de ’ouvrage
Le RPA 2024 classe les ouvrages en groupes d’usage selon leur importance, leur destination

et les conséquences de leur défaillance [2]. L’Hotel Falcon Thalassa étant un établissement
hoételier recevant du public, il est classé dans le groupe d’usage 1B [2].

I1.7 Caractéristiques mécaniques des matériaux

Les caractéristiques mécaniques des matériaux sont définies selon les reégles de calcul du
béton armé utilisées dans le projet, notamment le CBA93 et le BAEL 91 révisé 99 [1], [3].

I1.7.1 Béton

Le béton utilisé pour les ¢éléments structuraux est caractérisé par sa résistance a la
compression a 28 jours. Dans le cadre de cette étude, la résistance caractéristique adoptée est :

fC28 - 25 MPa

La résistance a la traction du béton : [1], [3]

ftzs = 0,6 +0,06f,5

Pour
fCZS = 25 MPa
ft28 = 2,1 MPa
Elément Résistance a la compression f ,g Résistance a la traction f,g
Eléments structuraux 25 MPa 2,1 MPa

Tableau II.5: Caractéristiques mécaniques du béton.

1) Les contraintes limites de compression :

1.1) A I’état limite ultime (ELU)

La résistance ultime du béton s’exprime par la formule : [1], [3]

085X fpg

bu
Yb

Poury, =1.5:
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fp, = 14.17 MPA
Poury, = 1.15:

fp = 18.48 MPA
Poury, =1.2:

f,, =17.70 MPA

1.2) A I’état limite de service (ELS)

A Tétat limite de service, la contrainte limite de compression du béton est donnée par : [1], [3]

Ope = 0'6f028

D’ou :

Gy = 15 MPa

2) Module d’élasticité

Le module de déformation longitudinale instantané du béton : [1], [3]

E;j = 11000 x £./°

Pour f.,5 = 25 MPa, on obtient :
E;; = 32164,20 MPa
Ce module intervient dans 1’évaluation de la rigidit¢ des éléments structuraux et dans le calcul

des déformations, notamment les fléches des dalles.

2.2) Module de déformation longitudinale différé :
Pour les charges ayant une longue durée : [1],[3]
3
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Evj = 10721,40MPa

I1.7.2 Acier

Les armatures utilisées sont des aciers a haute adhérence [1], [3]. La nuance adoptée dans le

projet est :
Fe E 500
La limite d’¢élasticité correspondante est :
fe = 500 MPa
Type d’acier Nuance Limite d’élasticité f, Résistance ultime
Haute adhérence Fe E 500 500 MPa 550 MPa

Tableau 1.6 : Caractéristiques mécaniques de ’acier.

Les contraintes limites
. A Pétat limite ultime (ELU)
Elle est donnée par la formule suivante : [1], [3]

_f

fs”_vs

Ys = 1.15situation durable et transitoire

Ys : Coefficient de sccurite { Ys = 1Situation accidentelle

Selon ’article 7.3.2 du RPA 2024, le coefficient partiel de sécurité de ’acier est égal a :
vs=1.00 [2].

- A I’état limite de service (ELS)

On s’intéresse a la limitation de la fissuration qui conduit a la limitation des contraintes
appliquées.

* (as ou la fissuration est peu nuisible : dans ce cas aucune vérification n’est demandée
(en dehors de la vérification a ’ELU) [1], [3].
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* Cas ou la fissuration est préjudiciable : [1], [3]

O':*:Max[o'sfe, 110\/ nftj]

* (as ou la fissuration est tres préjudiciable : [1], [3]

O-_s:MaX[O-4fe' 88\/ nftj]

Avec : n=1.6 pour les armatures a haute adhérence (HA).

Etat limite Contrainte limite
Situation durable 43478
(MPa) ys=1.15
ELU
Situation 500
accidentelle (MPa)
ys=1.00
RPA 2024 500
Ys=1 .00
ELS Fissuration 250
préjudiciable (MPa)
Fissuration trés 200
préjudiciable (MPa)

Tableau II. 7 : Les contraintes limites de 1'acier.
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I1.8 Conclusion

Ce chapitre a permis de présenter les principales caractéristiques architecturales et techniques de I’ouvrage
¢tudié. L’Hotel Falcon Thalassa est implanté a Cap Falcon, dans la commune d’Ain El Turck, wilaya
d’Oran. D’apres les plans architecturaux disponibles, le batiment est composé d’un sous-sol, d’un rez-de-
chaussée, de sept étages et d’un attique.

Le systéme structural prévu repose principalement sur des voiles porteurs en béton armé associés a des
dalles pleines avec poutres noyées. Ce choix permet d’assurer une bonne rigidité latérale, une reprise
efficace des charges verticales et une meilleure compatibilité avec les exigences architecturales d’un
batiment hotelier.

La classification réglementaire du projet indique une implantation en zone sismique VI, sur un site de
catégorie S3, avec un ouvrage classé dans le groupe d’usage 1B. Les caractéristiques mécaniques adoptées
sont un béton de résistance f.,g = 25 MPaet un acier a haute adhérence de nuance Fe E 500.

Les données présentées dans ce chapitre constituent la base de la suite de 1’é¢tude. Elles seront utilisées

pour le prédimensionnement des éléments structuraux, tandis que les adaptations liées a la modélisation
numérique seront détaillées dans le chapitre consacré au modele ETABS.
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II1.1 Introduction

Le prédimensionnement constitue une ¢étape préliminaire essentielle dans 1’étude d’une
structure en béton armé. Il consiste a proposer des dimensions initiales pour les ¢éléments
structuraux et secondaires, avant leur vérification détaillée par le calcul réglementaire et la
modélisation numérique.

Dans un batiment, les charges appliquées aux planchers sont transmises progressivement aux
poutres, poteaux, voiles, puis aux fondations. La descente de charges permet ainsi d’identifier
le cheminement des efforts gravitaires et d’évaluer les sollicitations reprises par les éléments
porteurs [3].

Dans le présent projet, ’ouvrage étudié est un batiment hdtelier en béton armé constitué
principalement de voiles porteurs, associés a des dalles pleines et a des poutres noyées. Le
prédimensionnement portera sur les planchers, les poutres noyées, les poteaux éventuels, les
voiles, les escaliers et 1’acrotére. L’évaluation des charges permanentes et des charges
d’exploitation est effectuée conformément au DTR B.C. 2.2 [5].

Les dimensions obtenues dans ce chapitre serviront de base a la modélisation numérique sous
ETABS et aux vérifications ultérieures.

I11.2 Hypotheses de calcul

Les caractéristiques mécaniques des matériaux ont été présentées dans le chapitre précédent.
Elles sont rappelées ici uniquement pour les besoins du prédimensionnement.

La résistance caractéristique du béton a la compression a 28 jours est :
fe2s = 25 MPa [1], [4]
La résistance caractéristique du béton a la traction est donnée par :
frzs = 0,6 +0,06fc2¢ (1], [4]
D’ou:

fizg = 0,6 + 0,06 X 25 = 2,1 MPa

Le module de déformation longitudinale instantané du béton est donné par :
Pour f.,5 = 25 MPa:
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E;s = 32164,20 MPa

Le module de déformation longitudinale différé est pris égal a :

E;
Eyg = % [1], [4]

D’ou:

E‘UZS = 10721,4‘0 MPa

Les armatures utilisées sont des aciers a haute adhérence de nuance Fe E 500 :
fe =500 MPa [1], [4]
Les combinaisons utilisées pour les vérifications préliminaires sous charges verticales sont :

qu = 1,35G +1,5Q [1], [4]
qs =G +0Q (11, [4]

Avec :

G: charge permanente ;

Q: charge d’exploitation ;

qy: charge de calcul a 1’état limite ultime ;
qs: charge de service.

I11.3 Prédimensionnement des planchers

Les planchers du projet sont constitués de dalles pleines en béton armé avec poutres noyées.
Les dalles pleines sont considérées comme des plaques minces travaillant principalement en
flexion, dont la fonction est de reprendre les charges verticales et de les transmettre aux
¢léments porteurs [3].

L’épaisseur d’une dalle pleine dépend principalement des conditions de résistance au feu,
d’isolation acoustique, de résistance a la flexion et de limitation des fleches [3].
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II1.3.1 Condition de résistance au feu

Les épaisseurs minimales usuelles des planchers vis-a-vis de la résistance au feu sont données
dans le tableau suivant [3].

Condition Epaisseur minimale Type de construction
Résistance au feu de 1 heure | 7 cm Tout type de construction
Résistance au feu de 2 heures | 11 cm Batiment courant
Résistance au feu de 3 heures | 15 cm Batiment de grande hauteur
Résistance au feu de 4 heures | 17 cm Sous-sol

Tableau II1.1 : Epaisseur minimale des planchers selon la résistance au feu

Dans le cadre du présent projet, la condition la plus défavorable conduit a retenir :
e=>17cm [3]
I11.3.2 Condition d’isolation acoustique

Pour assurer une isolation acoustique convenable, I’épaisseur minimale d’un plancher en dalle
pleine est prise égale a :

e>13cm 131, [4]
I11.3.3 Condition de résistance a la flexion

Soit un panneau de dalle de dimensions Lyet L,,, avec :

Ly <L,
Le rapport des portées est : [3]
Ly
p=7
Ly

Avec :

Ly: petite portée du panneau de dalle mesurée entre nus  d’appuis
L,,: grande portée du panneau de dalle mesurée entre nus d’appuis.

3

Pour une dalle continue avec :
Si:p <040

La dalle porte principalement dans un seul sens, et I’épaisseur peut étre estimée par : [3]
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Si:040<p<1

La dalle porte dans deux sens, et I’épaisseur peut étre estimée par : [3]

Ly
> _=
°=%0
Pour le panneau le plus défavorable du projet :
L,=540m
L, =8,00m
D’ou:
_240_ 675
P =800

La dalle travaille donc dans deux sens :

040<0675<1
L’épaisseur minimale est alors : [3]

> Lo _ 540 _ 13,5
=20~ a0 M
L,(m) | L,(m) | p=L,/L, Type de dalle (F1
5,40 8,00 0,675 Dalle continue portant dans deux sens 13,5 cm

Tableau I11.2 : Vérification de I’épaisseur de la dalle selon la condition de flexion.

I11.3.4 Condition de fleche

La fléche admissible des éléments fléchis est limitée comme suit : [1], [3], [4]

L
~ 576686 Si Lmax <5m
fadm —
18188 4+ 0.5cm Si Lmax > 5m
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fcalS fadm Avec
5qL*
feal = 557
384E1
Pour une bande de dalle de largeur b = 1,00 m, I’inertie est donnée par : [1], [4]
[ = be3
T 12
Le plancher courant présente les charges suivantes :
G = 7,22 kN /m?
Q = 1,50 kN /m?
La charge de service appliquée a une bande de dalle de largeur 1,00 mest : [1], [4]
q; = (G+ Q) x1,00

s = (7,22 + 1,50) x 1,00 = 8,72 kN /ml

D’apres les équations précédentes on :

5qLy* Ly
< 0.005
384 E] — 1000 +
D’ou:
e > 3 iql‘x4
32 E (1555 + 0.005)
3 5%8.72 %1073 % 5.44
e = S2
32 + 32164.19512 (m + 0.005)

e>15.13cm
On prend :
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La synthése des conditions est donnée dans le tableau suivant.

Critere Epaisseur minimale
Résistance au feu 17 cm
Isolation acoustique 13 cm
Résistance a la flexion 13,5 cm
Condition de fléche 20 cm

Tableau I11.3 : Synthése des épaisseurs minimales de la dalle.

e > max (17, 13, 15,20)

L’¢épaisseur retenue pour les dalles pleines du projet est donc :

La vérification détaillée des fléches instantanées et différées sera développée dans le chapitre consacré au
comportement en service des planchers.

I11.4 Prédimensionnement des poutres noyées

Les poutres noyées sont intégrées dans I’épaisseur du plancher. Elles permettent de conserver
une sous-face plane tout en améliorant localement la rigidité du plancher et la transmission
des charges vers les éléments porteurs.

Le prédimensionnement des poutres est basé sur la condition de fleche admissible et sur les
prescriptions géométriques du réglement parasismique [2], [3].

Pour les poutres en béton armé, les conditions géométriques usuelles sont :

Lmax S h S Lmax [3]
15 10

0,3h < b < 0,8h [3]

Les poutres doivent respecter les dimensions ci-apres selon h
I’article 7.5.1. Du RPA 2024 : /
b =25 D —
h =30
~<4

h peut étre ramenée a 20 cm dans les ouvrages contreventés par les voiles [2], [3].
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Les poutres doivent également vérifier :

Sl s

<4 (2]

Les sections retenues dans le projet sont présentées dans le tableau suivant.

Section h X b(cm) Portée L(m) h/b Condition RPA

20 % 80 8,00 0,25 Vérifice

Tableau II1.4 : Vérification préliminaire des dimensions des poutres noyées.

Les sections adoptées respectent les exigences minimales du RPA 2024. Cependant, certaines
poutres noyées présentent une faible hauteur utile par rapport a leur portée, ce qui rend
nécessaire une vérification plus détaillée des déformations dans le modele global.

I11.4.1 Vérification préliminaire des fleches des poutres

La fléche instantanée d’une poutre soumise a une charge
uniformément répartie est estimée pour une poutre de 8 meétre de
longueur par: [1], [3], [4]

Lmax

500

max

1000

Si Lmax <5m
fadm =

+0.5cm Si Lmax > 5m

fcalS fadm Avec
_ 5qlL*
Jeat = 35471

Tel que : [1], [4]

bh3
12

Avec :

E = 32164.20MPa

G=25%hxb+7.22 xb=25 x 0.2 X 0.87.22 X 0.8
Q=3.50xb=3.5% 0.8

q=1.35G+1.5Q=1.38%x 9.776 + 1.5 X 2.8
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0.8 x 0.23
12

=5.33 X 10 *m*

'fcal =

PREDIMENSIONNEMENT

5x 17.3976 x 8*

384 x 32164.2 x 103 x 5.33 x 10~*

Les résultats de la vérification préliminaire sont donnés dans le tableau suivant.

Section h X L(m) G(KN/ml) Q(KN/ml) qs(KN/ml) I(m?) f cqi(mm) fiim(mm) | Vérification
b(cm)
20 x 80 8,00 9,776 2,800 17.3976 5,33 54.43 13,00 Non
x 1074 vérifiée
Tableau II1.5 : Vérification préliminaire des fléches des poutres noyées.
La poutre noyée de section 20 X 80 cm?présente une fléche excessive lorsqu’elle est
considérée comme un élément isolé. Cette vérification reste conservative, car le

comportement réel dépend de I’interaction entre la dalle, les poutres noyées et les voiles. Une
analyse plus représentative sera donc effectuée par modélisation numérique.

I11.6 Prédimensionnement des voiles

Les voiles constituent le systeme porteur principal de la structure. Ils assurent la reprise des
charges verticales ainsi que la résistance aux actions horizontales.

L’épaisseur minimale d’un voile doit vérifier :

e = max (15 cm::—;) [2]

La longueur minimale d’un voile doit vérifier :
L = max (%2 4b,, ;1 m) 2]
Avec :

b,, : épaisseur du voile ;
h.: hauteur libre d’étage ;
L,,: longueur du voile.

Les hauteurs des niveaux du projet sont celles définies a partir des plans architecturaux [6].
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Niveau Hauteur h,(m) h./20(cm) Epaisseur adoptée (cm) Vérification
Sous-sol 3,80 19,0 25 Vérifiée
Rez-de-chaussée 3,90 19,5 25 Vérifiée
ler étage 3,30 16,5 25 Vérifiée
2¢ au 7e étage 2,80 14,0 25 Vérifiée
Attique 2,80 14,0 25 Vérifiée

Tableau II1.6 : Vérification de I’épaisseur minimale des voiles.

Pour la longueur minimale du voile :

he_370_123

3= 3 = cm
4b,, = 4 x25=100cm
1m=100cm

Donc :
l,, = max(123;100;100)
l,, = 125cm
Section du voile b,, X 1, (cm?) b, (cm) l,,(cm) Ly min(cm) Vérification

25 x 120 25 120 125 Non vérifiée
25 % 200 25 200 125 Vérifiée
25 x 250 25 250 125 Vérifiée
25 x 305 25 305 125 Vérifiée
25 % 320 25 320 125 Vérifiée
25 x 380 25 380 125 Vérifiée
25 x 520 25 520 125 Vérifiée
25 x 810 25 810 125 Vérifiée
25 x 822,5 25 822,5 125 Vérifiée
25 x 1105 25 1105 125 Vérifiée
25 x 1140 25 1140 125 Vérifiée

Tableau II1.7 : Vérification de la longueur minimale des voiles selon le RPA 2024

Ainsi, pour le niveau le plus défavorable correspondant & h, = 3,70 m, la longueur minimale exigée par
le RPA 2024 est :

lymin = 125 cm
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Par conséquent, le voile de section :

25 X 120 cm?

Ne vérifie pas la condition minimale de longueur, tandis que toutes les autres sections sont conformes.

I11.9 Evaluation des charges et surcharges
La descente de charges consiste a ¢évaluer les charges permanentes et les charges
d’exploitation appliquées aux ¢léments de la structure, puis a les transmettre progressivement

vers les éléments porteurs verticaux et les fondations [3].

Les charges permanentes comprennent le poids propre des ¢éléments porteurs, ainsi que le
poids des éléments incorporés ou supportés par ces €léments [5].

Les charges d’exploitation dépendent de la destination des locaux et de leur usage [5].
I11.9.1 Charges d’exploitation

Les charges d’exploitation retenues pour les différents locaux du projet sont données dans le
tableau suivant [5], [6].

Nature des locaux Charge d’exploitation Q(kN/m?)
Salle d’accueil 2,50
Restaurant 2,50
Salle de sport 4,00
Salle polyvalente 4,00
Rampe 2,50
Cage d’escalier 2,50
Cuisine 4,00
Chambre 1,50
Balcon 3,50
Terrasse inaccessible 1,50
Spa 4,00

Tableau II1.10 : Charges d’exploitation retenues

I11.9.2 Charges permanentes du plancher courant
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Désignation Poids volumique (kN/m?) Epaisseur (m) | Poids (kN/m>)
Dalle de sol 8 0,01 0,08
Mortier de pose 20 0,02 0,40
Lit de sable 18 0,03 0,54
Dalle en béton armé 25 0,20 5,00
Enduit de platre 10 0,02 0,20
Cloisons en magonnerie — — 1,00
Charge permanente totale 7,22

Tableau II1.11 : Descente de charge du plancher courant [3], [5], [6].

La charge permanente du plancher courant est :

G = 7,22 kN /m?|

La charge permanente du balcon est :

G = 7.22 kN /m?|
I11.9.3 Charges permanentes de la terrasse inaccessible

Désignation Poids volumique (kN/m?) Epaisseur (m) Poids (kN/m?)
Protection en gravillons 17 0,05 0,85
Etanchéité multicouche 12 0,01 0,12

Forme de pente 22 0,12 2,64
Isolation thermique 4 0,04 0,16
Dalle en béton armé 25 0,20 5,00

Enduit de platre 10 0,02 0,20

Charge permanente totale 8,97

Tableau II1.12 : Descente de charge de la terrasse inaccessible [3], [5], [6].

La charge permanente de la terrasse inaccessible est :

G = 8,97 kN /m?

I11.9.4 Charges permanentes du palier d’escalier
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Désignation Poids volumique (kN/m?) Epaisseur (m) Poids (kN/m?)
Poids propre du palier 25 0,16 4,00
Lit de sable 17 0,03 0,51
Chape de mortier 20 0,02 0,40
Marbre 28 0,02 0,56
Enduit de ciment 18 0,02 0,36
Charge permanente totale 5,83

Tableau III.13 : Descente de charge du palier d’escalier [3], [5], [6].

La charge permanente du palier est :

G = 5,83 kN/m?|

La charge d’exploitation des escaliers est :

Q = 2,50 kN /m? [5]

I11.9.5 Charges permanentes de la volée d’escalier

Désignation Poids volumique (kN/m?) Epaisseur (m) Poids (kN/m?)
Poids propre de la paillasse 25 0,16/cos (;_g) 4,60
Poids propre des marches 22 0,17/2 1,87
Chape de mortier 20 0,02 0,40
Marbre 28 0,03 0,84
Enduit de ciment 18 0,02 0,36
Charge permanente totale 8,07

Tableau II1.14 : Descente de charge de la volée d’escalier [3], [5], [6].

La charge permanente de la volée est :

G = 8,07 kN /m?

La charge d’exploitation de la volée est :
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Q = 2,50 kN /m? [5]

I11.9.6 Charges permanentes des murs extérieurs

Matériau Poids volumique (kN/m?) Epaisseur (m) Poids (kN/m?)
Enduit de ciment 18 0,02 0,36
Brique creuse 9 0,15 1,35
Brique creuse 9 0,10 0,90
Enduit de platre 10 0,02 0,20
Charge totale sans ouverture 2,81

Tableau II1.15 : Descente de charge des murs extérieurs [3], [5], [6].

En tenant compte de 30 % d’ouvertures : [3], [5], [6]

G = 2,81 X 0,70
Gur = 1,967 kN /m?

La charge permanente retenue pour les murs extérieurs est :
Grr = 1,97 kN /m?|

I11.11 Conclusion

Ce chapitre a permis d’¢établir le prédimensionnement initial des principaux ¢éléments
structuraux et secondaires de I’Hotel Falcon Thalassa. Les dalles pleines ont ¢été adoptées
avec une ¢épaisseur de 20 cm, tandis que les voiles porteurs ont été retenus avec une épaisseur
de 25 cm.

Les poutres noyées ont été prédimensionnées en tenant compte des contraintes architecturales
lices a la limitation des retombées. La vérification préliminaire montre que certaines poutres
plates restent sensibles aux fleches lorsqu’elles sont considérées isolément. Cette observation
justifie I’étude détaillée du comportement des planchers dans les chapitres suivants.

Les charges permanentes et les charges d’exploitation ont été évaluées selon la destination

des locaux et la composition des planchers. Ces données seront utilisées pour la modélisation
numérique sous ETABS, I’analyse dynamique et les vérifications de serviceabilité.
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IV.1 Introduction

Les séismes constituent 1’'une des actions accidentelles les plus défavorables auxquelles
peuvent étre soumises les structures de génie civil. Leur caractére dynamique, aléatoire et
parfois destructeur impose une prise en compte rigoureuse deés la phase de conception,
particuliérement dans les régions a forte sismicité.

L’Algérie, située a la limite de convergence entre les plaques africaine et eurasienne, présente
une activité sismique importante, notamment dans sa partie nord. Les événements sismiques
passés ont mis en ¢évidence la wvulnérabilit¢ de certains ouvrages face aux sollicitations
horizontales et verticales engendrées par les mouvements du sol. Cette réalité justifie
I’importance d’une conception parasismique conforme aux exigences réglementaires en
vigueur.

Dans ce cadre, le présent chapitre est consacré a 1’¢tude sismique de la structure étudiée,
conformément aux prescriptions du Reéglement Parasismique Algérien RPA 2024. L’objectif
est d’évaluer la réponse dynamique de 1’ouvrage, de déterminer les efforts sismiques de calcul
et de vérifier la sécurité globale de la structure vis-a-vis des principaux critéres réglementaires
: effort tranchant a la base, déplacements inter-étages, effet du second ordre P-A, stabilit¢ au
renversement et validité de I’hypothése du diaphragme rigide.

IV.2 Objectif de I’étude sismique

Toute structure implantée en zone sismique est susceptible de subir, durant sa durée de vie,
des sollicitations dynamiques dues aux mouvements du sol. L’étude sismique constitue donc
une ¢étape fondamentale dans I’analyse et la conception des batiments.

L’objectif principal de cette étude est d’apprécier le comportement dynamique de la structure
sous Dleffet de [D’action sismique réglementaire. Elle permet notamment de déterminer Iles
efforts internes, les déplacements latéraux et les sollicitations globales nécessaires au
dimensionnement des éléments structuraux.

Plus précisément, cette étude vise a :

o Déterminer les périodes propres et les modes de vibration de la structure ;

« Evaluer les participations massiques modales dans les deux directions principales ;

e Calculer les efforts sismiques par la méthode modale spectrale ;

e Vérifier la cohérence des résultats dynamiques par comparaison avec la méthode
statique équivalente ;

o Controler les déplacements latéraux et les déplacements inter-étages ;

o Vérifier I’effet du second ordre P-A ;

o Controler la stabilité globale de I’ouvrage vis-a-vis du renversement ;

o Justifier I’hypothese du diaphragme rigide adoptée dans la modélisation.

La modélisation et I’analyse dynamique ont été réalisées a 1’aide du logiciel ETABS 22, qui
permet une représentation tridimensionnelle de la structure et une analyse modale spectrale
conforme aux exigences réglementaires.
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IV.3 Méthodes de calcul sismique

Le RPA 2024 prévoit plusieurs méthodes pour 1’évaluation de 1’action sismique sur les
structures. Le choix de la méthode dépend principalement de la régularit¢ de I’ouvrage, de sa
hauteur, de sa destination, de son systéme structural et de la zone sismique dans laquelle il est
implanté.

Les méthodes admises sont :

o Laméthode statique équivalente ;
o Laméthode d’analyse modale spectrale ;
e Laméthode d’analyse dynamique par accélérogrammes.

Dans le cas de la structure étudiée, la méthode statique équivalente n’est pas applicable
comme méthode principale. En effet, le batiment présente des irrégularités en plan et en
¢lévation. De plus, il est implanté en zone sismique VI et appartient au groupe
d’importance 1B. Selon les conditions d’application du RPA 2024, cette méthode est limitée
a certaines structures régulieres et de hauteur réduite, conditions qui ne sont pas satisfaites par
le présent ouvrage.

Par conséquent, I’analyse sismique est conduite par la méthode modale spectrale, qui
constitue la méthode appropriée pour les structures irréguliéres ou présentant un
comportement dynamique significatif.
Toutefois, la méthode statique équivalente est utilisée a titre de vérification, conformément
aux prescriptions du RPA 2024. Elle permet de comparer D’effort tranchant dynamique obtenu
par P’analyse modale spectrale a 1’effort tranchant statique équivalent, afin de s’assurer que la
réponse dynamique retenue n’est pas sous-estimée.
La condition réglementaire a vérifier est :

Vy = 0,80V

Avec :

V, : Ieffort tranchant dynamique obtenu par I’analyse modale spectrale ;
V' :I’effort tranchant obtenu par la méthode statique équivalente.

IV.4 Modélisation dynamique de la structure

IV.4.1 Principe de la modélisation
La modélisation consiste a représenter le comportement réel d’une structure par un modele

numérique simplifié, tout en conservant ses caractéristiques mécaniques essentielles,
notamment la masse, la rigidité, les conditions d’appui et le systéme de contreventement.
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Dans cette étude, la structure est modélisée en trois dimensions par la méthode des éléments
finis. Cette approche permet de prendre en compte la contribution des différents éléments
structuraux dans la réponse globale du batiment, notamment les poteaux, les poutres, les
voiles, les dalles et les diaphragmes.

Le mod¢le numérique doit reproduire de manicre réaliste :

e La distribution des masses a chaque niveau ;

o Larigidité latérale du systéme de contreventement ;

e L’interaction entre les ¢léments verticaux et horizontaux ;

e Les effets de torsion liés a I’excentricité entre le centre de masse et le centre de rigidité
e La transmission des efforts horizontaux par les planchers.

1V.4.2 Modélisation mathématique

Dans le cas général d’un systeme structural linéaire a plusieurs degrés de liberté soumis a une
excitation sismique, 1’équation du mouvement s’écrit :

[M]{x} + [Cl{E} + [K]{x} = {P(D)}

Ou:

[M]: la matrice de masse ;

[C] : la matrice d’amortissement ;

[K]: la matrice de rigidité ;

{x}: le vecteur des déplacements relatifs ;
{x}: le vecteur des vitesses relatives ;

{i} : le vecteur des accélérations relatives ;
{P(t)}: le vecteur des forces extérieures.

Pour une excitation sismique uniforme a la base, 1I’équation du mouvement peut étre écrite
sous la forme :

[M]{x} + [CI{x) + [K]{x} = —[M]{R}ily (6)

Avec :
iig(t) s I’accélération du sol ;

{R} : le vecteur d’influence.

La résolution directe de ce systéme est complexe pour les structures comportant un grand
nombre de degrés de liberté. Pour simplifier le probléme, on utilise la décomposition modale,
qui permet d’exprimer le déplacement sous la forme :
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i} = [®l{y}

Ou:

[@] : est la matrice modale, constituée des vecteurs propres ;
{y}: est le vecteur des coordonnées modales.

En supposant un amortissement classique, les ¢équations du mouvement deviennent
découplées et peuvent étre écrites, pour chaque mode i, sous la forme :

Vi + 2&wy; + wfy; = —Tyiig ()

Avec :

w; :la pulsation propre du mode i;
&, : le coefficient d’amortissement modal ;
[ : le facteur de participation modale.

Cette équation est analogue a celle d’un oscillateur a un degré de liberté. Dans le cadre de
cette étude, la réponse maximale de chaque mode est déterminée a partir du spectre de
réponse réglementaire du RPA 2024.

I1V.4.3 Modélisation des éléments structuraux
Les éléments structuraux ont été modélisés dans ETABS 22 comme suit :

e Les poutres et les poteaux sont modélisés par des éléments linéaires de type Frame,
possédant six degrés de liberté par nceud ;

e Les voiles de contreventement sont modélisés par des éléments surfaciques de type
Shell, permettant de représenter le comportement en membrane et en flexion ;

e Les dalles sont modélisées comme des éléments de plancher assurant la transmission
des charges verticales et horizontales ;

e Les planchers sont considérés comme des diaphragmes rigides dans leur plan, apres
vérification de cette hypothese.
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IV.4.4 Modélisation de la structure sur ETABS

[

Figure IV.1 : Vue en nlan du modéle

Figure IV.2 : Vue en 3D du modele
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IV.4.5 Modélisation de 1a masse

La masse sismique de la structure est déterminée a partir des charges permanentes et d’une
fraction des charges d’exploitation. Cette fraction est introduite au moyen du coefficient
d’accompagnement 1, conformément aux prescriptions du RPA 2024.

La masse prise en compte dans I’analyse dynamique comprend :
e Le poids propre des éléments structuraux ;
e Les charges permanentes des planchers, cloisons, revétements et équipements fixes ;

e Une partie des charges d’exploitation, pondérée par le coefficient .

Le poids volumique du béton armé est pris égal a :

y = 25 kN/m3
Les wvaleurs du coefficient d’accompagnement 1iretenues sont données dans le tableau
suivant.
Usage Y
Chambre 0,30
Bureau 0,30
Salle de sport 0,40
Salle de réunion 0,40
Accueil 0,40
Balcon 0,30
Salle de bain 0,30
Restaurant 0,40
Cuisine 0,30
Escalier 0,30
Salle polyvalente 0,40

Tableau IV.1 : Coefficients d’accompagnement des charges d’exploitation

IV.5 Paramétres sismiques de calcul

La structure étudiée est implantée a Ain El Turck, dans la wilaya d’Oran. Selon Ila
classification sismique du RPA 2024, cette commune appartient & une zone de forte sismicité,
classée en zone VI.
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Par ailleurs, le batiment est destiné a recevoir du public et peut accueillir un nombre
important d’usagers. Il est donc class¢ dans le groupe d’importance 1B, correspondant aux
batiments de grande importance, notamment les grands hotels.

Les parametres sismiques adoptés pour 1’analyse sont résumés dans le tableau suivant.

Paramétre Valeur retenue
Localisation Ain El Turck, wilaya d’Oran
Zone sismique VI
Type de spectre Type 1
Groupe d’importance 1B
Catégorie de site S3
Coefficient d’accélération de zone A 0,30
Coefficient d’importance / 1,20
Coefficient de site S 1,30
Période caractéristique Ty 0,15s
Période caractéristique T, 0,60 s
Période caractéristique T3 2,00 s
Amortissement & 10 %

Tableau IV.2 : Paramétres sismiques de calcul

IV.6 Choix du coefficient de comportement

Le coefficient de comportement Rtraduit la capacité de la structure a dissiper 1’énergie sismique par
comportement ductile. Sa valeur dépend du systéme de contreventement adopté et de la régularité du
systeme structural.

La structure étudiée est en béton armé et son contreventement est assuré principalement par des voiles.
Afin de déterminer le coefficient de comportement approprié, il est nécessaire de vérifier la nature du

systeme structural et I’influence éventuelle d’un effet de noyau.

Selon le RPA 2024, la vérification de 1’effet de noyau peut étre effectuée a partir des conditions

suivantes :
T < ls
r, <l
Ou:

T : est le rayon de torsion suivant la direction x;
7y, @ est le rayon de torsion suivant la direction y;
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[ : est le rayon de giration massique en plan.
Les résultats de cette vérification sont présentés dans le tableau suivant.

Niveau 7,(m) 7, (m) l;(m) T, < r, <l
8e étage 22,94 32,12 17,21 Non vérifiée Non vérifiée
7e étage 23,00 32,17 17,32 Non vérifiée Non vérifiée
6e ¢tage 23,07 32,25 17,19 Non vérifiée Non vérifiée
Se étage 23,14 32,34 17,19 Non vérifiée Non vérifiée
4e étage 23,20 32,45 17,19 Non vérifiée Non vérifiée
3e étage 23,24 32,56 17,19 Non vérifiée Non vérifiée
2e étage 23,34 32,72 17,24 Non vérifiée Non vérifiée
ler étage 23,24 32,82 16,78 Non vérifiée Non vérifiée
RDC 22,84 33,13 16,90 Non vérifiée Non vérifiée

Tableau IV.3 : Vérification de I’effet de noyau

Les conditions précédentes ne sont pas satisfaites. La structure est donc classée comme un systéme de
contreventement par voiles en béton armé, sans effet de noyau dominant au sens de cette vérification.

D’apres les tableaux de classification des systémes de contreventement du RPA 2024, le coefficient de
comportement retenu pour la structure est :

R =45

IV.7 Facteur de qualité

Le facteur de qualité Qrpermet de tenir compte de la régularité et de la redondance du systeme
structural. Il est défini par :

QF:1+ZPq
Ou:

F, : représente la pénalite associ€e a chaque critere non satisfait.

Dans le cas de la structure étudiée, les critéres considérés sont :
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o Larégularité en plan ;
o Larégularité en élévation ;
o Laredondance du systéme de contreventement en plan.

IV7.1 Régularité en plan

La régularité en plan est un critére essentiel dans I’analyse sismique, car elle permet d’apprécier la
répartition des masses et des rigidités de la structure. Une mauvaise répartition peut engendrer des effets
de torsion importants lors d’un séisme.
Conformément au RPA 2024, les excentricités structurales entre le centre de masse et le centre de
rigidité doivent vérifier, a chaque niveau, les conditions suivantes :

| egx 1< 0,307

| ey 1< 0,307,

Avec :
€ox» €oy - l€s excentricités structurales suivant les deux directions principales ;
Ty, Ty © les rayons de torsion suivant les directions xet y.

Les valeurs négatives obtenues pour les excentricités indiquent uniquement le sens du décalage entre le
centre de masse et le centre de rigidité. Pour la vérification réglementaire, les valeurs absolues sont donc

considérées.
Niveau eox _er ex<0.30rx | eoy(m) _er eoy < 0.30ry
(m) | 0.30rx 0.30rx

8e étage -6.36 0.96 Vérifié -2.78 0.29 Vérifié

Te étage -6.29 0.92 Vérifié -2.79 0.29 Vérifié

6e étage -6.28 0.91 Vérifié -2.84 0.30 Vérifié

Se étage -6.27 0.90 Vérifié -2.89 0.30 Vérifié

4e étage -6.25 0.89 Vérifié -2.94 0.31 Vérifié

3e étage -6.11 0.88 Vérifié -3.03 0.31 Vérifié

2e ¢étage -5.88 0.82 Vérifié -3.12 0.32 Vérifié

ler étage | -5.36 0.76 Vérifié -3.34 0.34 Vérifié
RDC -4.36 | 0.63 Vérifié -3.94 0.40 Vérifié

Tableau IV .4 : Régularité en plan

La condition de I’excentrement (équation (3.24) des R.P.A.2024) est vérifiée dans les 2 sens
La forme du batiment doit étre compacte avec un rapport longueur/largeur du plancher inférieur ou égal

a4.
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longueur 55.05
=178 <4

largeur ~ 3085

La structure n’est pas réguliere en plan, donc F;= 0.05.

IV.7.2 Régularité en élévation

La régularité en élévation permet d’apprécier la continuité verticale de la structure, notamment la variation
des masses et des rigidités d’un niveau a 1’autre. Une variation importante peut entrainer une concentration
des efforts sismiques dans certains étages et favoriser I’apparition d’un comportement défavorable, tel
qu’un étage souple.

Conformément au RPA 2024, le rapport entre la masse et la rigidité¢ de deux niveaux successifs ne doit pas
varier de plus de 25 % dans chaque direction principale.

La variation relative est évaluée par :

(m/K); — (m/K);—,

A; =| [x 100
' (m/K)i—4
La condition de régularité en ¢lévation si :
A; < 25%
Niveau | (m/K), | Variation X | Vérification X | (m/K), | VariationY | Vérification Y
(%) (%)
8e étage 1,068 46 Non vérifiée 0,522 49 Non vérifiée
7e étage 0,491 65 Non vérifiée 0,255 65 Non vérifiée
6e étage 0,319 80 Non vérifiée 0,166 81 Non vérifiée
Se étage 0,255 82 Non vérifiée 0,134 83 Non vérifiée
4e ¢tage 0,210 82 Non vérifiée 0,110 80 Non vérifiée
3e étage 0,171 87 Non vérifiée 0,089 90 Non vérifiée
2e étage 0,149 88 Non vérifiée 0,080 86 Non vérifiée
ler étage 0,131 56 Non vérifiée 0,068 51 Non vérifiée
RDC 0,074 — — 0,035 — —

Tableau IV.5 : Vérification de la régularité en élévation

D’apres les résultats obtenus, les variations du rapport masse/rigidité entre niveaux successifs
dépassent la limite admissible de 25 % dans les deux directions principales. La condition de
régularité en élévation n’est donc pas satisfaite.
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Par conséquent, la structure est considérée comme

P, = 0,20

IV.7.3 Redondance en plan

La redondance du systtme de contreventement est vérifiée par le nombre de files de voiles

dans les deux directions principales.

Ferraillage

irréguliére en élévation.
correspondante retenue pour le calcul du facteur de qualité est :

Direction Nombre de files de voiles Vérification
X-X 6 files Vérifiée
Y-Y 12 files Vérifiée

Tableau IV.6 : Vérification de la redondance en plan

La redondance en plan étant vérifiée, aucune pénalité n’est appliquée :

Le facteur de qualité final est donc :

Ainsi :

Qr=1+005+0,20+0=1,25

QFx = QFy = 1125

Critére Pénalité suivant X Pénalité suivant Y
Régularité en plan 0,05 0,05
Régularité en ¢lévation 0,20 0,20
Redondance en plan 0,00 0,00
Facteur de qualité Qf 1,25 1,25

Tableau II1.7 : Synthése du facteur de qualité

IV.8 Analyse modale spectrale

IV.8.1 Principe de la méthode

La pénalité
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La méthode modale spectrale consiste a déterminer, pour chaque mode propre de vibration, la
réponse maximale de la structure sous I’action sismique représentée par un spectre de réponse
de calcul. Les réponses modales maximales sont ensuite combinées afin d’obtenir la réponse
globale de la structure.

Cette méthode est particulicrement adaptée aux structures irrégulicres, car elle permet de tenir
compte de la contribution des différents modes de vibration, y compris les modes de torsion.

Les réponses modales peuvent étre combinées par différentes méthodes, notamment :

o Laméthode SRSS, lorsque les modes sont suffisamment espacés ;
e Laméthode CQC, lorsque les modes sont proches et susceptibles d’étre corrélés.

Dans cette étude, 1’analyse modale spectrale est réalisée a 1’aide d’ETABS 22, en utilisant le
spectre de réponse défini par le RPA 2024.

Spectre de réponse :
Selon le RPA 2024, article 3.3.3, ’action sismique horizontale est représentée par le

spectre de calcul suivant :

fA15[2+T(250F 2)] i 0<T<T
3 Tl. . R 3 Sl ¢ S = 1q

Sad ALS. [2.5 %F] si: T,<T<T,

9 A.I.S.[Z.S%F].[%] si: T, <T<T;

QF1 [T.T; _
\ A.I.S.[Z.SF].[ - ] sit T3 ST < Tyg

0.3500
0.3000
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0.2000

Sad/g(T)
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Figure IV.3 : Spectre de réponse horizontale

IV.8.2 Nombre de modes a considérer

Le RPA 2024 exige que le nombre de modes retenus soit suffisant pour mobiliser au moins 90 % de la
masse totale dans chacune des deux directions principales. A défaut, tous les modes ayant une masse
modale effective supérieure a 5 % doivent étre pris en compte.
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Les résultats de I’analyse modale sont présentés dans le tableau suivant.

Mode | Période T (s) | Ux(%) | Uy(%) | Rz(%) | Y Ux(%) | DUy (%) | >:Rz(%)
1 0,867 71,32 10,53 0,16 71,32 0,53 0,16
2 0,632 0,30 63,69 | 7,31 71,61 64,23 7,47
3 0,439 0,41 7,63 63,58 | 72,02 71,86 71,05
4 0,218 18,78 10,07 0,09 90,81 71,93 71,14
5 0,183 0,01 0,27 0,04 90,82 72,20 71,18
6 0,159 0,09 15,64 | 1,16 90,91 87,84 72,34
7 0,151 0,02 0,59 0,08 90,93 88,43 72,42
8 0,116 0,69 0,84 1,83 91,62 89,28 74,25
9 0,105 0,96 1,63 4,72 92,58 90,90 78,97
10 0,096 3,86 0,11 1,13 96,44 91,01 80,09
11 0,058 0,01 6,97 0,20 96,45 97,98 80,29
12 0,053 3,33 0,01 0,004 | 99,78 97,99 80,29

Tableau IV.8 : Périodes et participations massiques modales

L’analyse montre que le premier mode est une translation suivant X, avec une participation
massique de 71,32 %. Le deuxieéme mode est une translation suivant Y, avec une participation
massique de 63,69 %. Le troisitme mode correspond principalement a une torsion autour de
I’axe vertical Z, avec une participation en rotation de 63,58 %.

La participation massique cumulée dépasse 90 % dans les deux directions principales a partir
du mode 9 :

YUy = 92,58%
YU, =90,90%

Ainsi, le nombre de modes retenus est suffisant pour représenter correctement la réponse
dynamique globale de la structure.

Pour le cas particulier ou [D’influence de la torsion est significative, le RPA 2024 exige
également que le nombre minimal de modes vérifie :

k> 3VN
Avec :
N=9
D’ou:
k>3/9=9
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Le mode 9 présente une période :

Ty = 0,105 s

Et:

Ty < 0,20 s

La condition est donc vérifiée.

IV.9 Vérification de la période fondamentale

D’aprés le RPA 2024, la période fondamentale obtenue par analyse modale ne doit pas
dépasser de plus de 30 % la période estimée par les formules empiriques.

La période empirique est évaluée par :

3/4
Temp = CThN/

Ou:

hy : est la hauteur totale du batiment mesurée a partir de la base ;
Cr : est un coefficient dépendant du systéme de contreventement.

La limite réglementaire est donnée par :

T < 1,3Temp
Dans le cas contraire, la période utilisée pour le calcul de I’effort tranchant a la base est
limitée a :

To = 1,3Temp

Les résultats obtenus sont résumés dans le tableau suivant.
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Direction | Période numérique T(s) | Limite 1,37 ;,,(s) | Période retenue T(s)

X 0,867 0,767 0,767
Y 0,632 0,767 0,632

Tableau IV.9 : Vérification de la période fondamentale

Suivant la direction X, la période numérique dépasse la limite réglementaire. La période retenue pour le
calcul de I’effort tranchant est donc :

TOX = 0,767 S

Suivant la direction Y, la période numérique reste inférieure a la limite réglementaire. La période
retenue est donc :

Toy = 0,632 S

IV.10 Calcul de ’effort tranchant a la base

IV.10.1 Méthode statique équivalente
Selon le RPA 2024, I’effort tranchant total a la base dans chaque direction principale est donné par :

Sad(Yb)

V=2 w

Avec :

A :le coefficient de correction ;
S . .
% : ’ordonnée du spectre de calcul pour la période Ty;

W :le poids sismique total de la structure.
Le batiment comportant plus de deux niveaux, le coefficient de correction est :
A=10,85

A partir du spectre de calcul du RPA 2024, les ordonnées spectrales correspondant aux périodes
retenues sont :

Sad(Tbx)
g

= 0,253
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Saa (T
ad( Oy) — 0’310

Ainsi, D’effort tranchant statique équivalent suivant la direction Xest :

Saa(T,
V;c =1 ad(g Ox)W
V., = 0,85 % 0,253 x 120063,36
V., = 25819,63 kN
De méme, suivant la direction Y:
S,a(T
Vy -1 ad( Oy)W
9
v, = 0,85 % 0,310 X 120063,36
V, =31636,69 kN

Les résultats obtenus sont résumés dans le tableau suivant.

Direction | To(s) | Saa(To) A W(kN) Vstatique équivalent (kN)
9
X 0,767 0,253 0,85 120063,36 25819,63
Y 0,632 0,310 0,85 120063,36 31636,69

Tableau IV.10 : Efforts tranchants a la base par la méthode statique équivalente

Ces valeurs représentent les efforts tranchants de référence obtenus par la méthode statique équivalente.
Elles ne sont pas utilisées directement pour le dimensionnement principal, mais servent a vérifier les
efforts issus de 1’analyse dynamique modale spectrale.

Selon le RPA 2024, I’effort tranchant dynamique a la base doit satisfaire la condition suivante :

vV, = 0,80V

Ou:

V, : est I’effort tranchant dynamique obtenu par 1’analyse modale spectrale ;
V' :est Peffort tranchant obtenu par la méthode statique équivalente.
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Les valeurs minimales exigées sont donc :
0,80V, = 0,80 x 25819,63
0,80V, = 20655,70 kN
Et:

0,801, = 0,80 X 31636,69
0,80V, = 25309,35 kN

Direction Vstatique équivalent (kN) 0, 80V(kN)
X 25819,63 20655,70
Y 31636,69 25309,35

Tableau IV.11 : Valeurs minimales réglementaires de I’effort tranchant dynamique

D’apres les résultats obtenus, 1’effort tranchant dynamique initial est inférieur a 0,80V dans les deux
directions principales. La condition réglementaire n’est donc pas vérifiée.
Par conséquent, les résultats de I’analyse modale spectrale doivent étre amplifiés afin de satisfaire

I’exigence du RPA 2024. Le coefficient d’amplification est déterminé par :
0,80V

amp — Vd

Par sécurité, un coefficient unique est retenu pour les deux directions :
Camp = 1,02

IV.10.2 Vérification de I’effort tranchant dynamique
Les efforts tranchants dynamiques obtenus initialement par 1’analyse modale spectrale étant 1égerement
inférieurs aux valeurs minimales exigées, un coefficient d’amplification a été appliqué aux résultats
dynamiques. Le coefficient retenu est :

Camp = 1,02

Les efforts tranchants dynamiques apres amplification deviennent :

Vx = 20983,40 kN
Vuy = 25335,68 kN
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Direction Vstatique 0,8V (kN) Coefficient V aprés Vérification
équivalent (kN) d’amplification amplification
(kN)
X 25819,63 20655,70 1,02 20983,40 Vérifice
Y 31636,69 25309,35 1,02 25335,68 Vérifice

Tableau IV.12 : Vérification de ’effort tranchant a la base

On vérifie ainsi :

Vax = 20983,40 kN > 20655,70 kN
Vay = 25335,68 kN > 25309,35 kN

La condition réglementaire est donc satisfaite dans les deux directions principales. Les efforts

dynamiques amplifiés sont retenus pour la suite du dimensionnement.

IV.11 Vérification des déplacements inter-étages

IV.11.1 Justification de non-effondrement

Selon le RPA 2024, le déplacement horizontal de calcul au niveau kest obtenu a partir du déplacement
¢lastique issu de I’analyse dynamique par :

R

O == 08ci

QF

Le déplacement relatif inter-étage est donné par :

A = 6 — Ok—1

Pour les batiments en béton armé, la condition de non-effondrement impose :

Ou hy, : est la hauteur de 1’étage considéré.

a) Direction X

A, < 0,015k,
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Niveau | hy(m) | d.(cm) | Qf | R | A.(cm) | Ag(cm) | Limite (cm) | Vérification
8e étage 2,80 6,865 | 1,25 | 4,5 | 0,805 2,898 4,200 Vérifiée
Te étage 2,80 6,060 | 1,25 | 4,5 | 0,846 3,046 4,200 Vérifiée
6e étage 2,80 5214 | 1,25 14,5 | 0,870 3,130 4,200 Vérifice
Se étage 2,80 4345 | 1,25 45| 0,875 3,151 4,200 Vérifiée
4e étage 2,80 3470 | 1,25 14,5 | 0,856 3,081 4,200 Vérifice
3e étage 2,80 2,614 | 1,25 [ 45| 0,781 2,812 4,200 Vérifiée
2e étage 2,80 1,833 | 1,25 | 45| 0,723 2,604 4,200 Vérifiée
ler étage | 3,30 1,L109 | 1,25 | 4,5 | 0,695 2,501 4,950 Vérifiée

RDC 3,90 0,415 | 1,25 [ 4,5 ] 0,415 1,493 5,850 Vérifice

Tableau IV.13 : Justification de non-effondrement suivant X

b) Direction Y
Niveau | hy(m) | 8.(cm) | Qr | R | A.(cm) | Ay(cm) | Limite (cm) | Vérification
8e étage 2,80 6,902 | 1,25 45| 0,819 2,947 4,200 Vérifiée
Te étage 2,80 6,083 | 1,25 | 4,5 | 0,868 3,124 4,200 Vérifiée
6e étage 2,80 5215 | 1,25 [ 4,5 | 0,890 3,205 4,200 Vérifiée
Se étage 2,80 4,325 | 1,25 4,5| 0,897 3,229 4,200 Vérifiée
4e étage 2,80 3,428 | 1,25 [ 4,5 | 0,876 3,152 4,200 Vérifiée
3e étage 2,80 2,552 | 1,25 45| 0814 2,930 4,200 Vérifiée
2e étage 2,80 1,738 | 1,25 | 4,5 | 0,707 2,546 4,200 Vérifiée
ler étage | 3,30 1,031 | 1,25 | 4,5 | 0,668 2,404 4,950 Vérifiée
RDC 3,90 0,364 | 1,25 | 45| 0,364 1,309 5,850 Vérifiée

Tableau IV.14 : Justification de non-effondrement suivant Y

Les déplacements inter-étages restent inférieurs aux limites réglementaires dans les deux
directions. La condition de non-effondrement est donc vérifiée.

IV.11.2 Justification de limitation des dommages
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Selon le RPA 2024, la vérification de limitation des dommages impose :
VAAk < 0'0075hk
Avec:v, =105

a) Direction X

Niveau h;(m) A, (cm) VAL (cm) Limite (cm) Vérification
8e étage 2,80 2,898 1,449 2,100 Vérifiée
Te étage 2,80 3,046 1,523 2,100 Vérifiée
6e étage 2,80 3,130 1,565 2,100 Vérifice
Se étage 2,80 3,151 1,575 2,100 Vérifiée
4e étage 2,80 3,081 1,540 2,100 Vérifiée
3e étage 2,80 2,812 1,406 2,100 Vérifiée
2e étage 2,80 2,604 1,302 2,100 Vérifiée
ler étage 3,30 2,501 1,250 2,475 Vérifice

RDC 3,90 1,493 0,747 2,925 Vérifice

Tableau IV.15 : Justification de limitation des dommages suivant X

b) Direction Y

Niveau hy(m) Ay (cm) VA, (cm) Limite (cm) Vérification
8e étage 2,80 2,947 1,474 2,100 Vérifiée
7e étage 2,80 3,124 1,562 2,100 Vérifiée
6e étage 2,80 3,205 1,602 2,100 Vérifiée
Se étage 2,80 3,229 1,615 2,100 Vérifiée
4e étage 2,80 3,152 1,576 2,100 Vérifiée
3e étage 2,80 2,930 1,465 2,100 Vérifiée
2e étage 2,80 2,546 1,273 2,100 Vérifiée
ler étage 3,30 2,404 1,202 2,475 Vérifice

RDC 3,90 1,309 0,654 2,925 Vérifiée

Tableau IV.16 : Justification de limitation des dommages suivant Y

Les valeurs obtenues sont inférieures aux limites admissibles dans les deux directions. La
condition de limitation des dommages est donc satisfaite.
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IV.12 Vérification de I’effet P-A

L’effet P-A, ou effet du second ordre, résulte de 1’action des charges verticales sur les
déplacements latéraux de la structure. Il engendre des moments supplémentaires qui peuvent
réduire la stabilité globale du batiment.

Selon le RPA 2024, les effets du second ordre peuvent étre négligés si, a chaque niveau, le
coefficient de stabilité vérifie :

_ Py
 Vieh

0, < 0,10

Avec :

Py, : le poids total de la structure au-dessus du niveau k;
Ag: le déplacement relatif inter-étage ;

V, : Ieffort tranchant d’étage ;

hy : La hauteur de 1’étage.

Lorsque :

0,10 <6, <0,20
Les effets P-A doivent étre pris en compte par amplification des effets sismiques.

Lorsque :

0, > 0,20
La structure est considérée comme potentiellement instable et doit étre redimensionnée.

IV.12.1 Direction X
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Niveau hy(m) | Ai(cm) Vi (kN) P, (kN) 0, Considération

8e étage 2,80 2,898 5203,52 14495,17 0,0288 P-A négligé

Te étage 2,80 3,046 8964,75 27201,27 0,0330 P-A négligé

6e étage 2,80 3,130 11819,12 39910,03 0,0377 P-A négligé

Se étage 2,80 3,151 14021,79 52616,13 0,0422 P-A négligé
4e étage 2,80 3,081 15870,53 65322,23 0,0453 P-A négligé

3e étage 2,80 2,812 17557,56 78028,33 0,0446 P-A négligé

2e étage 2,80 2,604 19123,03 92002,45 0,0447 P-A négligé

ler étage 3,30 2,501 20379,28 105853,70 | 0,0394 P-A négligé

RDC 3,90 1,493 20983.,40 120063,36 | 0,0219 P-A négligé

Tableau IV.17 : Vérification de 1’effet P-A suivant X

IV.12.2 Direction Y

Niveau hy(m) | Ag(cm) Vi (kN) P, (kN) 0 Considération

8e étage 2,80 2,947 6033,67 14495,17 0,0253 P-A négligé

e étage | 2,80 3,124 | 1057420 | 2720127 | 0,0287 P-A négligé

6e étage 2,80 3,205 14213,57 39910,03 0,0321 P-A négligé

Se étage | 2,80 3229 | 17172,11 | 52616,13 | 0,0353 P-A négligé

4e étage 2,80 3,152 19624,61 65322,23 0,0375 P-A négligé

3e étage 2,80 2,930 21631,69 78028,33 0,0377 P-A négligé

2e étage 2,80 2,546 23320,93 92002,45 0,0359 P-A négligé

ler étage 3,30 2,404 24402,84 105853,70 0,0316 P-A négligé

RDC 3,90 1,309 25335,68 120063,36 0,0159 P-A négligé

Tableau IV.18 : Vérification de ’effet P-A suivant Y

Toutes les valeurs de Opsont inférieures a 0,10. Les effets du second ordre P-A peuvent donc
étre négligés dans les deux directions principales.
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IV.13 Vérification de la stabilité au renversement
La stabilit¢ au renversement consiste a vérifier que les moments stabilisants dus au poids
propre de la structure sont suffisants pour équilibrer les moments renversants générés par

I’action sismique.

La condition a vérifier est :

| =

<

Ou:

M : est le moment stabilisant ;
M, : est le moment renversant.

IV.13.1 Direction X

Les moments renversants suivant la direction Xsont déterminés a partir des efforts sismiques
et des hauteurs correspondantes.

Etage | H(m) | V,(kN) | W(&N) [ X (m) | M, (kN.m) | M, (kN.m) | Condition

8e étage | 26,80 | 5203,52 120063,36 | 29,53 | 139454,33 3540267,30 | OK

Te étage | 24,00 | 8964,75 | 120063,36 | 29,53 | 90269,54 3540267,30 | OK

6e étage | 21,20 | 11819,12 | 120063,36 | 29,53 | 60512,59 3540267,30 | OK

Se étage | 18,40 | 14021,79 | 120063,36 | 29,53 | 40529,18 3540267,30 | OK

4e étage | 15,60 | 15870,53 | 120063,36 | 29,53 | 28840,26 3540267,30 | OK

3e étage | 12,80 | 17557,56 | 120063,36 | 29,53 | 21594,07 3540267,30 | OK

2e étage | 10,00 | 19123,03 | 120063,36 | 29,53 | 15654,69 3540267,30 | OK

ler étage | 7,20 | 20379,28 | 120063,36 | 29,53 | 9045,03 3540267,30 | OK

RDC 3,90 |20983,40 | 120063,36 | 29,53 |2356,04 3540267,30 | OK

Tableau IV.19 : Vérification de la stabilité au renversement suivant X

La condition de stabilité au renversement est vérifiée suivant la direction X.
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I1V.13.2 Direction Y
Etage H(m) | V,(kN) W (KN) Y, (m) | M,,,(KkN.m) | M,,(kN.m) | Condition
8e étage | 26,80 | 6033,67 | 120063,36 | 16,71 161702,25 | 2006774,99 OK
7e étage | 24,00 | 10574,20 | 120063,36 | 16,71 108792,77 | 2006774,99 OK
6e étage | 21,20 | 14213,57 | 120063,36 | 16,71 77154,73 2006774,99 OK
Se étage | 18,40 | 17172,11 | 120063,36 | 16,71 54437,06 2006774,99 OK
4e étage | 15,60 | 19624,61 | 120063,36 | 16,71 38259,04 2006774,99 OK
3e étage | 12,80 | 21631,69 | 120063,36 | 16,71 25690,67 2006774,99 OK
2e étage | 10,00 | 23320,93 | 120063,36 | 16,71 16892,40 2006774,99 OK
ler étage | 7,20 | 24402,84 | 120063,36 | 16,71 7789,74 2006774,99 OK
RDC 3,90 | 25335,68 | 120063,36 | 16,71 3638,07 2006774,99 OK

La condition de stabilité au renversement est également vérifiée suivant la direction Y.

Tableau IV.20 : Vérification de la stabilité au renversement suivant Y

IV.14 Vérification de ’hypothése du diaphragme rigide

Dans cette étude, les planchers sont considérés comme des diaphragmes rigides dans leur
plan. Cette hypotheése permet de transmettre les efforts horizontaux dus au séisme vers les

¢léments verticaux de contreventement, notamment les voiles et les portiques.

Afin de valider cette hypothese, deux modéles ont été comparés :

e Un modele avec diaphragme rigide ;

e Un modele avec diaphragme flexible.

L’écart relatif est calculé par :

L’hypothése du diaphragme rigide est considérée comme acceptable

reste inférieur a 10 %.

_ Uttexible

IV.14.1 Vérification suivant X

rigide

Ufiexible

lorsque 1’écart relatif
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Cas U, Rigide (mm) U Flexible (mm) Ecart relatif Vérification
1 209,242 226,697 0,076997 Vérifiée
2 194,411 194,516 0,000540 Vérifice
3 201,756 201,476 -0,001397 Vérifiée
4 202,189 202,706 0,002550 Vérifice
5 202,622 203,713 0,005356 Vérifiée
6 187,860 186,180 -0,009024 Vérifice

Tableau IV.21 : Vérification du diaphragme rigide suivant X

L’écart maximal obtenu suivant Xest d’environ :

7,70%
1V.14.2 Vérification suivant Y
Cas U,Rigide (mm) U, Flexible (mm) Ecart relatif Vérification
1 109,080 111,201 0,019211 Vérifiée
2 78,718 78,703 -0,000191 Vérifiée
3 83,901 88,783 0,054980 Vérifiée
4 83,901 88,528 0,052256 Vérifiée
5 83,901 88,769 0,054839 Vérifiée
6 99,630 103,179 0,034658 Vérifiée

Tableau IV.22 : Vérification du diaphragme rigide suivant Y

L’écart maximal obtenu suivant Yest d’environ :

5,50%

Les écarts relatifs entre les deux modéles restent inférieurs a 10 % dans les deux directions.
L’hypothése du diaphragme rigide est donc validée et peut étre adoptée pour la modélisation
sismique de la structure.

IV.15 Conclusion
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L’étude sismique de la structure a ét¢ menée conformément aux prescriptions du RPA 2024.
Compte tenu de Dirrégularit¢ de [’ouvrage et de son implantation en zone sismique VI,
I’analyse dynamique a ¢été réalisée par la méthode modale spectrale a 1’aide du logiciel
ETABS 22.

L’analyse modale a montré que le comportement dynamique de la structure est dominé par
une translation suivant Xau premier mode, une translation suivant Yau deuxiéme mode et une
torsion autour de 1’axe wvertical au troisitme mode. La participation massique cumulée
dépasse 90 % dans les deux directions principales a partir du mode 9, ce qui satisfait les
exigences réglementaires.

La wvérification de D’effort tranchant a la base a montré que les efforts dynamiques amplifiés
sont supérieurs a 80 % des efforts statiques équivalents dans les deux directions principales.
Les déplacements inter-étages respectent les limites imposées pour la condition de non-
effondrement ainsi que pour la limitation des dommages.

La wvérification de I’effet P-A montre que les coefficients de stabilit¢ restent inférieurs a 0,10 a
tous les niveaux. Les effets du second ordre peuvent donc étre négligés. De plus, la stabilité
au renversement est vérifiée suivant les deux directions principales. Enfin, la comparaison
entre le modele a diaphragme rigide et le modele a diaphragme flexible confirme la wvalidité
de I’hypothese du diaphragme rigide.

Ainsi, la structure présente un comportement sismique satisfaisant au regard des exigences du

RPA 2024, et les efforts dynamiques amplifiés sont retenus pour la suite du dimensionnement
des éléments structuraux.

93|Page



i

CHAPITRE V : Ferraillage des éléments
structuraux

£



E.N.S.T.P Ferraillage

V.1 Introduction

Ce chapitre est consacré a 1’étude des éléments structuraux et des fondations a partir de la
variante de ferraillage figurant sur les plans d’exécution de la structure. L’ objectif principal
est d’établir une comparaison entre les résultats obtenus selon le RPA 99/version 2003, adopté
dans les plans initiaux, et ceux déterminés conformément aux dispositions du RPA 2024.

Les vérifications réglementaires ainsi que le calcul des armatures des différents éléments sont
reprises selon les nouvelles exigences parasismiques afin d’évaluer I’impact des
modifications introduites par le RPA 2024 sur le dimensionnement de la structure. Lorsque
certaines vérifications ne sont pas satisfaites, une nouvelle variante de ferraillage est proposée
sur la base de la solution initiale, avec les adaptations nécessaires permettant d’assurer la
conformité de I’ouvrage aux exigences du RPA 2024 et du BAEL 91 révisé 99 [1-3].

V.2 Etude des poutres

Les poutres sont des ¢léments structuraux horizontaux assurant le transfert des charges vers
les poteaux et les autres €léments porteurs. Elles sont principalement sollicitées en flexion et
en effort tranchant. Leur dimensionnement et leur ferraillage sont réalisés conformément aux
régles de la flexion simple définies par le BAEL 91 révisé 99 [2,3].

La poutre située sur 1’axe 13 suivant la direction Y, désignée B43, présente un niveau de
sollicitation particuliérement important en raison de son interaction avec un voile sur
I’ensemble des niveaux du batiment R+8. Cette configuration entraine des efforts plus élevés
nécessitant un ferraillage renforcé par rapport aux autres poutres.

Dans un souci d’optimisation économique et de rationalisation du ferraillage, un
dimensionnement spécifique est retenu pour cette poutre, tandis que les autres poutres sont
dimensionnées avec un ferraillage plus léger adapté a leurs niveaux de sollicitation.
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Figure V.1: position de la poutre B43poutre B43
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V.2.1 Combinaisons d’actions

Les sollicitations de calcul sont déterminées conformément aux prescriptions du CBA93, du
BAEL 91 révisé 99 et du RPA 2024 [1-3].

Combinaisons aux états limites

1.35G + 1.50
G+0Q

Combinaisons sismiques

Les composantes horizontales de I’action sismique sont considérées selon les combinaisons

suivantes :
G+yYQ+E;
G+yYQ +E,
Avec :
E; = tE, £ 0.3E,
E, = +0.3E, 1 E,
Et :
P, = 0.30
Y, = 0.40

Ces combinaisons permettent de prendre en compte les effets simultanés des charges
permanentes, des charges d’exploitation et des actions sismiques conformément aux
dispositions du RPA 2024 [1].

V.2.2 Exigences du RPA 2024 relatives aux armatures longitudinales

Conformément a I’article 7.5.2 du RPA 2024 [1], les armatures longitudinales des poutres
doivent satisfaire plusieurs exigences garantissant la résistance, la ductilité et le bon
comportement parasismique des €léments.

Les principales conditions a vérifier sont les suivantes :
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o Le pourcentage minimal des armatures longitudinales sur toute la longueur de la
poutre est fixé a :

0.5%

En toute section ;
e Le pourcentage maximal des armatures longitudinales est limité a :

4%

En zone courante, et a :

6%

En zone de recouvrement ;

e Les poutres situées dans les zones sismiques IV, V et VI doivent comporter au
minimum deux barres longitudinales a haute adhérence de diamétre 14 mm ;

e Au moins un quart de la section maximale des armatures supérieures sur appuis doit
étre prolongé sur toute la longueur de la poutre ;

e Lalongueur minimale de recouvrement des armatures longitudinales de diametre ¢ est
prise égale a 60¢ dans les zones sismiques IV, V et VL.

Ces dispositions ont pour objectif d’améliorer la continuité structurale et la capacité
dissipative des poutres soumises aux sollicitations sismiques [1].

V.2.3 Sollicitations extrémes des poutres

Les sollicitations extrémes retenues pour le dimensionnement des poutres sont présentées
dans le tableau suivant.
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Poutre Sur appuis En travée Vu(KN)
80x20 (cm?)

Mu(KN.m) | Mser(KN.m) | Mace(KN.m)| Mu(KN.m) | Mger(KN.m) | Mace(KN.m)

B43 958543 | -69.4137 | 2374084 | 497491 | 36.0294 165.6005| 136.5751
-522.3245 419,000

1281161
Autres | -148.6331 | -107.6047 | -170.2753 | 54.0611 | 390.0828 169.2396
-367.7888 347.0218

Tableau V.1 : Sollicitations extrémes des poutres

V.2.4 Calcul des armatures longitudinales

Le tableau suivant résume les sections d’armatures longitudinales calculées ainsi que les dispositions retenues

pour les poutres étudiées.

a) Poutre B43

Position | Armature | Section calculée A (cm?) Choix des barres Section adoptée (cm?)
Sur appuis Asinf 51.22 8HA25 fil + 4HA20 renf 51.84
As cup 76.77 8HA2S5 fil + 8HA25 renf 78.54
En travée As inf 62.01 8HA2S fil + 8HA20 renf 64.40
As sup 36.10 8HA25 fil 39.27

Tableau V.2 : Armatures longitudinales de la poutre B43

b) Autres poutres

Position | Armature | Section calculée A (cm?) Choix des barres Section adoptée (cm?)
Sur appuis Aging 28.61 8HA25 fil 39.27
A sup 54.69 8HA2S5 fil + 8HA16 renf 55.35
En travée Aging 51.73 8HA2S5 fil + 8HA16 renf 55.35
Ag sup 25.57 8HA2S fil 39.27

Tableau V.3 : Armatures longitudinales des autres poutres
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V.2.5 Vérification des armatures longitudinales

Les armatures longitudinales adoptées sont vérifiées vis-a-vis des limites minimales et maximales

imposées par le RPA 2024.
Poutre Assup | Asinf ASmin(cm?) Asmax (cm?)
(cm?) | (ecm?)
RPA CNF Zone Zone de
courante recouvrement

B43 78.54 78.54

8 1.39 64 72

Autre 39.27 55.35 8 1.39 64 72

Tableau V.4 : Vérification des armatures longitudinales des poutres

V.2.6 Vérification a I’état limite ultime
V.2.6.1 Vérification de la contrainte tangente limite ultime

La wvérification au cisaillement consiste a comparer la contrainte tangente sollicitante a la
contrainte tangente admissible du béton a 1’état limite ultime.

La condition a satisfaire est :

Ty -
Tu=—dSTu

oy

Avec :

T,,: effort tranchant maximal a ’ELU ;
b: largeur de la section de la poutre ;
d: hauteur utile de la section ;

T, contrainte tangente limite du béton.

Selon le BAEL 91 pour une fissuration préjudiciable a I’ELU, la contrainte tangente limite est
donnée par :

T, = min(0.10f.,5; 4 MPa)

Avec :
fCZS = 25 MPa
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On obtient :

T, = 2.5 MPa

Les résultats de vérification sont présentés dans le tableau suivant.

Ferraillage

Poutre Combinaison T,(kN) | t,(MPa) | 7,(MPa) Vérification
B43 ELU 136.58 0.948 2.50 Conforme
Autres poutres ELU 128.12 0.890 2.50 Conforme

Tableau V.5 : Vérification de la contrainte tangente limite ultime

Interprétation

Les résultats montrent que les contraintes tangentes développées dans
le BAEL 91 [2]. Les

inférieures a la contrainte tangente limite admissible fixée par
vérifications au cisaillement sont ainsi satisfaites pour la poutre B43 ainsi que pour les autres
poutres étudiées, indiquant que les sections adoptées présentent une capacité suffisante vis-a-

vis de I’effort tranchant a I’état limite ultime.

V.2.6.2 Vérification de la section des armatures inférieures d’appui

les poutres restent

Conformément aux prescriptions du BAEL 91 Art. 4.5.1.31 [2], la section des armatures
inférieures au niveau des appuis doit étre suffisante pour assurer la reprise des efforts de

traction et garantir la continuité structurale des poutres.
La condition de vérification s’écrit :

Vmax )/S
fe

As,inf =

Avec :
o Agns: section des armatures inférieures ;
o Vax: effort tranchant maximal ;
e ¥s: coefficient de sécurité de I’acier ;
e f.: limite élastique de I’acier.

Application numérique :
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As,inf = 55.35 sz
VmaxVs 0121161 x 1.15

= 2.79 cm?
I3 500

On obtient :

55.35 cm? > 2.79 cm?

La section des armatures inférieures adoptée satisfait la condition imposée par le BAEL 91.

Condition vérifiée

V.2.6.3 Vérification de la profondeur de I’appui

La vérification de la profondeur d’appui est réalisée afin d’assurer un ancrage suffisant des
armatures longitudinales et de garantir une transmission correcte des efforts au voisinage des
appuis [2,3].

La longueur de scellement est donnée par :

Ly = 44¢
Pour :
¢ =16mm
On obtient :
L; =704cm
La condition d’ancrage devient :
Ls>b—c
Avec :
b—c=22cm
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Ainsi ;

704 > 22cm

La condition est satisfaite avec un crochet a 90°.
La longueur d’ancrage utile est calculée par :

L, = Ly — 24.69¢

D’ou:
L, =30.896 cm
La profondeur d’appui est alors :
a=L,—2
Ce qui donne :
a = 28.896 cm

Selon le BAEL 91, la profondeur d’appui doit vérifier :

375V _ 004
sa=Vu
bfcj

Application numérique :

2.56cm <289cm < 16.2cm

La valeur calculée dépasse la limite supérieure admissible ; la profondeur d’appui est donc
limitée a :

a=16.2cm
La profondeur d’appui retenue satisfait les exigences réglementaires du BAEL 91.

Condition vérifiée
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V.2.6.4 Vérification de la contrainte de compression dans la bielle

La vérification de la compression dans la bielle de béton permet de s’assurer que les

contraintes développées au voisinage de I’appui restent inférieures a la capacité résistante du
béton [2].

La condition a satisfaire est :

V, < 0.267 byafsng

Application numérique :

V, = 0.136 MN
0.267 byaf,,s = 0.87 MN

Ainsi :

0.136 < 0.87 MN

La résistance en compression de la bielle de béton est suffisante pour reprendre les efforts
appliqués.

Condition vérifiée

V.2.7 Vérification a I’état limite de service (ELS)

Apres le dimensionnement des armatures longitudinales des poutres, il est nécessaire de
procéder a la vérification des contraintes a 1’état limite de service (ELS) afin de garantir le
bon comportement de 1’¢lément en exploitation et de limiter les risques de fissuration
excessive conformément aux dispositions du BAEL 91 [2,3].

Les contraintes sont déterminées sous I’effet du moment de service Mg,,-puis comparées aux
contraintes admissibles du béton et de 1’acier.

V.2.7.1 Contrainte admissible du béton
Pour un béton de résistance :

fC28 = 25 MPa

La contrainte admissible en compression est donnée par :

Opc = 0.6fc25
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D’ou :

0p. = 0.6 X 25 = 15 MPa

V.2.7.2 Contrainte admissible de ’acier

Ferraillage

Dans le cas d’une fissuration préjudiciable, la contrainte admissible des aciers a haute

adhérence est définie par :

Avec :

e f, =500 MPa;

e 1 =15 A 1.6pour les aciers H.A.

Ainsi :

o0s = 333.33 MPa

Les résultats des vérifications en service sont récapitulés dans les tableaux suivants.

Poutre | M,,.(Kn'm) | op.calculée | o,.admissible | ogcalculée | o admissible | Vérification
(MPa) (MPa) (MPa) (MPa)
B43 —69.41 4.89 15 —63.2/49.3 333.33 Conforme
Tableau V.6 : Vérification des contraintes en service de la poutre B43
Poutre | M,,.(kN-m) | op.calculée | o,.admissible | ggcalculée | ogadmissible | Vérification
(MPa) (MPa) (MPa) (MPa)
Autres 390.08 8.84 15 —138/84.8 333.33 Conforme
poutres
Tableau V.7 : Vérification des contraintes en service des autres poutres
Interprétation
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Les résultats montrent que les contraintes de compression développées dans le béton ainsi que
les contraintes de traction dans les armatures demeurent inférieures aux limites admissibles
prescrites par le BAEL 91 [2].

Pour la poutre B43, malgré des sollicitations importantes liées a sa proximité avec le voile, les
contraintes calculées restent largement inférieures aux valeurs admissibles. De méme, les
autres poutres satisfont les critéres de vérification a I’ELS.

Ces résultats confirment ainsi que les sections adoptées assurent un comportement satisfaisant
en service, notamment vis-a-vis de la limitation des contraintes et du controle de la
fissuration.

V.2.8 Dimensionnement et vérification des armatures transversales des
poutres

Les armatures transversales des poutres jouent un role fondamental dans la résistance aux
efforts tranchants, le confinement du béton comprimé et le contrdle de la fissuration
diagonale. Leur dimensionnement est effectu¢ conformément aux prescriptions du BAEL 91
révisé 99 ainsi qu’aux exigences parasismiques du RPA 2024 relatives aux zones critiques et
aux dispositions constructives des ¢léments fléchis.

V.2.8.1 Exigences réglementaires
Selon le RPA 2024, le diameétre des armatures transversales ne doit pas étre inférieur a :

¢ = 6 mm

La section minimale des armatures transversales est donnée par :

A, = 0.003sb

Ou:

e A,:section des armatures transversales ;

e s:espacement des étriers ;

e b: largeur de la poutre.
Espacement maximal des armatures transversales
a) En zone critique

L’espacement maximal doit satisfaire :

s < min (%; 24¢,3 17.5 cm; 66y,
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Avec :
e h: hauteur de la poutre ;
e ¢,: diametre des armatures transversales ;
e ¢;: diametre des armatures longitudinales.
b) Hors zone critique

L’espacement doit vérifier :

N| s

Avec :
s' = min (%; 12¢,)
Le RPA 2024 impose également que :

o La premicre armature transversale soit disposée a une distance maximale de 5 cm du
nu de I’appui ;

o Les dispositions constructives assurent un confinement adéquat dans les régions
fortement sollicitées.

Par ailleurs, le diamétre des armatures transversales doit satisfaire :

¢. < min (% ¢>l;1b—0)

V.2.8.2 Vérification selon le BAEL 91

Le calcul des armatures transversales est réalisé suivant les dispositions du BAEL 91 (articles
A5.1.22 et A5.1.23).

L’espacement admissible des cadres est déterminé par :

Sto < min(Seq; Sez; Se3)

Avec :

< Ay X 0.9f,(cos a + sina)
“= boys(ty — 0-3fth)
St> < min(0.9d;40 cm)
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Acfe
Spz < ——
B = 0.4b,

Ou:
e A;: section des armatures transversales ;
e f.: limite ¢élastique de I’acier ;
e by: largeur de I’ame ;
e ¥,: coefficient de sécurité de I’acier ;

e T, contrainte tangente réduite ;

K: coefficient li¢ aux conditions de bétonnage ;

a: inclinaison des armatures transversales.
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V.2.8.3 Parameétres de calcul

Les parametres retenus pour le calcul des armatures transversales de la poutre étudiée sont

résumés dans le tableau suivant.

V.2.8.4 Choix des armatures transversales

Ferraillage

Paramétre Valeur
| max 136.5751 kN
¢ & mm
A 6HA8 = 3.02 cm?
fe 500 MPa
a 90°
b, 80 cm
qu 154.9624 kN
Vi =Vm¥ —q, X h/2 121.079 kN
77, 840.825 kPa
K 1
St1 70 cm
Stz 16.2 cm
St3 47.19 cm
Sto 16.2 cm

Tableau V.8 : Parametres de calcul des armatures transversales

L’espacement des cadres est obtenu a partir de la condition la plus restrictive :

Ainsi :

Sto = min(S¢q; Sta; Sts)

Sto = 16.2cm

108 |Page



E.N.S.T.P

Ferraillage

L’espacement limite est gouverné par la condition géométrique S;,. Par conséquent, la

méthode de Caquot de répartition progressive des cadres n’est pas applicable dans ce cas, et

un espacement constant est retenu sur toute la longueur de la poutre.

Le détail des armatures transversales adoptées est présenté dans le tableau suivant.

Poutre | s;(cm) | sz(cm) | s3(em) | s'(em) | s(em) | sy g0pr6(em) | Sagopee(em) | Agmn(em?)
80%20 70 16.2 47.19 5 5 5 10 1.2
Tableau V.9 : Armatures transversales des poutres

Ferraillage de la poutre B43
2*8725

‘ e=10

T b eh a4, o e o B
op) Cadres.T8 | | | | | | | |8T25+8T20 CadresT8 ‘ ‘ ‘ ‘ ‘ ‘ ‘ ‘8T?5+4HA20
e=5/10 e=15 =010 80 efwo

. 80 ,
Figure V.2 : Ferraillage de la poutre B43 en travée Figure V.3 : Ferraillage de la poutre B43 sur appui
Ferraillage des autres poutres
8125
8T25+8T16 | ST T TED
LD T [ e
|
i i I . ) |
I | RN NN
| Cadres T8 ‘ ‘ ‘ ‘ ‘ ‘ ‘ ‘BTBS Cadres,T8 ‘ ‘ ‘ ‘ ‘ ‘ ‘ ‘ 8T25_+8T16
e=510 80 =10 e=3/10 4 80 =10

Figure V.4 : Ferraillage des autres poutres sur appui

Figure V.5 : Ferraillage des autres poutres en travée
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V.3 Etude des voiles

Les voiles en béton armé constituent des éléments structuraux verticaux destinés a assurer la
stabilité globale des batiments. Ils reprennent simultanément les charges verticales dues aux
sollicitations gravitaires ainsi que les efforts horizontaux résultant principalement des actions
sismiques et, éventuellement, des effets du vent. Leur contribution est particuliérement
importante dans les structures situées en zone sismique, ou ils participent au contreventement
et a la limitation des déplacements latéraux [1,2].

Dans cette étude, I’analyse est menée sur le voile P3, Fsuivant la direction Y, choisi comme
¢lément représentatif en raison de son niveau de sollicitation et de son rdle dans le systéme de
contreventement.

V.3.1 Vérifications réglementaires des voiles

Conformément aux prescriptions du RPA 2024, plusieurs vérifications sont nécessaires afin
d’évaluer le comportement du voile sous sollicitations combinées de compression et de
cisaillement [1].

V.3.1.1 Vérification de la condition de I’effort normal réduit

Afin de limiter le risque de rupture fragile des voiles soumis aux actions sismiques, le RPA
2024 (art. 7.7.3) impose une limitation de 1’effort normal réduit [1].

La condition réglementaire s’écrit :

Vy = N <04
Bcf c28 B
Avec :
e Nj: effort normal de compression de calcul ;
e B.: section brute du voile ;
e fcog: résistance caractéristique du béton a 28 jours.
Les données du voile étudié sont :

N, = —4650.8658 kN
B, = 0.30 m?
fC28 = 25 MPa

D’ou :
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4650.8658

V,=—— = 0.62
47 0.30 x 25000

0.62 > 0.40

La condition imposée par le RPA 2024 est donc non vérifiée.

Ce résultat met en évidence un niveau important de compression susceptible d’affecter la
ductilité du voile sous chargement sismique [1].

V.3.1.2 Vérification sous sollicitations tangentes

En complément de la limitation de 1’effort normal réduit, le RPA 2024 impose une
vérification de la contrainte tangentielle dans le béton afin de prévenir les mécanismes de
rupture par cisaillement [1].

La condition de vérification est :

1%
T = bw_d < O.chzg
Avec :
o V: effort tranchant majoré ;
e b, épaisseur du voile ;
e d: hauteur utile.
L’effort tranchant majoré est donné par :
V =14V,
Avec :
V, = 1030.29 kN
D’ou :

V = 1442.10 kN
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La hauteur utile est prise égale a :

d =0.9h

Avec :

h=120m
Soit :

d=1.08m
La contrainte tangentielle obtenue est :

1442 & 34 MP
fT025x108 Y

La contrainte admissible prescrite par le RPA 2024 est :

0'2fC28 - SMPa

Ainsi ;

5.34>5

La condition réglementaire est donc non vérifiée.

Ce résultat traduit une sollicitation élevée du voile en cisaillement et justifie une révision du
dimensionnement ou du ferraillage transversal conformément aux prescriptions parasismiques
[1.2].

V.3.2 Dimensions géométriques du voile
Les dimensions géométriques du voile étudié sont les suivantes :
o Longueur:

I, =1.20m

« Epaisseur :
b, = 25cm
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e Hauteur totale :

h, =268m
o Hauteur libre d’étage :
h, =3.7m
e Nombre d’étages :
ng=9

Ces paramétres influencent directement la rigidité latérale et la capacité portante du voile
[2.3].

V.3.3 Classification du voile

La classification du voile est établie a partir du rapport géométrique :

hy

Ly

Selon les criteres usuels de conception des voiles en béton armé [2,3] :

e Si
h
—>2
Lw

— voile élancé ;

e Si
hw 2
l, 3

— grande dalle murale ;

e Si
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2 hy,
-l —< 2
3 1,
— voile court.
Pour le voile étudié :
h,  26.
—=——=122.33
w 1.2
Comme :
22.33> 2

Le voile est classé comme voile élancé.

Cette catégorie se caractérise par un comportement principalement doming par la flexion et
une sensibilité plus importante aux déplacements latéraux sous action sismique [1-3].

V.3.4 Ferraillage des voiles et des trumeaux

Le dimensionnement des voiles en béton armé est réalisé conformément aux prescriptions du
RPA 2024, qui impose des dispositions particuliéres visant a assurer un comportement ductile
sous sollicitations sismiques. Le calcul porte sur les armatures longitudinales et transversales
du voile ainsi que sur les éléments de rive confinés, qui jouent un role essentiel dans la
dissipation de I’énergie et la résistance aux efforts de flexion et de cisaillement [1].

V.3.4.1 Calcul de la hauteur critique du voile

Selon les dispositions du RPA 2024, la hauteur critique correspond a la zone dans laquelle un
confinement renforcé doit étre prévu afin d'assurer la ductilité de 1’élément [1].

Elle est déterminée par :

h., = max (l 'hw)

w6
Avec :
l, =120m
h, =26.80m
D’ou :
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her = max(1.20;4.47) = 447 m

Toutefois, le reglement impose également :

he < min(2l,,; 2h,)

Avec :

21, = 2.40m
2h, = 7.40m

Le batiment comportant plus de six niveaux, la hauteur critique retenue est :

her = 2.40m

V.3.4.2 Enveloppe des moments fléchissants

Le dimensionnement du voile est effectué a partir de I’enveloppe des sollicitations les plus
défavorables obtenues sur I’ensemble des niveaux de la structure.

’ | it Eniveloppe de caloul décalée it Enevoloppe linéaire

3« Enveloppe de calcul
décalée de ho

2- Enveloppe linéaire

Hw (m)

1- Diagramme de moment
fléchissant issu de |'analyse

he 500 3980602 300 200 100 0
M (KN,m)

A

Figure V.6 : Enveloppe des moments fléchissants du voile

Les valeurs de I’effort normal et du moment fléchissant utilisées pour le calcul sont résumées
dans le tableau suivant.
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Niveau N (kN) M (KN-m) Mecalcul (KN-m)
Base 2631.94 395.76 395.76
RDC 2439.81 203.69 381.28

Etage 1 2094.14 154.08 349.43

Etage 2 1714.18 189.81 322.41

Etage 3 1325.98 195.29 295.38

Etage 4 960.65 184.86 268.35

Etage 5 634.66 205.51 241.33

Etage 6 364.61 127.54 214.30

Etage 7 325.24 268.80 187.28

Etage 8 155.97 137.09 160.25

Tableau V.10 : Distribution de Ueffort normal et des

moments fléchissants

V.3.5 Ferraillage des éléments de rive

Les ¢éléments de rive constituent les zones confinées situées aux extrémités des voiles. Ils sont
destinés a améliorer la ductilité, a augmenter la capacité portante en flexion et a prévenir les
ruptures fragiles sous sollicitations sismiques [1].

V.3.5.1 Détermination des dimensions des éléments de rive

Conformément a l'article 7.7.4 du RPA 2024, la longueur de I’élément de rive doit satisfaire :

Soit :

On adopte :

I, > max(0.151,; 1.5b,,)

ax(0.15 x 1.20; 1.5 X 0.25)

375m

Il >m
[, = max(0.18;0.375)
l.=0.
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l.=45cm

L’épaisseur minimale de la zone confinée est :

bemin = 20 cm

Pour le cas étudié :

l; = 45 cm < max(2b,,; 0.21,)
45cm < 50 cm

Le RPA impose alors :
he
> —
be 2 15
b. = 24.67 cm
On adopte :
b, =25cm

Cette valeur vérifie la condition réglementaire.
Les dimensions retenues pour 1’¢lément de rive sont donc :

b, =25cm
l.=45cm

V.3.5.2 Ferraillage longitudinal des ¢léments de rive

Le pourcentage minimal d’armatures longitudinales imposé par le RPA 2024 est égal a 0,5 %
de la surface confinée [1].

Ainsi ;

Apmin = 0.5% X 45 X 25
Ay min = 5.625 cm?

Les sollicitations maximales obtenues sont :

Nyax = 2631.94 kN
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M,orr = 395.76 kN.m

La section d’acier nécessaire est :
A; = 37.79 cm?

Cette valeur étant supérieure a la section minimale réglementaire, elle est retenue

Le ferraillage adopté est :
4HA25 + 6HA20

Soit :
A; = 38.48 cm?
Répartition des armatures
L’espacement des armatures verticales est :
45
Cxx = 3= 15cm
25—-2x3
ey =" = 9.5cm

25

10

6120

Figure V.7 : Ferraillage longitudinal des éléments de rive des voiles

V.3.5.3 Ferraillage transversal des éléments de rive

Les armatures longitudinales doivent étre confinées par des cadres ou étriers conformément a

I’équation (7.25) du RPA 2024 [1].
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L’espacement vertical maximal est :

S¢ < min (ﬁ: 12.5cm; 6¢>l>

3
Avec :
by=25-2%X3=19cm
Et:
¢; = 25mm
On obtient :

St < min(6.33;12.5; 15)
S <6.33cm

L’espacement adopté est :

Se=6cm

Section des armatures de confinement

Le RPA impose :
A > 0.095tb0@
fe
D’ou:
A; = 0.513 cm?
Et:
A fc28
A, = 0.3S,b (—9—1)
t tYo AC f‘e
Soit :

A; = 0.84 cm?
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La condition la plus défavorable est retenue.
Le ferraillage adopté est :

4HAS8

Qui satisfait les exigences réglementaires.
V.3.6 Ferraillage de I’ame du voile

V.3.6.1 Armatures longitudinales de I’Ame

Le RPA 2024 limite le diamétre maximal des armatures de ’ame a [1] :

8mm < Prax Sgw

Soit :

8mm < Qe < 31.25mm

Le diametre adopté est :

¢, =12mm

L’espacement maximal est :

On adopte :
S¢ =200 mm
La section d’armatures verticales est :
T X 1.22
Agy =2X2X——
Ag, = 4.52 cm?
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V.3.6.2 Armatures transversales de I’Ame

Le dimensionnement des armatures horizontales est effectué a partir de la condition de
résistance au cisaillement prescrite par le RPA 2024 [1].

A, V
I 2 R
S T zf,
Avec :
V =14V, = 144210 kN
Et:
z=125-2%Xx3-50=69cm
On obtient :
Ay = 8.36 cm?
Le ferraillage retenu est :
11HA10
Soit :
A = 8.64 cm?

Cette disposition satisfait les exigences réglementaires relatives a la résistance au cisaillement
et au comportement ductile du voile.

4725 4112 4125

==

6120 6120

45 | 24 | i

|
[
10181 | |

Figure V.8 : Schéma de ferraillage du voile
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V.3.7 Vérification des conditions de ductilité locale

Conformément aux dispositions du RPA 2024 (Article 7.7.5) relatives aux exigences de
ductilité locale des voiles en béton armé, les éléments de rive doivent étre suffisamment
confinés afin de garantir un comportement ductile sous sollicitations sismiques séveres.

Pour les voiles de section rectangulaire, le rapport mécanique volumique des armatures de

confinement w,,4doit satisfaire la condition suivante :

b
a wyg = 30 uy, (Vg + Wy) Eya b—c —0.035
0

e Wyq: rapport mécanique volumique des armatures de confinement ;
e «a: coefficient d’efficacité du confinement ;

* U, coefficient de ductilite en courbure ;

e vy: effort normal réduit ;

e w,: pourcentage normalisé des armatures verticales de I’ame ;

o &y 4 deformation de I’acier a la limite d’¢€lasticite.

La déformation a la limite ¢élastique de 1’acier est donnée par :

_ L

Esy E
s

Avec :

E;, =2x10° MPa

V.3.7.1 Calcul du rapport mécanique de confinement

La longueur totale des armatures transversales est déterminée par :

L; = (45+19) x 2 + (15 X 2) + 4/15% + 102
L; =230.11cm

La section d’un cadre HAS vaut :
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A, = 0.50 cm?

En considérant seize cadres espacés de 6 cm sur un metre de hauteur, le rapport mécanique
volumique des armatures de confinement est :

230.11 x 0.50 x 16 500 x 1.2

Pwd = e 19 %100~ 25
(de = 0517

V.3.7.2 Calcul de ’effort normal réduit

Selon le RPA 2024, I’effort normal réduit est défini par :

N
P —
d Sv chS
D’ou:
vy = 0.0694

V.3.7.3 Coefficient d’efficacité du confinement
Le coefficient d’efficacité du confinement est obtenu par :

a=a, X ag

Avec :

6 X 15% 4+ 4 x 102
6 X 45 x%x 19

a, = = 0.659

Et:

a, = (1—%) (1—%) — 0.786

Par conséquent :

a = 0.659 x 0.786
a =0.518
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V.3.7.4 Taux mécanique des armatures verticales de I’ame

Le taux mécanique des armatures verticales est calculé par :

Aw X112
w =
oy —2l)by T feos
Soit :
~ 4524 x 10~ 500 x 1.2
@v =120 — 2 x 0.45) x 0.25 25
w, = 0.145

V.3.7.5 Calcul du coefficient de ductilité en courbure
Conformément au RPA 2024, le coefficient de ductilité en courbure est donné par :

RM
ty =2 (——Ed) —1siTy > Ty
Q Mgpq

Dans le cas étudié :

Ty =0.767s>T, = 0.60s

Le moment résistant obtenu a partir du calcul de la section est :

Mgy = 2374 kN.m

Avec :

Mg, = 1731.83 kN.m

Ainsi ;

45 1731.83
Hp =2 (T3 X 53742) — 1
1y = 4.252

124|Page



E.N.S.T.P Ferraillage

V.3.7.6 Vérification de la condition de ductilité
Le membre de gauche de I’inégalité vaut :

aw,y = 0.518 x 0.517 = 0.268

Le membre de droite vaut :

500 0.25

<105 <019 003

30 x 4.252 x (0.0694 + 0.145) x >
= 0.055

Par conséquent :

0.268 > 0.055

La condition imposée par le RPA 2024 (Article 7.7.5) est donc satisfaite.

La vérification de la ductilité locale est vérifiée.

V.3.7.7 Vérification de la longueur confinée des éléments de rive

La position de I’axe neutre ultime est estimée par :

b1l
X, = (gt 0,) 2
0
0.25 x 1.20

x, =0.339m

La déformation ultime du béton confiné est calculée conformément au RPA 2024 :

Ecuc = 0.0035 + 0.1aw,4
Ecuc = 0.0035 + 0.1 X 0.268
Ecuc = 0.0303

La longueur comprimée des éléments de rive est alors :

lc,calc =Xy (1_&)

gcu,c
0.0035
Le.cate = 0339 (1= 5 551 X 100

lecaic = 30.03 cm
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La longueur adoptée est :

l.=45cm

Comme :

45 cm > 30.03 cm

La condition est satisfaite.

V.3.8 Ferraillage adopté du voile

Afin d’assurer une résistance suffisante aux sollicitations sismiques et gravitaires, le
ferraillage longitudinal des ¢léments de rive est progressivement réduit avec 1’¢lévation du
batiment, conformément a la diminution des efforts normaux et des moments fléchissants.

L’espacement des armatures transversales de confinement est maintenu constant entre le rez-
de-chaussée et le premier étage. A partir du deuxiéme étage, il est progressivement augmenté
jusqu’a 10 cm, tout en respectant les prescriptions du RPA 2024 relatives au confinement des
¢léments de rive.

Niveau N (kN) Mcalcul (kN-m) Ast (cm?) Armatures adoptées
Base | 2631.94 395.76 37.79 6HA20 + 4HA25 = 38.49
RDC | 2439.81 381.28 35.45 6HA20 + 4HA25

Etage | | 2094.14 349.43 31.07 6HA20 + 4HA25

Etage2 | 1714.18 322.41 26.49 4HA20 + 6HA18 = 27.83

Etage3 | 1325.98 295.38 21.82 4HA20 + 6HA18

Etage 4 | 960.65 268.35 17.38 10HA16 = 20.11

Etage 5 | 634.66 241.33 13.17 10HA16

Etage 6 | 364.61 214.30 9.19 10HA14 = 15.39

Etage 7 | 325.24 187.28 8.11 10HA 14

Etage 8 | 155.97 160.25 5.40 10HA12 = 11.31

Tableau V.11 : Ferraillage adopté pour le voile
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V.4 Sollicitations de calcul et ferraillage des dalles

Le calcul du ferraillage des dalles est réalisé a partir des moments fléchissants maximaux
obtenus dans les deux directions principales de la dalle. Les armatures nécessaires sont
déterminées conformément aux régles du BAEL 91 modifi¢ 99 relatives a la flexion simple
des éléments en béton armé.

V.4.1 Ferraillage selon la direction X-X

Le tableau suivant présente les moments fléchissants de calcul ainsi que les sections d’acier

requises et adoptées dans le sens longitudinal X-X.

Position Moment As calculée Ferraillage As adoptée As, min
(kKN-m/m) (cm?/m) adopté (cm?/m) (cm?/m)
En travée 77.971 11.61 8HA14 12.32 1.74
Sur -80.213 11.99 8HA14 12.32 1.74
appuis
Tableau VI.12 : Sollicitations extrémes et ferraillage des dalles dans la
direction X-X
V.4.2 Ferraillage selon la direction Y-Y
Le tableau suivant récapitule les résultats obtenus pour la direction transversale Y-Y.
Position | Moment As calculée Ferraillage As adoptée As,min
(KN-m/m) (cm?/m) adopté (cm?/m) (cm?/m)
En travée | 36.44 5.14 8HA14 12.32 1.74
Sur -81.214 12.15 8HA14 12.32 1.74
appuis

Tableau V.13 : Sollicitations extrémes et ferraillage des dalles dans la
direction Y-Y

V.4.3 Vérification de Parmature minimale

Conformément aux dispositions du BAEL 91 modifi¢ 99, la section minimale des armatures
de flexion est donnée par :
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ftjbd
fe

As,min == 023

Avec :

e ftj = 2.1 MPa: résistance caractéristique a la traction du béton ;

e b =1.00 m: largeur de calcul ;
e d = 0.9h = 0.18 m: hauteur utile ;
e f, =500 MPa: limite élastique de 1’acier.

On obtient :

21x1x09x0.20 N
500

Ag min = 0.23 X 10*

Agmin = 1.74 cm?/m

Les sections d’armatures adoptées dans les deux directions sont largement supérieures a cette
valeur minimale. La condition réglementaire est donc vérifiée.

V.4.4 Disposition des armatures

La disposition des armatures est réalisée conformément aux prescriptions de I’article
A.7.2.4.2 du CBA93, qui limite I’espacement maximal entre deux barres d’une méme nappe.

Pour une dalle d’épaisseur :

h=20cm

a) Direction X-X
L’espacement maximal admissible est :

St < min(3h; 33 cm)
S¢ < min(60; 33)
St <33cm

Le ferraillage adopté comporte 8 barres réparties sur la largeur de la dalle, ce qui conduit a :
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S; =15cm

Ainsi ;

15cm <33 cm

La condition réglementaire est vérifiée.

b) Direction Y-Y
Selon le CBA93, I’espacement maximal est :

S¢ < min(4h; 40 cm)
S < min(80; 40)
St <40cm

L’espacement adopté est :

Se =15cm

Ainsi :

15cm < 40 cm

La condition est également vérifiée.

Le ferraillage retenu, constitué de HA14 espacés de 15 cm dans les deux directions, assure
une capacité résistante suffisante vis-a-vis des sollicitations maximales obtenues et garantit le
respect des conditions minimales de sécurité et de service exigées par le RPA 2024 pour les
structures en béton arme situ€es en zone sismique
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Figure V.9 : Schéma de ferraillage des dalles

V.6. Conclusion

L’¢étude réalisée dans ce chapitre a permis de réévaluer le dimensionnement des principaux
¢léments structuraux de I’ouvrage conformément aux dispositions du RPA 2024, du BAEL 91
modifi¢ 99 et du CBA93, puis de comparer les résultats obtenus avec ceux issus du RPA
99/version 2003.

L’analyse a mis en évidence une augmentation significative des sollicitations sismiques
résultant des nouvelles dispositions réglementaires, notamment 1’évolution du zonage
sismique, I’introduction du coefficient de site et la prise en compte plus rigoureuse de la
ductilité et de la régularité structurelle.

Les poutres sont les éléments les plus affectés par ces modifications, avec des augmentations
de sections d’armatures longitudinales pouvant dépasser 300 %. Les voiles présentent quant a
eux une évolution plus modérée du volume d’acier, mais une redistribution importante du
ferraillage vers les zones confinées, conformément a la nouvelle philosophie de conception du
RPA 2024.
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Les vérifications réalisées montrent que plusieurs éléments dimensionnés selon le RPA
99/version 2003 ne satisfont plus I’ensemble des exigences du RPA 2024. Des adaptations du
ferraillage et, dans certains cas, des dimensions des éléments structuraux sont donc
nécessaires afin de garantir la conformité réglementaire et d’assurer un comportement
satisfaisant sous 1’action sismique.

En conclusion, le RPA 2024 conduit a des structures plus stires et plus ductiles, capables de
mieux résister aux sollicitations sismiques séveres. Bien que cette évolution entraine
généralement une augmentation des quantités de matériaux mises en ceuvre, elle permet
d’améliorer significativement le niveau de sécurité et la fiabilité des constructions en béton
armé.
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VI.1 Introduction

Le comportement en service des structures en béton armé constitue un aspect fondamental de
la conception structurale, particuliecrement pour les éléments plans tels que les dalles pleines
(flat slabs). Parmi les critéres de serviceabilité, le contréle des déformations occupe une place
essentielle, car des fleches excessives peuvent compromettre D’intégrit¢ des ¢€léments non
structuraux, altérer 1’aspect esthétique de 1’ouvrage et affecter le confort des usagers. Les
prescriptions de I’ACI 318 accordent ainsi une importance particuliére a la limitation des
déformations afin d’assurer un comportement satisfaisant des structures tout au long de leur
durée de vie [1].

Les déformations des structures en béton armé peuvent é&tre classées en deux catégories
principales : les déformations immédiates et les déformations différées ou a long terme. Les
déformations immédiates apparaissent directement aprés [’application des charges et sont
généralement évaluées a partir des méthodes classiques de 1’analyse ¢lastique. En revanche,
les déformations différées résultent de phénoménes dépendant du temps, principalement le
fluage et le retrait du béton, dont I’influence devient particulierement importante sous 1’action
prolongée des charges permanentes et des charges soutenues [1,2].

Selon I’ACI 318-14, I’évaluation des fléches doit tenir compte du niveau de fissuration des
sections ainsi que de la rigidité effective des ¢éléments structuraux [1]. Pour les sections
fissurées, 1’utilisation du moment d’inertie effectif proposé par Branson permet de représenter
la transition entre le comportement non fissuré et fissuré des éléments en béton armé [3]. De
plus, les recommandations de I’ACI Committee 435 fournissent des méthodes
complémentaires permettant d’estimer séparément les effets du fluage et du retrait sur les
déformations a long terme [2].

Dans ce contexte, le présent chapitre vise a ¢étudier le comportement en flexion des dalles
plates & court et a long terme conformément aux prescriptions de I’ACI 318. Aprés une
présentation des méthodes théoriques de calcul des fleches, une analyse numérique est
réalisée a 1’aide du logiciel ETABS afin d’évaluer D’influence des principaux parametres
structuraux sur les déformations différées. Une ¢étude paramétrique est ensuite menée afin
d’identifier les variables les plus influentes et de proposer des orientations de conception
permettant un meilleur controle des fleches des flat slabs.

V1.2 Calcul de la fleche selon ’ACI 318

L’évaluation des fléches des structures en béton armé constitue une étape essentielle de la
vérification des états limites de service. L’ACI 318-14 propose des méthodes simplifiées et
analytiques permettant d’estimer les déformations immédiates et différées en tenant compte
du comportement fissuré du béton ainsi que des effets du fluage et du retrait [1]. Ces
méthodes sont complétées par les recommandations de I’ACI 435R-95 relatives au
comportement différé des structures en béton [2].
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VI.2.1 Charges appliquées
L’évaluation des déformations nécessite la prise en compte des différentes actions appliquées
sur la structure. Conformément aux recommandations de I’ACI 318, les charges considérées
sont les suivantes [1] :
e Poids propre (SW — Self Weight) : charge résultant du poids propre des éléments
structuraux ;
e Charges permanentes additionnelles (SDL - Superimposed Dead Load) : charges
fixes telles que revétements, cloisons ou équipements permanents ;
e Charges d’exploitation (LL - Live Load) : charges variables liées a I’utilisation de
I’ouvrage.
Les charges d’exploitation peuvent étre subdivisées en deux composantes :

Surcharge soutenue (LLsus)

La surcharge soutenue correspond a la fraction des charges d’exploitation appliquée pendant
une longue durée et susceptible de contribuer au développement du fluage.

LLgs = YLL

Ou:
: fraction soutenue de la surcharge totale.

Selon I’ACI 318, cette fraction varie généralement entre 10 % et 25 % des charges
d’exploitation totales [1].

Surcharge non soutenue (LLunsus)

La surcharge non soutenue représente la partie des charges d’exploitation appliquée
temporairement :

LLynsys = LL — LLgys

Cette distinction est essentielle pour I’évaluation des déformations différées dues au fluage.

VI1.2.2 Cas de charges considérés pour le calcul des fléches

Conformément aux recommandations de I’ACI 318, plusieurs combinaisons de charges sont
utilisées pour 1’évaluation des déformations [1] :
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Charges permanentes (DL)
Les charges permanentes comprennent :

DL =SW + SDL

Charges soutenues (SUS)
Les charges soutenues responsables du fluage sont données par :

SUS = DL + yLL

Charges totales (TOT)
Les charges totales utilisées pour 1’évaluation des fléches instantanées s’écrivent :

TOT = DL + LL

Ces combinaisons permettent de distinguer les effets immédiats des effets différés.

VI.2.3 Types de déflexions

Les structures en béton armé présentent généralement trois types principaux de déflexions
[1,3].

A) Déflexion élastique
La déflexion ¢élastique correspond a la déformation calculée sous [’hypothése d’un
comportement linéaire et d’une section non fissurée. Cette approche est adaptée aux faibles
niveaux de chargement.

B) Déflexion fissurée immédiate
Lorsque les contraintes de traction dépassent la résistance du béton, des fissures apparaissent
dans la zone tendue, entrainant une diminution de la rigidit¢ flexionnelle de la section. La
déflexion immédiate doit alors étre évaluée en tenant compte de la fissuration.

C) Déflexion fissurée a long terme

La déflexion a long terme inclut les déformations supplémentaires liées aux phénomenes
différés du béton, principalement :
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e le fluage ;
e leretrait ;
e la durée d’application des charges.

Ces effets peuvent représenter une part importante de la fleche totale des éléments structuraux

[2].

V1.2.4 Moment d’inertie effectif

L’apparition des fissures modifie considérablement la rigidit¢ des éléments en béton armé.
Apreés fissuration, la zone tendue du béton ne participe plus efficacement a la résistance,
tandis que I’acier d’armature continue a reprendre les efforts de traction.

Afin de représenter ce comportement intermédiaire entre section fissurée et non fissurée,
I’ACI 318 adopte I’expression du moment d’inertie effectif proposée par Branson [1,3].

Lorsque :
My, < M,
La section est considérée comme non fissurée :
lo =14
Lorsque :
M, > M.,

Le moment d’inertie effectif est donné par la formule de Branson :

M\° M,\°
L= (52) ot 1= () |te

e [,: moment d’inertie effectif ;

e I,.: moment d’inertie de la section fissurée transformée ;
e I;: moment d’inertie brut de la section ;

e M,: moment maximal sous charges de service ;

e M_,,: moment de fissuration.
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Cette formulation permet une transition progressive entre les deux états de comportement et
constitue 1’'une des méthodes les plus utilisées pour 1’évaluation des fléches des ¢éléments
fissurés [3].

VI.2.5 Fléches immédiates (Ai)

Les fléches immédiates correspondent aux déformations qui apparaissent dés I’application des
charges sur la structure. Leur évaluation repose sur les principes classiques de la résistance
des matériaux en considérant la rigidité effective de 1’élément structural. Selon I’ACI 318-14,
I’utilisation du moment d’inertie effectif permet de prendre en compte 1’influence de la
fissuration sur la rigidité en flexion des éléments en béton armé [1].

a) Cas des poutres simples, consoles et poutres continues sous charge uniformément
répartie

Pour les cas courants de chargement uniforme, les fléches immédiates peuvent étre évaluées a
9
partir des expressions classiques de I’analyse élastique [1,3].

La relation générale s’écrit :

wlL*
E.l,

Ai=a

e A;: fleche immédiate ;

e w: charge uniformément répartie ;

e L:portée de I’élément ;

e E_.: module d’¢élasticité du béton ;

e [,: moment d’inertie effectif ;

e a: coefficient dépendant des conditions d’appui et du type de chargement.
Les principales expressions utilisées sont les suivantes :
Poutre simplement appuyée
Sous charge uniformément répartie :

B S5wL*
L7 384E,1,
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Console
Pour un porte-a-faux soumis a une charge uniformément répartie :

wlL*

Poutres continues

Dans le cas des poutres continues, la fleche dépend de la répartition des moments et des
conditions d’appui. Des coefficients adaptés sont alors employés selon les recommandations
de I’ACI et les méthodes classiques de calcul [1].

Ces formulations permettent une estimation satisfaisante des déformations instantanées tant
que le comportement demeure principalement €lastique.

b) Cas généraux
Pour les configurations structurales complexes, notamment lorsque :
e La géométrie varie le long de la portée ;
o Plusieurs travées interagissent ;
e La fissuration est non uniforme ;
e Oulorsque le systeme structural présente un comportement tridimensionnel,
Les méthodes analytiques simplifiées deviennent insuffisantes.
Dans ces situations, les déformations sont généralement évaluées a 1’aide :
o De méthodes analytiques avancées ;

e Oude logiciels de calcul numérique utilisant la méthode des éléments finis (Finite
Element Method — FEM) [4].

Cette approche permet une représentation plus réaliste de la rigidité globale de la structure et
de la redistribution des efforts.

e Calcul selon les combinaisons de charges

Conformément a I’ACI 318, les fleches immédiates doivent étre évaluées pour différentes
combinaisons de charges afin de distinguer les effets instantanés des effets différés [1].

Les principales vérifications sont réalisées pour :
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Charges permanentes Ap;
DL =SW + SDL

Charges soutenues Agys
DL +yLL

Charges totales Aror
DL + LL

V1.2.6 Fleches a long terme

Contrairement aux fléches immédiates, les fleches a long terme évoluent progressivement
sous ’effet des propriétés rhéologiques du béton. Ces déformations supplémentaires résultent
principalement :

e Du fluage ;
e Du retrait ;
e De la durée d’application des charges.

Le béton étant un matériau viscoélastique, sa déformation augmente avec le temps sous une
contrainte constante. Ainsi, les fleches différées peuvent devenir largement supérieures aux
fleches instantanées et doivent étre évaluées avec attention lors des vérifications de
serviceabilité [2,4].

L’ ACI propose principalement deux approches pour 1’évaluation des déformations a long
terme.

VI1.2.6.1 Méthode 1 : Multiplicateur a long terme selon ’ACI 318

L’ACI 318 adopte une approche simplifiée fondée sur I'utilisation d’un multiplicateur
permettant d’estimer la déformation additionnelle due au fluage et au retrait [1].

Cette méthode repose sur I’hypothése que la déformation différée peut €tre obtenue a partir de
la fleche immédiate produite par la charge soutenue.

La déformation supplémentaire est donnée par :

Apr = Apd;

Ou:

139|Page



E.N.ST.P Etude paramétrique

e A;r: fleche supplémentaire a long terme ;
e A;: fléeche immédiate due aux charges soutenues ;
e A,: multiplicateur de long terme.
Selon I’ ACI, ce multiplicateur dépend :
e Dutemps;
e Du taux d’armatures comprimées ;
e Des conditions de chargement [1].

Le multiplicateur est défini par :
=77
A7 1+50p

Ou:
e p':taux d’armatures comprimées ;
e ¢: facteur dépendant du temps.

Les valeurs recommandées pour sont présentées dans le tableau suivant.

Temps &
3 mois 1.0
6 mois 1.2
12 mois 1.4
5 ans ou plus 2.0

Tableau VI.1 : Valeurs du facteur en fonction du temps [1]

Cette approche simplifiée est largement utilisée pour les vérifications courantes des dalles et
poutres a sens unique [1].
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D’autres valeurs de & pour une période inferieure a 5 ans (a partir de la Figure VI.1)

L} = : ., L L] L L4 L}
0136 12 18 24 30 3 48 (S1e
Duration of lcad, months

Figures VI.1 : Multiplicateurs pour les déformations a long
terme [19]

V1.2.6.2 Méthode 2 : Méthode modifiée du Comité ACI 435

Lorsque I’objectif est d’évaluer séparément les effets du fluage et du retrait, I’ACI Comité
435 recommande une méthode plus détaillée [2].

Cette approche distingue explicitement les deux mécanismes responsables des déformations
différées.

Apr = Agr + Agp

1. Fléche due au fluage A,

Le fluage correspond a 1’augmentation progressive de la déformation sous une contrainte
maintenue.

La composante de fleche due au fluage peut étre exprimée sous la forme :

A = (D4

Ou:
e A, fleche due au fluage ;
o @(t): coefficient de fluage au temps t;
e A;: fleche immédiate.

Le coefficient de fluage dépend :
o De I’age du béton lors du chargement ;
e De I’humidité relative ;
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Des dimensions de I’élément ;

Des caractéristiques du béton [2].

Etude paramétrique

L’ACI 435R-95 introduit des facteurs correctifs permettant d’ajuster le coefficient de fluage
pour des conditions non standards.
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0.95 A \'° 1.13 (¢ 9-99%) (Steam)
0.9 B ~3 Moistcured A
% 7 days
0.8
o.8 Steam cured
= 2-3 davys -r\
i - 3
0-75% 3620 30 a0 50 6o
(a) Age at loading t, days
1.0
0.9 T ‘K
S in.
<Sc.e
&3 I I~
- 1.12-0.02gin.
0.6 K3 = {{3:33838535a0 v T~
c 10 2 30 20 50 60
cm
- n s . s A P |
o S 10 15 20
) Minimum thickness, d, in.
31.710 I
1.05
K 1.0
0.95 .4 =
K7 = 0.88 + 0.0024 F
0.9' 2 " a
3C 40 50 60 70

(e) Fine s (<No. 4 sieve), F%

2s

1.0
\
0.9 ~]
.8
Kﬁo
0.7 ~]
0.6 K< 1:4H=40%
o.sl <Al1.27-0,0067 H: H=40%
o 40 50 60 70 80 S0 100
(b) Relative humidity,H %
1.9
1.2
<3
1.0 /r ]
0.8 —
~Ke — {(182 + 0.067s in
0.6 - 0.82 + 0.026s cm
[3) 5 10 15 20
cm
s 2 3 IS -
o 2 4 6 8
Slump, s, in
(a)
1.8
K __{ 0.96 + 0.09A4 : A~ 6%
1.6 - 1: A=~ 6%
1.4 /
= 5 /
1.0
0.8
o 2 a4 [ 8 10 12 14 16
(3] Air content, A%5

Figure V1.2 : Facteurs de correction du fluage pour des conditions non standard

(ACI435R-95) [2]

Les conditions standards retenues par 1’ ACI sont résumées ci-dessous.

Parameétre

Condition standard

Humidité relative

40 %

Age du béton au chargement

3 jours (vapeur) ou 7 jours (cure humide)

Dimension minimale 6 pouces
Affaissement 3 pouces
Granulats fins 50 %
Teneur en air 6 %

Tableau VI.2 : Conditions standards influengant le fluage selon 'ACI 435R-95 [2]
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Ces paramétres influencent directement 1I’amplitude des déformations différées.

2. Fleche due au retrait Ay,
Le retrait du béton constitue une seconde source importante de déformation différée. Contrairement au
fluage, il peut se développer méme en absence de chargement extérieur.

Asp = K, + @gp - L?
Coefficient K g},
e 0,125 : poutre simple
e 0,50 : porte-a-faux
e 0,09 : travée avec une extrémité continue
e 0,08 : deux travées continues

e 0,07 : deux extrémités continues

Selon I’ACI 435R-95, la courbure de retrait s’écrit [2] :
Ysn: =k ESTh
Ou:
e (@gp: courbure de retrait ;
e k: coefficient dépendant des conditions structurales ;
e h: hauteur de la section ;
e & déformation de retrait.
La déformation de retrait dépend principalement :
e Dutemps;
e Des conditions de cure ;
e Des conditions environnementales ;

o Des propriétés du béton [2].
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Les coefficients correctifs proposés par I’ACI 435 permettent de représenter I’influence de
conditions non standards sur le retrait et sur la fléche totale a long terme.

Déformation de retrait ultime

Eshy = 780 X 1076 -y,

&spy - déformation de retrait ultime

y,: facteur de correction de retrait
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Figures VI.3 : Facteurs de correction du retrait pour des conditions non
standard (ACI435R-95) [2]
Remarque

La procédure présentée précédemment s’applique principalement aux dalles et poutres a sens

unique.

Si:

dalles a double sens — la méme procédure peut étre appliquée en considérant :

e Les bandes de poteaux

e Les bandes médianes

Cette approche est détaillée dans le document ACI 435R-95.

De nos jours, 1’utilisation des logiciels de calcul basés sur la méthode des ¢léments finis (FEM)

permet d’évaluer les déflexions :
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o Plus rapidement

e Avec une meilleure précision

V1.3 Techniques de conception pour controler la déflexion

Plusieurs solutions peuvent étre adoptées dés la phase de conception afin de limiter les fléches :

Augmentation de I’épaisseur de la section

e Augmente I’inertie de 1’élément

e Réduit les effets du fluage C, et du retrait &g,
Augmentation de la largeur de la section

e Augmente I’inertie

o Effet moins significatif que I’augmentation de la hauteur
Ajout d’armatures de compression

e Réduit la déformation incrémentielle

e Diminue la déflexion totale (effet modér¢)
Ajout d’armatures de traction

e Augmente le moment d’inertie effectif

e Réduit tous les types de fleches
Application de la précontrainte

o Introduit une contre-fleche

e Améliore significativement le comportement en service
Modification de la géométrie structurale

e Réduction des portées (ajout de poteaux)

e Création de systemes bidirectionnels (ajout de poutres secondaires)

e Augmentation de la rigidité des appuis
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V1.4 Calcul des fléches a I’aide du logiciel ETABS (avec exemple résolu)

L’évaluation des fléches des structures en béton armé a I’aide du logiciel ETABS repose sur une
modélisation numérique intégrant les effets de la fissuration, du fluage et du retrait du béton. La
procédure d’analyse implémentée dans ETABS s’appuie principalement sur 1’approche
développée par Ghali, Favre et Elbadry dans [’ouvrage Concrete Structures :@ Stresses and
Deformations [4]. Cette approche permet une estimation plus réaliste des déformations différées
en tenant compte du comportement évolutif du béton sous charges soutenues.

L’approche de Ghali—Favre est également mentionnée dans le document ACI 435R-95 comme
une méthode complémentaire aux approches simplifiées proposées par I’ACI pour le calcul des
fleches a long terme [2]. Parmi les méthodes présentées dans I’ACI, la méthode 2 présente une
plus grande similitude avec [’approche Ghali-Favre, puisqu’elle distingue explicitement les

contributions respectives du fluage et du retrait, contrairement a la méthode 1 fondée sur
I’utilisation d’un multiplicateur global des déformations différées [2,4].

VI1.4.1 Cas de charges considérés dans ETABS

Le calcul des déformations dans ETABS repose sur trois cas d’analyse permettant de représenter
successivement le comportement immédiat et différé des éléments en béton armé.

e Cas 1: Analyse fissurée a court terme sous charges totales
Le premier cas correspond a I’analyse des sections fissurées soumises aux charges de service a
court terme. Cette analyse est réalisée en utilisant le module d’¢lasticité instantané du béton et la
combinaison de charges :

DL + LL

Avec: Y =0
Cette ¢étape permet de déterminer la déformation immédiate totale résultant des charges
appliquées a court terme [4].

e (Cas 2 : Analyse fissurée sous charges soutenues
Le deuxieme cas représente |’analyse des sections fissurées soumises aux charges permanentes
ainsi qu’a la partie soutenue des charges d’exploitation, toujours avec le module d’élasticité
instantané du béton. La combinaison considérée est :

DL + LL

Avec : Y = 0,25
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Cette valeur correspond généralement a I’hypothése selon laquelle 25 9% des charges
d’exploitation sont soutenues dans le temps.

Ce cas permet d’évaluer la part des déformations susceptibles d’évoluer ultérieurement sous
I’effet du fluage [2,4].

e Cas 3 : Analyse fissurée a long terme
Le troisieme cas correspond a I’analyse des sections fissurées a long terme, en intégrant
explicitement les effets différés du béton, notamment le fluage et le retrait. Cette analyse est
réalisée sous la combinaison :
DL +yLL
Avec : Y = 0,25
Mais en utilisant cette fois un module d’¢lasticité¢ effectif a long terme, permettant de représenter

la diminution progressive de la rigidité du béton sous charges soutenues [2,4].

Cette analyse fournit ainsi la déformation totale différée associée aux phénomenes rhéologiques
du béton.

V1.4.2 Combinaison des déflexions

Selon la procédure adoptée dans ETABS, la déflexion totale a long terme est obtenue par
combinaison linéaire des trois cas précédemment définis :

Ajr =Cas3 + (Cas1— Cas 2)
Ou:

A;r : Représente la déflexion totale a long terme.
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A Load case Data

General

Load Case Name Design...
Load Case Type
Mass Source

Analysis Model

Initial Conditions
(® Zero Initial Conditions - Start from Unstressed State
O Centinue from State at End of Nonlinear Case (Loads at End of Case ARE Included)

Nonlinear

Loads Applied

Load Name Scale Factor

G 1

Q terrasse inacc

Other Parameters
Modal Load Case
Geometric Nonlinearity Option

Modify/Show...
Modify/Show...
Modify/Show...
Modify/Show...

Lead Application Full Load
Results Saved

Final State Only
Floor Cracking Analysis | Cracked (Short Term)

Nonlinear Parameters | Default - Iterative Event-to-Event

FigureVI.4:Cas 1:DL+LL

E Load Case Data

General

Load Case Name

‘ ‘ Design...

Load Case Type
Mass Source I Previous v}

Analysis Model |Defaute

Initial Conditions
(@ Zero Initial Conditions - Start from Unstressed State

(O Continue from State at End of Nonlinear Case (Loads at End of Case ARE Included)

Nonlinear Case [

Loads Applied

Load Type
Load Pattern

Load Pattern

Load Name Scale Factor

G 1

Q terrasse inacc 0.25

Other Parameters

Modal Load Case [Modal v|
Geometric Neonlinearity Option |None e ‘
Load Application [Full Load Modify/Show...
Results Saved | Final Stete Only Modify/Show...

Floor Cracking Analysis ‘ Cracked (Long Term)

Nonlinear Parameters | Default - Iterative Event-to-Event

oK Cancel |

Figures VI.6: Cas3:DL+0.25-LL

| Nonlinear static v | Notes..

Etude paramétrique

A Load Case Data *
General
Load Case Name Design...
Load Case Type Nonlinear Static b Notes...
Mass Source Previous v
Analysis Model Default
Initial Conditions
(®) Zero Initial Conditions - Start from Unstressed State
O Continue from State at End of Nonlinear Case (Loads at End of Case ARE Included)
Loads Applied
Load Type Load Name Scale Factor o
D attern G 1 Add
Other Parameters
Medal Load Case Modal -
Geometric Nonlinearity Option None ~
Load Application | Full Load Modify/Show...
Results Saved | Final State Only Modify/Show...
Floor Cracking Analysis | Cracked (Short Term) Modify/Show...
Nonlinear Parameters | Default - Iterative Event-to-Event Modify/Show...
OK Cancel
FigureVI.5:Cas2:DL+0.25-LL
E Load Combination Data
General Data
Load Combination Name ‘
Combination Type v ‘
s |
Auto Combination
Define Combination of Load Case/Combo Results
Load Name Scale Factor
1 | Add
LCase2 -1 Delete
LCase3 1
oK | ~ Cancel

Figures VI.7 : La combinaison de la déflexion
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Le modele structural étudié est constitué de poutres et de dalles en béton armé, dont le
ferraillage a ¢été déterminé et présenté dans le chapitre précédent. Ces armatures ont ¢été
dimensionnées de maniére a assurer la résistance de la structure aux sollicitations appliquées,
tout en prenant en considération les effets différés du béton, notamment le retrait et le fluage,
susceptibles d’influencer significativement le comportement en service a long terme.

Les principales caractéristiques du mode¢le retenu sont résumées comme suit :

« Epaisseur de la dalle :
L’¢épaisseur de la dalle en béton armé est fixée a :

h=20cm

e Résistance du béton :
Le béton utilisé présente une résistance caractéristique a la compression égale a :

fC28 = 25 MPa

e Taux de ferraillage :
Le taux d’armatures adopté pour les dalles est défini par :

ps = ps = 0,0054
Soit :

ps = ps = 0,54%

Ce pourcentage d’armatures a ¢été choisi afin d’assurer le contrdle de la fissuration et de
contribuer a la limitation des effets du retrait et du fluage, tout en garantissant la résistance des
dalles sous les charges soutenues et les sollicitations de long terme conformément aux exigences
de serviceabilité [1,2].

Dans le cadre de cette étude, I’évaluation des déformations est réalisée a une échéance de 5000
jours apres D’application des charges. Cette durée permet d’apprécier de manicre représentative
I’influence des phénomenes différés du béton sur le comportement structural, en particulier les
effets cumulés du fluage et du retrait sur I’évolution des fleches [2,4].
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!

Figures VI.8 : la zone d’étude en 3D

Les résultats obtenus a I’issue de cette analyse numérique sont présentés dans la figure suivante,
illustrant la distribution des déflexions au sein de la structure aprés 5000 jours de chargement.La
figure ci-dessous illustre la zone d’étude sélectionnée au sein de la structure, correspondant au

plancher terrasse localisé¢ au niveau le plus sollicité du batiment. Le choix de cette zone se

justifie par I’'importance des charges permanentes qui y sont appliquées, notamment le poids

propre, les charges superposées permanentes et les effets cumulés des sollicitations soutenues.

Ces conditions de chargement en font une région particuliérement représentative pour

I’évaluation du comportement en service et I’analyse des déformations différées.

L’analyse numérique réalisée a I’aide du logiciel ETABS, intégrant les effets du fluage et du
retrait du béton, permet d’obtenir la distribution des déflexions aprés une durée de 5000 jours
de chargement. Les résultats correspondants sont présentés dans la figure suivante.

—

LT T 1 L

Figures VI.9 : Valeurs de déflexion de la structure apres 5000 jours de
chargement.
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Remarque

La zone mise en évidence sur la figure est identifiée comme la région la plus critique en termes
de déflexion, présentant les valeurs maximales de fleche au sein du modele étudié. En raison de
son niveau ¢élevé de sollicitation et de sa sensibilit¢ aux effets différés du béton, cette zone fera
I’objet d’une analyse approfondie dans la section suivante consacrée a 1’étude paramétrique des
dalles pleines. Cette étude est menée sur un panneau de dalle de référence de dimensions 8mx
54m et d’une épaisseur de 20 cm, correspondant a la zone critique identifiée. Par conséquent,
cette région est retenue comme zone d’étude de référence pour I’ensemble des investigations
paramétriques développées dans ce chapitre..

VL5 Etude paramétrique des dalles plates

L’¢tude paramétrique vise a analyser I’influence de certains parametres structuraux et
mécaniques sur le comportement en service des dalles pleines (flat slabs), notamment en termes
de déformations instantanées et différées.

Les analyses numériques sont réalisées a 1’aide du logiciel ETABS, en tenant compte des effets
de la fissuration, du fluage et du retrait du béton conformément aux recommandations de I’ACI
[1,2] et a ’approche de Ghali—Favre [4].

Les parametres étudiés sont :

e L’épaisseur de la dalle ;

e La résistance du béton ;

e Le taux de ferraillage ;

o La largeur des poutres plates.

L’objectif est d’évaluer I’influence de ces parametres sur les fleches a court et a long terme afin
d’identifier les configurations offrant un meilleur comportement en service et un controle
efficace des déformations.

Les résultats obtenus permettront de formuler des recommandations pour une conception plus
performante et durable des structures en béton armé.

VI1.5.1 Distribution des moments au niveau des dalles

Avant D’analyse des fleches, une étude de la distribution des moments fléchissants est réalisée
afin d’évaluer I’influence des poutres plates sur la répartition des efforts.

Les figures suivantes présentent les distributions des moments selon les directions X-X et Y-Y a
1’état limite ultime (ELU) pour deux configurations :

o Dalles sans poutres plates ;
o Dalles avec poutres plates de largeur 200 cm.
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Cette comparaison permet d’apprécier ’effet des poutres plates sur la rigidité globale du systéme
et sur la redistribution des moments dans la dalle.

Direction X-X:
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Figures VI.11 : Distribution des moments selon la direction X-X avec poutres.

152 |Page



E.N.S.T.P Etude paramétrique

Direction Y-Y :

1
BT

fdd

Figures VI.12 : Distribution des moments selon la direction Y-Y sans poutres.

Figures VI.13 : Distribution des moments selon la direction Y-Y avec poutres.
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VI.5.2 Section 1 : Influence de la largeur des poutres et du taux de ferraillage des
dalles sur les fleches différées

Dans cette section, le taux de ferraillage des poutres est maintenu constant a :
p =0.01
Avec une hauteur de poutre fixe :
h =20 cm
L’étude vise a analyser I’influence de la largeur des poutres plates ainsi que du taux de
ferraillage des dalles sur I’évolution des fléches différées au cours du temps, en tenant compte

des effets du fluage du béton conformément aux prescriptions de I’ACI 318 [1].

e Poutres (40 x 20) cm :

Dans un premier cas, des poutres de section (40 x 20) cm sont considérées, avec un taux de
ferraillage des poutres :

p =001

Correspondant a une section d’armatures :

Ag = 800 mm?

Les résultats obtenus pour différents taux de ferraillage des dalles et pour plusieurs échéances
temporelles sont présentés dans le tableau suivant.

Temps (jours) ps = 0.0054 ps =0.0062 ps = 0.0077
7 52.027 56.342 57.088
500 86.511 87.689 85.726
1000 89.002 87.392 87.433
3000 88.876 89.907 87.835
5000 89.706 90.818 89.621

Tableau V1.3 : Valeurs de déflexion (mm) de la zone d’étude en fonction du taux de ferraillage
des dalles et du temps pour des poutres de section (40 x 20) cm.
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Figures VI.14 : Déflexion de la zone d’étude en fonction du taux de ferraillage des
dalles et du temps (jours) pour des poutres plates de largeur 40 cm.

Interprétation

Les résultats montrent que 1’augmentation du taux de ferraillage des dalles entraine une
variation tres limitée des fleches différées, de 1’ordre de 1,3 %. Cette faible influence indique
que la rigidit¢ globale du systéme demeure principalement gouvernée par les caractéristiques
géométriques et mécaniques des €léments structuraux.

Conformément aux recommandations de I’ACI 318 [1], les armatures des dalles contribuent
principalement au contrdle de la fissuration et a I’amélioration de la ductilité, sans modifier

de maniere significative la rigidité globale ni le comportement différé a long terme.

e Poutres (80 x 20) cm :

Pour poursuivre I’analyse, une seconde configuration est étudiée correspondant a des poutres
de section (80 x 20) cm, avec un taux de ferraillage des poutres maintenu constant :

p =001

Et une section d’armatures :

Ag = 1600 mm?
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Les valeurs des déflexions obtenues pour différents taux de ferraillage des dalles et pour
plusieurs échéances temporelles sont présentées dans le tableau suivant.

Temps (jours) ps = 0.0054 ps =0.0062 ps = 0.0077

7 51.027 56.454 55.160

500 80.291 81.620 80.280

1000 82.888 84.236 82.200

3000 86.156 84.548 83.684

5000 86.049 84.435 84.229

Tableau V1.4 : Valeurs de déflexion (mm) de la zone d’étude en fonction du taux de ferraillage
des dalles et du temps pour des poutres plates de section (80 x 20) cm.

Interprétation

Les résultats indiquent qu’une augmentation du taux de ferraillage des dalles entraine une
légére diminution des fléches différées, de 1’ordre de 2 %. Cette réduction demeure toutefois
limitée, ce qui confirme que le comportement en service est principalement gouverné par la
rigidité géométrique des poutres plutdt que par le taux d’armatures des dalles.

L’augmentation de la largeur des poutres contribue néanmoins a améliorer la rigidité globale
du systéme structural et a limiter les déformations a long terme [1].

e Poutres (120 x 20) cm :

Une troisiéme configuration est ensuite étudiée correspondant a des poutres de section (120 X
20) cm, avec un taux de ferraillage des poutres maintenu constant :

p=10.01

Et une section d’armatures :

Ag = 2400 mm?

Les valeurs de déflexion obtenues sont présentées dans le tableau suivant.
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Temps (jours) ps = 0.0054 ps = 0.0062 ps = 0.0077
7 52.892 51.401 53.604
500 75.148 80.617 79.599
1000 80.804 80.348 79.490
3000 83.537 82.517 81.620
5000 83.999 83.073 82.377

Tableau V1.5 : Valeurs de déflexion (mm) de la zone d’étude en fonction du taux de ferraillage
des dalles et du temps pour des poutres plates de section (120 x 20) cm.
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Figures VI.15 : Déflexion de la zone d’étude en fonction du taux de ferraillage des dalles
(ps; ps)et du temps (jours) pour des poutres plates de largeur 120 cm.

Interprétation

Les résultats mettent en ¢évidence une stabilisation progressive des fleches avec
I’augmentation de la largeur des poutres. Les variations liées au taux de ferraillage des dalles
demeurent inférieures a 2 %, confirmant ainsi le role secondaire des armatures dans Ia
limitation des déformations différées.

L’augmentation de la largeur des poutres améliore en revanche la rigidité globale du systéme
structural, ce qui contribue a réduire les effets du fluage et a améliorer le comportement en
service [1,2].
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e Interprétation générale de Section 1

L’¢tude paramétrique réalisée dans cette section montre que la largeur des poutres influence
modérément les fléches différées, avec une réduction maximale de I'ordre de 6 a 7 % entre les
configurations étudiées.

En revanche, I’influence du taux de ferraillage des dalles demeure trés limitée, avec des
variations généralement inférieures a 2 %. Ces résultats indiquent que la rigidité globale du
systétme est principalement controlée par la géométrie des poutres, tandis que 1’évolution des
fleches dans le temps reste dominée par les effets du fluage du béton, conformément aux
recommandations de I’ACI 318 [1].

VI1.5.3 Section 2 : Influence de la largeur et de la hauteur des poutres sur les fleches
différées

Dans cette section, le taux de ferraillage des dalles est maintenu constant :
ps = 0.005
Ainsi que le taux de ferraillage des poutres :
p=10.01
L’objectif est d’analyser l’influence des dimensions géométriques des poutres, notamment
leur largeur et leur hauteur, sur I’évolution des fléches différées des dalles plates au cours du

temps, en tenant compte des effets du fluage du béton conformément aux prescriptions de
I’ACI 318 [1].

e Pourh=20cm

Les calculs sont réalisés pour une hauteur de poutre maintenue constante a :

h=20cm

Et pour différentes largeurs de poutres afin d’évaluer leur influence sur les déformations
différées.

158 |Page



E.N.ST.P Etude paramétrique

Temps (jours) | b=40 cm | b=80 cm | b=120 cm | b=160 cm | b=200 cm | Sans poutres
7 52.027 51.027 52.892 49.945 50.450 122.919
50 86.511 80.291 75.148 76.047 77.873 150.706
500 89.002 82.888 80.804 80.195 79.967 152.341
1000 88.876 86.156 83.537 81.358 82.784 164.808
3000 89.706 86.046 83.999 83.474 82.411 165.290

Table VI.6 : Valeurs de déflexion (mm) de la zone d’étude en fonction de la largeur de la
poutre et du temps (jours) pour un taux de ferraillage des dalles ( pg = 0.005), un taux
de ferraillage des poutres (p = 0.01 )et une hauteur de poutre de 20 cm.

180
160 —
140 /
E 120
% 100
S 80
2 60 /
40
20
0
7 500 1000 3000 5000
jours(j)
= b=40cm = bh=80cm —b=120cm
—b=160cm sans poutres b=200cm

Figures VI.16 : Déflexion (mm) de la zone d’étude en fonction de la largeur de la poutre et
du temps (jours) pour un taux de ferraillage des dalles (pgs = 0.005), un taux de ferraillage
des poutres (p = 0.01 )et une hauteur de poutre de 20 cm.

Interprétation

Les résultats montrent que I’augmentation de la largeur des poutres entraine une diminution
progressive des fléches différées. Pour une hauteur de 20 cm, la réduction observée demeure
toutefois modérée, avec des valeurs minimales obtenues pour les poutres de plus grande
largeur.

En comparaison, le modele sans poutres présente des déformations nettement plus
importantes, largement supérieures a celles des configurations avec poutres. Cette différence
met en évidence le rdle des poutres dans 1’amélioration de la rigidit¢ globale du systéme et
dans la limitation des effets du fluage sur les déformations a long terme [1,2].
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Cependant, malgré cette amélioration, certaines configurations restent supérieures aux limites
de serviceabilit¢ recommandées par I’ACI 318 [1], ce qui montre que l’augmentation de la
largeur seule ne suffit pas a assurer un contréle optimal des fléches lorsque la hauteur des
poutres demeure faible.

e Pourh=25cm

Dans cette deuxiéme configuration, la hauteur des poutres est fixée a :

h=25cm

Avec un taux de ferraillage des dalles maintenu constant :

ps = 0.005

Et un taux de ferraillage des poutres :

p =0.01

L’objectif est d’évaluer D’effet combiné de la largeur et de la hauteur des poutres sur les
fleches différées des dalles plates sous I’action du fluage du béton.

Temps (jours) | b=40 cm | b=80 cm | b=120 cm | b=160 cm | b=200 cm | Sans poutres
7 40.335 38.219 38.038 37.893 36.821 122.919
50 60.537 57.596 56.158 54.385 41.323 150.706
500 62.286 59.542 58.908 56.149 55.644 152.341
1000 63.679 59.805 58.370 57.082 55.882 164.808
3000 63.782 59.737 58.955 56.225 55.305 165.290

Table VI.7 : Valeurs de déflexion (mm) de la zone d’étude en fonction de la largeur de la poutre et
du temps (jours) pour un taux de ferraillage des dalles (p; = 0.005), un taux de ferraillage des
poutres (p = 0.01 )et une hauteur de poutre de 25 cm.
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Figures VI.17 : Déflexion (mm) de la zone d’étude en fonction de la largeur de la
poutre et du temps (jours) pour un taux de ferraillage des dalles (pg = 0.005), un
taux de ferraillage des poutres (p = 0.01)et une hauteur de poutre de 25 cm.

Interprétation
Les résultats montrent que 1’augmentation simultanée de la hauteur des poutres a 25 cm et de
leur largeur entraine une réduction plus marquée des fleches différées. La diminution

observée atteint environ 13 % entre les poutres de 40 cm et celles de 200 cm de largeur.

Malgré cette amélioration, plusieurs configurations présentent encore des déformations
supérieures a la fleche admissible recommandée par I’ACI 318 :

L/240 = 33.33 mm

En particulier pour les faibles largeurs de poutres et pour les temps de chargement €levés.
L’écart important observé entre les modeles avec poutres et sans poutres confirme le rdle
favorable des poutres dans 1’augmentation de la rigidit¢ globale du systtme et dans la

limitation des effets du fluage sur le comportement en service [1,2].

e Pourh=30cm

Dans cette troisieme configuration, la hauteur des poutres est portée a :

h =30 cm

Tout en maintenant constants le taux de ferraillage des dalles :
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ps = 0.005
Et le taux de ferraillage des poutres :

p =0.01

Cette analyse vise a évaluer l'effet de I’augmentation de la hauteur des poutres combinée a la
variation de leur largeur sur les fléches différées des dalles plates.

Temps (jours) | b=40cm | b=80 cm | b=120 cm | b=160 cm | b=200 cm | Sans poutres
7 35.216 32.796 31.370 30.643 29.453 122.919
50 50.517 45.768 44.377 42.698 41.307 150.706
500 52.046 45.617 44.921 43.670 41.323 152.341
1000 52.064 48.512 45.718 44.549 43.028 164.808
3000 53.935 47.375 45.512 44.977 43.335 165.290

Table VI.8 : Valeurs de déflexion (mm) de la zone d’étude en fonction de la largeur de la poutre et du
temps (jours) pour un taux de ferraillage des dalles ( pg = 0.005 ), un taux de ferraillage des poutres
(p = 0.01)et une hauteur de poutre de 30 cm.
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Figures VI.18 : Déflexion (mm) de la zone d’étude en fonction de la largeur de la poutre et du
temps (jours) pour un taux de ferraillage des dalles (ps = 0.005), un taux de ferraillage des
poutres (p = 0.01 )et une hauteur de poutre de 30 cm.

Interprétation
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Pour une hauteur de poutre égale a 30 cm, les résultats montrent une réduction plus
importante des fleches différées avec 1’augmentation de la largeur des poutres. La diminution
observée atteint environ 16 % entre les différentes largeurs étudiées, les plus faibles
déformations étant obtenues pour une largeur de 200 cm.

Certaines configurations deviennent conformes a la fléche admissible prescrite par ’ACI 318
L/240 = 33.33 mm

Notamment pour les grandes largeurs de poutres et aux courtes durées de chargement.
Ces résultats confirment que I’augmentation de la hauteur des poutres améliore
significativement ’inertie flexionnelle du systéme structural, permettant ainsi de limiter plus

efficacement les déformations différées dues au fluage du béton [1,2].

e Pourh=35cm

Dans cette derniére configuration, la hauteur des poutres est fixée a :

h=35cm

Avec un taux de ferraillage des dalles maintenu constant :

ps = 0.005

Et un taux de ferraillage des poutres :

p =001

Cette analyse vise a examiner D’effet combiné de I’augmentation de la hauteur et de la largeur
des poutres sur les fleches différées des dalles plates.
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Temps (jours) | b=40 cm | b=80 cm | b=120 cm | b=160 cm | b=200 cm | Sans poutres
7 30.429 27.319 25.420 24.381 22.374 122.919
50 42.284 37.625 35.108 33.187 30.366 150.706
500 44.042 38.432 35.451 33.931 30.891 152.341
1000 44.066 39.065 36.468 34.658 32.152 164.808
3000 44.356 39.207 36.561 34.679 32.398 165.290

Table VI.9 : Valeurs de déflexion (mm) de la zone d’étude en fonction de la largeur de la
poutre et du temps (jours) pour un taux de ferraillage des dalles ( pg = 0.005), un taux de
ferraillage des poutres (p = 0.01 )et une hauteur de poutre de 35 cm.
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Figures VI.19 : Déflexion (mm) de la zone d’étude en fonction de la largeur de la poutre
et du temps (jours) pour un taux de ferraillage des dalles ( pg = 0.005 ), un taux de
ferraillage des poutres (p = 0.01 )et une hauteur de poutre de 35 cm.

Interprétation

Les plus faibles valeurs de fléche différée sont obtenues pour les poutres de hauteur h =
35cm et de largeur b = 200cm. La réduction des déformations atteint environ 26 % entre les
largeurs extrémes étudiées.

Plusieurs configurations satisfont la limite admissible de déflexion prescrite par I’ACI 318 :

L/240 = 33.33 mm
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Notamment pour les poutres de grande largeur. Ces résultats montrent que [’augmentation
simultanée de la hauteur et de la largeur améliore significativement la rigidité globale du systéme
structural, permettant un meilleur controle des déformations différées et une amélioration du
comportement en service [1].

e Interprétation générale de la Section 2

L’étude paramétrique met en évidence I’influence importante des dimensions géométriques des
poutres sur les fleches différées des planchers de type flat slab.

L’augmentation de la largeur des poutres entraine une réduction progressive des déformations,
tandis que l’augmentation de la hauteur produit ’effet le plus significatif grace a [’amélioration
de I’inertie flexionnelle et de la rigidité globale du systéme structural.

Les résultats montrent également que les configurations avec poutres présentent des
déformations nettement inférieures a celles du modéle sans poutres, particulierement pour les
grandes largeurs et hauteurs étudiées. Les variantes correspondant a :

h=30cm

Et

h=35cm

Offrent les meilleures performances en service et permettent, dans plusieurs cas, de satisfaire la
limite admissible imposée par I’ACI 318 :

L/240 = 33.33 mm

A Dinverse, le modéle sans poutres présente des fléches largement supérieures aux limites
admissibles, confirmant ainsi le role fondamental des poutres dans la limitation des effets du
fluage, le controle des fleches différées et 1’amélioration du comportement a long terme des
dalles plates [1,2].

V1.5.4 Section 3 : Influence de la résistance du béton sur les fleches différées

Dans cette section, les dimensions des poutres sont maintenues constantes (80 X 20) cm, ainsi
que le taux de ferraillage des poutres (pp = 0.01 )

L’¢tude vise a analyser l’influence de la résistance a la compression du béton fc28ainsi que du
taux de ferraillage des dalles sur I’évolution des fleches différées dans le temps, conformément
aux prescriptions de I’ACI 318.
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Les calculs sont réalisés pour différentes classes de béton, comprises entre 25 MPa et 40 MPa,

afin d’évaluer Dleffet du module d’¢lasticit¢ et des phénomenes de fluage sur 1’évolution des
fléches au cours du temps.

L’analyse est menée en considérant différentes valeurs du taux de ferraillage des dalles, tout en
maintenant constants les autres parametres du modele.

e Pour un béton de 25 MPa

Dans cette premiere configuration, la résistance caractéristique du béton est fixée a :

f; = 25 MPa

Les valeurs des fleches différées obtenues pour différents taux de ferraillage des dalles et pour
plusieurs échéances temporelles sont présentées dans le tableau suivant.

Temps (jours) ps = 0.0054 ps =0.0062 ps = 0.0077
7 47.388 52.395 55.065
500 80.921 81.755 79.509
1000 83.169 83.479 80.572
3000 82.900 84.099 82.286
5000 85.082 84.311 83.541

Table VI.10 : Valeurs de déflexion (mm) de la zone d’étude en fonction du taux de ferraillage
des dalles (pg; pe)et du temps (jours) pour une qualité de béton de 25 MPa.
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Figures VI1.20 : Déflexion de la zone d’étude en fonction du taux de ferraillage des dalles
(ps; ps)et du temps (jours) pour une qualité de béton de 25 MPa.
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Interprétation

Les résultats montrent que les fleéches différées demeurent relativement élevées pour un béton

de 25 MPa, en raison de son module d’¢lasticité plus faible et de I’influence plus marquée du
fluage.

L’effet du taux de ferraillage des dalles reste toutefois limité, avec des variations
généralement inférieures a 2 %, confirmant que le comportement différé est principalement

gouverné par les propriétés mécaniques du béton plutét que par le pourcentage d’armatures
[1,2].

e Pour un béton de 30 MPa

Dans cette deuxiéme configuration, la résistance caractéristique du béton est fixée a :

f; =30 MPa

L’objectif est d’évaluer l'influence de 1’augmentation de la résistance du béton sur les fleches
différées des dalles plates, tout en conservant les mémes parameétres géométriques et de

ferraillage.
Temps (jours) ps = 0.0054 ps =0.0062 ps = 0.0077
7 45.271 43.766 45.205
500 65.913 72.097 72.737
1000 67.252 74.536 72.549
3000 66.341 74.952 75.081
5000 69.970 76.494 75.308

Tableau VI.11 : Valeurs de déflexion (mm) de la zone d’étude en fonction du taux de ferraillage
des dalles (pg; ps)et du temps (jours) pour une qualité de béton de 30 MPa.
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Figures VI.21 : Déflexion de la zone d’étude en fonction du taux de ferraillage des dalles
(ps; ps)et du temps (jours) pour une qualité de béton de 30 MPa.

Interprétation

Les résultats montrent qu’une augmentation de la résistance du béton a 30 MPa entraine une
réduction des fleches différées d’environ 10 % par rapport au béton de 25 MPa. Cette
ameélioration est principalement liée a 1’augmentation du module d’élasticité du béton, qui
accroit la rigidité du systéme structural et limite les effets du fluage a long terme [1,2].

L’influence du taux de ferraillage des dalles demeure relativement faible, confirmant que les

déformations différées sont principalement gouvernées par les propriétés mécaniques du
béton.

e Pour un béton de 35 MPa

Dans cette troisiéme configuration, la résistance caractéristique du béton est fixée a :

f; =35 MPa

Cette analyse vise a examiner linfluence d’un béton de plus forte résistance sur le
comportement différé des dalles plates et sur I’évolution des fleches a long terme.
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Temps (jours) ps = 0.0054 ps = 0.0062 ps = 0.0077
7 41.555 39.366 38.963
500 60.974 61.297 63.778
1000 61.587 62.947 65.353
3000 63.524 59.118 66.474
5000 63.862 62.530 65.446

Tableau VI1.12 : Valeurs de déflexion (mm) de la zone d’étude en fonction du taux de ferraillage des
dalles (pg; pe)et du temps (jours) pour une qualité de béton de 35 MPa.
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Figures VI1.22 : Déflexion de la zone d’étude en fonction du taux de ferraillage des dalles
(ps; ps)et du temps (jours) pour une qualité de béton de 35 MPa.

Interprétation

Les résultats montrent qu’avec :

f; = 35 MPa

Les fleches différées diminuent davantage, avec une réduction d’environ 23 % par rapport au
béton de 25 MPa. Cette amélioration est attribuée a I’augmentation du module d’¢lasticité¢ et a

la diminution relative des effets du fluage, conduisant a un comportement différé¢ plus stable
et a un meilleur contrdle des déformations a long terme [1,2].
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L’influence du taux de ferraillage des dalles demeure secondaire, tandis que la qualité du
béton apparait comme un parameétre déterminant dans la limitation des fleches différées.

e Pour un béton de 40 MPa

Dans cette derniére configuration, la résistance caractéristique du béton est fixée a :

f! = 40 MPa

L’objectif est d’évaluer D’effet d’un béton a haute résistance sur la réduction des fléches
différées et sur le comportement a long terme des dalles plates.

Temps (jours) ps = 0.0054 ps =0.0062 ps = 0.0077

7 37.232 35.519 34.275
500 54.115 55.533 55.003
1000 56.700 55.606 56.134
3000 58.029 58.580 59.590
5000 57.737 57.481 58.736

Tableau VI.13 : Valeurs de déflexion (mm) de la zone d’étude en fonction du taux de ferraillage des
dalles (pg; ps)et du temps (jours) pour une qualité de béton de 40 MPa.
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Figures VI.23 : Déflexion de la zone d’étude en fonction du taux de ferraillage des
dalles (pg; ps)et du temps (jours) pour une qualité de béton de 40 MPa.
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Interprétation
Les plus faibles valeurs de fleche différée sont obtenues avec un béton de :
f¢ =40 MPa
La réduction des déformations atteint environ 31 % par rapport au béton de 25 MPa, ce qui

confirme Dl'influence importante de la résistance du béton sur la limitation des effets du fluage
et sur le controle des déformations a long terme [1,2].

e Interprétation sénérale de la Section 3

L’étude paramétrique met en évidence I’influence significative de la résistance du béton sur
les fléches différées des dalles plates.

L’augmentation de f; entraine une amélioration du module d’élasticité du béton et une
réduction des effets du fluage, conduisant ainsi a une diminution progressive des
déformations a long terme. Les bétons de 35 MPa et 40 MPa présentent les meilleures
performances, avec une réduction notable des fléches par rapport au béton de 25 MPa.

A Tinverse, ’influence du taux de ferraillage des dalles demeure limitée dans 1’ensemble des
configurations ¢étudiées, confirmant que le comportement différé est principalement gouverné
par les propriétés mécaniques du béton.

Ces résultats sont cohérents avec les recommandations de I’ACI 318 et de I’ACI 435, qui
soulignent I’importance des caractéristiques mécaniques du béton dans le controle des fleches
différées des structures en béton armé [1,2].

VI1.5.5 Combinaison des tableaux

Cette partie présente une analyse combinée des résultats précédents afin d’évaluer I’influence
du rapport b/hainsi que de la résistance du béton sur I’évolution des fléches différées des flat
slabs.

L’objectif est d’identifier les parametres les plus influents sur la rigidité globale du systéme

structural et sur la limitation des déformations dues au fluage du béton conformément aux
recommandations de I’ACI 318 [1].
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b/h 7j 500 j 1000 j 3000 5000 j
2.00 52.027 86.511 89.002 88.876 89.706
1.60 40.335 60.537 62.286 63.679 63.782
133 35216 50.517 52.064 52.064 53.935
1.14 30.429 42284 44.042 44.066 44356

Tableau VI.14 : Evolution des fléches différées en fonction du rapport b /het du temps pour
des poutres de largeur 40 cm
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Figures V1.24 : Evolution des fléches différées en fonction du rapport b/het du temps

pour des poutres de largeur 40 cm

b/h 7j 500 j 1000 j 3000 5000 j
8.00 49.945 76.047 80.195 81.358 83.474
6.40 37.893 54385 56.149 57.082 56.225
5.33 30.643 42.698 43.670 44.549 44.977
457 24381 33.187 33.931 34.658 34.679

Tableau VI.15 : Evolution des fléches différées en fonction du rapport b/het du

temps pour des poutres de largeur 160 cm
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Figures VI.25 : Evolution des fléches différées en fonction du rapport b/het du
temps pour des poutres de largeur 160 cm

Interprétation

Les résultats montrent que la diminution du rapport b/h, obtenue principalement par
I’augmentation de la hauteur des poutres, entraine une réduction importante des fleches
différées.

Pour :

b =40 cm

La réduction des déformations atteint environ 50 %, tandis que pour :

b =160 cm

Elle atteint pres de 58 %.

Ces résultats confirment que la hauteur des poutres exerce une influence majeure sur I’inertie
flexionnelle et sur la rigidit¢ globale du systéme structural. Les poutres plus hautes permettent
ainsi de limiter plus efficacement les effets du fluage et d’améliorer le comportement en
service a long terme [1,2].
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Influence de la résistance du béton sur les fleches différées

L’analyse suivante porte sur l’influence de la résistance du béton f,gsur 1’évolution des
fléches différées, pour un taux de ferraillage constant des dalles :

ps = 0.0054
Temps (jours) 25 MPa 30 MPa 35 MPa 40 MPa
7 47.388 45.271 41.555 37.232
500 80.921 65913 60.974 54.115
1000 83.169 67.252 61.587 56.700
3000 82.900 66.341 63.524 58.029
5000 85.082 69.970 63.862 57.737

Tableau VI.16 : Evolution des fléches différées en fonction de la résistance du béton f,,get du
temps pour un taux de ferraillage des dalles p;, = 0.0054
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Figures V1.26 : Evolution des fléches différées en fonction de la résistance du béton f,,get
du temps pour un taux de ferraillage des dalles p; = 0.0054

Interprétation

Les résultats montrent que 1’augmentation de la résistance du béton de 25 MPa a 40 MPa
Entraine une réduction des fleches différées d’environ 32 %.

Cette amélioration est principalement liée :
« A ’augmentation du module d’élasticité du béton ;
e A laréduction des effets du fluage ;

« A I’amélioration de la rigidité globale du systéme structural.

174|Page



E.N.ST.P Etude paramétrique

Les bétons de plus forte résistance permettent ainsi un meilleur contréle des déformations
différées et une amélioration du comportement en service des flat slabs, conformément aux
recommandations de ’ACI 318 [1] et de I’ACI 435 [2].

Conclusion

L’¢tude paramétrique réalisée dans ce chapitre a permis d’évaluer I’influence des principaux
parametres structuraux sur les fleches instantanées et différées des flat slabs, conformément
aux recommandations de I’ACI 318.

Les résultats obtenus montrent que le comportement différé des dalles est principalement
gouverné par la rigidité globale du systéme structural ainsi que par les propriétés mécaniques
du béton. L’analyse du taux de ferraillage des dalles met en évidence une influence limitée
sur les fleches, avec des variations généralement inférieures a 2 %. Les armatures contribuent
essentiellement au contréle de la fissuration et a I’amélioration de la ductilité, sans modifier
significativement la rigidité globale du systéme.

En revanche, les dimensions géométriques des poutres exercent une influence déterminante
sur la réduction des fléches différées. L’augmentation de la largeur améliore progressivement
la rigidit¢ du systéme, tandis que 1’augmentation de la hauteur produit I’effet le plus
significatif grace a I’accroissement de [D’inertie flexionnelle. Les résultats montrent que les
poutres de faible hauteur :

h=20cm

Et
h=25cm

Conduisent encore, dans plusieurs configurations, a des fleches supérieures a la limite
admissible de I’ACI 318 :

L/240 = 33.33 mm

Notamment sous ’effet du fluage a long terme.
A I’inverse, les configurations associant des poutres plus hautes :
h =30 cm

Et
h =35cm

A des largeurs importantes :
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b =160 cm
Et
b =200 cm

Présentent les meilleures performances en service, avec une réduction significative des
déformations différées et une conformité plus fréquente aux critéres de serviceabilit¢ de 1’ACI
318. Les plus faibles fleches sont obtenues pour :

h =35cm

Avec une diminution des déformations atteignant environ 26 % entre les largeurs extrémes
étudiées.
L’étude a également confirmé [I’influence importante de la résistance du béton sur le
comportement différé. L’augmentation de fe2s
De 25 MPa a 40 MPa a permis une réduction des fléches d’environ 32 %, en raison de
I’augmentation du module d’¢lasticité et de la diminution des effets du fluage.
En définitive, le contrdle des fleches différées des flat slabs dépend principalement :

e De larigidité géométrique des poutres ;

e De la hauteur des sections ;

e De larésistance du béton ;

o Etdes effets du fluage a long terme.

Ces résultats sont en accord avec les principes de calcul et les recommandations de I’ACI 318
et de I’ACI 435, relatifs au comportement en service des structures en béton armeé [1,2].
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VII.1 Introduction

Les chapitres précédents ont permis d’évaluer le comportement de la structure initiale vis-a-
vis des exigences du RPA 2024. Cette structure, initialement congue selon les dispositions du
RPA  99/version 2003, a ¢été réanalysée conformément aux nouvelles prescriptions
parasismiques afin d’apprécier sa conformité réglementaire et la faisabilité de son ferraillage.

L’¢tude sismique a montré que la structure initiale pouvait satisfaire certaines vérifications
globales du RPA 2024, notamment les déplacements inter-étages, I’effet du second ordre P-A
et la stabilit¢ au renversement. Cependant, le dimensionnement des ¢éléments structuraux a
mis en évidence des sections d’armatures trés importantes dans plusieurs éléments, en
particulier dans les poutres fortement sollicitées. Cette situation conduit a une congestion

importante des armatures, a des espacements réduits et a des difficultés réelles d’exécution
sur chantier.

Par ailleurs, 1’étude paramétrique des déformations différées selon I’ACI a montré que le
systtme de plancher initial, de type dalle pleine sans poutres, présente une sensibilité
importante aux fléches a long terme. Les résultats ont également montré que I’augmentation
du taux de ferraillage des dalles a une influence limitée sur les fleches, tandis que
I’augmentation de la rigidité géométrique des ¢éléments horizontaux constitue une solution
plus efficace pour contrdler les déformations différées [1,2,7].

Dans ce contexte, une nouvelle variante structurale est proposée. Cette variante consiste
principalement a adopter un systeme de dalle avec poutres larges de section :

200 X 35 cm?

Ces poutres sont dimensionnées selon la théorie des bandes afin d’améliorer la rigidit¢ du
plancher, de réduire les fleches différées et de limiter le risque de poingonnement au droit des
appuis. Les éléments horizontaux, a savoir les poutres et les dalles, sont réalisés avec un béton
de résistance caractéristique :

fC28 = 25 MPa
En parallele, afin d’améliorer la rigidité latérale de la structure et la capacité résistante du
systeme de contreventement, 1’épaisseur des voiles a été augmentée de :

25 cma30 cm
De plus, la longueur de certains voiles a été ajustée afin d’obtenir une meilleure répartition
des rigidités et une réponse sismique plus satisfaisante. Les voiles sont réalisés avec un béton

de résistance caractéristique :

f028=35MPa
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Le présent chapitre est consacré a 1’étude de cette nouvelle variante. La premicre partie porte
sur la vérification sismique de la structure proposée selon le RPA 2024. La deuxiéme partie
est consacrée au ferraillage des poutres, des voiles et des dalles conformément au BAEL 91
révisé 99, au CBA93 et au RPA 2024 [3,5,8]. Enfin, une vérification de la fleche selon I’ACI
est effectuée afin de confirmer le comportement satisfaisant du plancher terrasse vis-a-vis des
déformations différées.

VII.2 Justification de la variante structurale proposée

La structure initiale présente deux insuffisances principales. La premiére concerne la
difficult¢ de mise en ceuvre du ferraillage obtenu apres application des exigences du RPA
2024. Les sections d’armatures calculées dans certaines poutres deviennent trés importantes,
ce qui peut nuire a la bonne disposition des barres, a la vibration du béton et a la qualité
d’exécution.

La deuxiéme insuffisance concerne le comportement en service du plancher. L’étude
paramétrique des déformations différées a montré que les fleches a long terme sont fortement
influencées par la rigidit¢é géométrique du systéme porteur. En particulier, 1’augmentation de
la hauteur des poutres est plus efficace que 1’augmentation du taux de ferraillage pour limiter
les déformations différées [1,2,7].

Pour ces raisons, la solution retenue consiste a remplacer le systtme de plancher initial par un
systeme plus rigide comportant des poutres larges. La section adoptée est :

b x h =200 x 35cm?

Cette solution permet d’augmenter I’inertie du plancher, de réduire les fléches différées, de
limiter le risque de poingonnement, de redistribuer les efforts dans les dalles, d’améliorer la
faisabilité du ferraillage et de conserver un comportement sismique conforme au RPA 2024.

En complément de cette modification du systtme de plancher, 1’épaisseur des voiles a été
augmentée de 25 cm a 30 cm, soit une augmentation de :

30 — 25

X 100 = 209
25 %

Cette augmentation permet d’améliorer la rigidité latérale de la structure et de renforcer la
capacité des voiles vis-a-vis des efforts sismiques. La longueur de certains voiles a également
été modifiée afin d’optimiser la répartition des rigidités en plan et en ¢élévation. Toutefois, ces
modifications peuvent influencer le comportement global de la structure ; c’est pourquoi une
vérification de I’effet de noyau est réalisée dans la suite du chapitre.
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Les résistances caractéristiques du béton retenues sont :

fCZS == 25 MPa

Pour les éléments horizontaux, et :

Pour les voiles.

fCZS = 35 MPa

STRUCTURE PROPOSEE

Le tableau suivant résume les principales modifications apportées a la structure.

Elément Structure initiale Structure Justification
proposée
Systeme de Dalle pleine avec Dalle avec poutres | Amélioration de la rigidité
plancher poutres noyées poutres larges et réduction des fléches
Poutres Absentes ou 200 x 35cm? Augmentation de I’inertie
insuffisamment rigides du plancher
Voiles Epaisseur 25 cm Epaisseur 30 cm | Amélioration de la rigidité
latérale
Longueur des voiles Longueurs initiales Certaines Optimisation de la
longueurs répartition des rigidités
modifiées
Béton des éléments fe2s = 25MPa fe2s = 25MPa Résistance conservée pour
horizontaux poutres et dalles
Béton des voiles fe2s = 25MPa fe2s = 35MPa | Amélioration de la capacité

résistante des voiles

Ferraillage Sections importantes et | Ferraillage vérifié Meilleure faisabilité
congestionnées et organisé d’exécution
Serviceabilité Fléches importantes Fléche inférieure a Condition de service
la limite ACI vérifiée
Vérification Selon RPA 2024 Selon RPA 2024 | Maintien de la conformité
sismique parasismique

Tableau VII.1 :

Comparaison entre la structure initiale et la structure proposée
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VIIL.3 Description de la structure proposée

La structure proposée conserve le principe général du contreventement par voiles en béton
armé. Les voiles assurent la reprise des efforts horizontaux dus a I’action sismique et
participent a la limitation des déplacements latéraux.

La modification principale concerne le systéme de plancher. Le plancher initial est remplacé
par un systéme de dalle associée a des poutres larges. Ces poutres sont congues avec une
section :

b =200 cm
h =35cm

La hauteur de 35 cm permet d’augmenter significativement 1’inertie de la section, tandis que
la largeur de 2 m permet de répartir les efforts sur une bande plus large du plancher. Les
¢léments horizontaux, comprenant les dalles et les poutres larges, sont réalisés avec un béton
de résistance caractéristique :

fC28 - 25 MPa

Les voiles sont adoptés avec une €paisseur :

e =30cm

Cette épaisseur résulte d’une augmentation par rapport a I’épaisseur initiale de 25 cm. Elle
permet d’améliorer la rigidité¢ latérale de la structure, d’augmenter la capacit¢ de reprise des
efforts tranchants et de réduire les contraintes dans les voiles. Certains voiles ont également
fait 1’objet d’une modification de longueur afin d’améliorer la répartition des rigidités et
d’assurer une meilleure réponse sismique globale.

Les voiles sont réalisés avec un béton de résistance caractéristique :
fCZS = 35 MPa
Le recours a un béton plus résistant pour les voiles permet d’améliorer leur capacité vis-a-vis

des efforts normaux, des moments fléchissants et des efforts tranchants induits par 1’action
sismique.
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Elément

Caractéristique retenue

Role structural

Poutres larges

200 x 35cm?

Reprise des charges verticales et
amélioration de la rigidité du plancher

Dalles

Dalle pleine armée dans les
deux directions

Transfert des charges vers les poutres

Béton des éléments fe2s = 25MPa Résistance des poutres et des dalles
horizontaux
Voiles Epaisseur 30 cm Contreventement sismique

Béton des voiles

f628 = 35MPa

Amélioration de la résistance des éléments
de contreventement

Longueur des voiles

Certaines longueurs
modifiées

Optimisation de la rigidité latérale

Systeme de
contreventement

Voiles en béton armé

Reprise des efforts horizontaux

Analyse sismique

M¢éthode modale spectrale

Vérification selon RPA 2024

Vérification
complémentaire

Vérification de I’effet de
noyau

Contrdle de la répartition des rigidités

Vérification de service

Fléche selon ACI 318

Controle des déformations différées

Tableau VII.2 : Caractéristiques principales de la structure proposée

VII1.4 Hypotheses de calcul et réglements utilisés

La wvérification de la structure proposée est réalisée en considérant les mémes hypotheses
générales que celles adoptées dans 1’é¢tude de la structure initiale. Les charges permanentes,
les charges d’exploitation, les masses sismiques et les parametres du site sont conservés afin
d’assurer une comparaison cohérente entre les deux variantes.

Les calculs sont réalisés conformément aux réglements suivants :

e Le RPA 2024 pour I’é¢tude sismique, les déplacements inter-étages,
stabilité au renversement et les dispositions parasismiques [8] ;

e Le BAEL 91 révis¢ 99 pour les vérifications a I’état limite ultime et a 1’état limite de
service [3] ;

e Le CBA93 pour les dispositions constructives relatives au béton armé [5] ;

e L’ACI 318 pour la vérification de la fleche et des critéres de serviceabilité [1] ;

e L[’ACI 435R-95 et I’approche de Ghali, Favre et Elbadry pour la prise en compte des
déformations différées dues au fluage et au retrait [2,7].

I’effet P-A, la

Les parametres sismiques adoptés sont ceux du site d’implantation de la structure.
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Paramétre Valeur retenue
Localisation Ain El Turck, wilaya d’Oran
Zone sismique VI
Type de spectre Type 1
Groupe d’importance 1B
Catégorie de site S3
Coefficient d’accélération de zone A 0,30
Coefficient d’importance [ 1,20
Coefficient de site S 1,30
Période caractéristique T, 0,15s
Période caractéristique T, 0,60 s
Période caractéristique T; 2,00 s

Tableau VIL.3 : Paramétres sismiques de calcul

VILS Vérification sismique de la structure proposée selon le RPA
2024

VII. 5.1 Vérification de I’effet de noyau
Dans la nouvelle variante structurale, certaines caractéristiques des voiles ont ¢été modifiées,
notamment [’épaisseur qui est passée de 25 cm a 30 cm, ainsi que la longueur de certains
voiles. Ces modifications permettent d’améliorer la rigidité latérale et la résistance aux efforts
sismiques. Toutefois, elles peuvent également modifier la répartition des rigidités en plan et
conduire éventuellement a un effet de noyau.
Pour cette raison, une vérification de I’effet de noyau a été effectuée conformément aux
prescriptions du RPA 2024 [8], afin de s’assurer que la structure ne se comporte pas comme
un systéme a ossature a noyau ou a effet de noyau.
Selon le RPA 2024, la vérification peut étre réalisée a partir des conditions suivantes :

T < g

r, <l
Ou:
1, ¢ le rayon de torsion suivant la direction X ;

1y, + le rayon de torsion suivant la direction Y ;

L : le rayon de giration massique en plan.
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Les résultats de cette vérification sont présentés dans le tableau suivant.

Etage (H) (m) 7,(m) r,,(m) l;,(m) r, <l ry, <l
9 26,80 11,41 16,38 1,00 | Non vérifiée Non vérifiée
8 24,00 12,23 17,38 1,00 | Non vérifiée Non vérifiée
7 21,20 13,68 19,25 1,00 | Non vérifiée Non vérifiée
6 18,40 16,77 23,37 1,00 | Non vérifiée Non vérifiée
5 15,60 26,04 36,02 1,00 | Non vérifiée Non vérifiée
4 12,80 22,72 31,23 1,00 | Non vérifiée Non vérifiée
3 10,00 18,77 25,77 1,00 | Non vérifiée Non vérifiée
2 7,20 14,21 19,57 1,00 | Non vérifiée Non vérifiée
1 3,90 8,53 12,22 1,00 | Non vérifiée Non vérifiée

Tableau VIL.4 : Vérification de I’effet de noyau

D’aprés les résultats obtenus, les valeurs de et r;,sont supérieures au rayon de giration massique [spour

tous les niveaux. Les conditions :

Et:

Ne sont donc pas vérifiées.

T < g

Par conséquent, malgré 1’augmentation de 1’épaisseur des voiles de 25 cm a 30 cm et la modification de
la longueur de certains voiles, la structure proposée ne présente pas d’effet de noyau dominant. Le
systeme de contreventement adopté reste donc compatible avec un comportement global par voiles, sans
concentration excessive de rigidité dans une zone localisée.
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VIL.5.2 Méthode d’analyse adoptée

La structure proposée est analysée par la méthode modale spectrale, conformément aux prescriptions du
RPA 2024 [8]. Cette méthode est adaptée aux structures présentant une hauteur importante, une
irrégularité en plan ou en €lévation, ou un comportement dynamique significatif.

L’analyse est réalisée a I’aide du logiciel ETABS, qui permet une mod¢lisation tridimensionnelle de la
structure et une évaluation des réponses dynamiques selon le spectre de calcul réglementaire [6,8].

VIIL.5.3 Analyse modale de la structure proposée
L’analyse modale permet d’identifier les modes propres de vibration et les participations massiques
associées. Selon le RPA 2024, le nombre de modes retenus doit étre suffisant pour mobiliser au moins

90 % de la masse totale dans chacune des deux directions principales horizontales [8].

Les résultats de 1’analyse modale sont présentés dans le tableau suivant.

Mode Période T(s) Uy Uy YUy YUy R, YR,
0,792 0,7315 | 0,0001 | 0,7315 | 0,0001 | 0,0037 | 0,0037
0,575 0,0006 | 05794 | 0,7321 | 0,5795 | 0,1599 | 0,1636
0,403 0,0035 | 0,1648 | 0,7356 | 0,7442 | 05656 | 0,7292
0,215 0,1780 | 0,0000 | 0,9136 | 0,7442 | 0,0017 | 0,7309
0,172 0,0002 | 0,1191 | 0,9137 | 0,8633 | 0,355 | 0,7664
0,132 0,0000 | 00114 | 009138 | 08747 | 0,0272 | 0,7936
0,118 0,000 | 0,0103 | 009147 | 08850 | 0,0211 | 0,8147
0,103 0,0451 | 0,0000 | 0,9599 | 0,8850 | 0,0001 | 0,8148
0,097 0,0004 | 0,0430 | 0,9602 | 0,9280 | 00374 | 0,8522
10 0,068 0,0194 | 0,0045 | 0,9796 | 09325 | 00025 | 0,8547
11 0,052 0,0074 | 0,0410 | 0,9870 | 09736 | 000073 | 0,8620
12 0,043 0,0121 | 0,0111 | 09990 | 009847 | 0,0005 | 0,8625

Tableau VILS : Périodes et participations massiques modales de la structure proposée

Le premier mode présente une période fondamentale égale a :
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T, = 0,792 s

Ce mode mobilise principalement la masse suivant la direction X :

Uy = 73,15%

I1 correspond donc a un mode de translation suivant X.
Le deuxiéme mode présente une période :

T, = 0,575 s

I1 mobilise principalement la masse suivant la direction Y :

Uy = 57,94%

Il correspond donc a un mode de translation suivant Y.
Le troisieme mode présente une participation importante en rotation autour de 1’axe vertical :

R, = 56,56%

Il correspond donc principalement & un mode de torsion.
La participation massique cumulée atteint :

YUy = 91,36%

Au mode 12, les participations massiques cumulées sont :
YUx =99,90%
YUy =98,47%
Ainsi, le nombre de modes retenus est suffisant. La condition du RPA 2024 relative a la
participation massique modale est donc vérifiée dans les deux directions principales [8].
Par comparaison avec la structure initiale, dont la période fondamentale était égale a 0,867s,

la nouvelle variante présente une période fondamentale réduite a 0,792s. La réduction relative
est :
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0,867 — 0,792
0,867

X 100 = 8,65%

Cette diminution de la période fondamentale traduit une augmentation de la rigidité globale
de la structure proposée. Cette amélioration est due principalement a [I’introduction des
poutres larges de section 200 x 35 cm?
Qui augmentent la rigidit¢ du systetme de plancher. Elle est également liée a 1’augmentation
de D’épaisseur des voiles de 25 cm a 30 cm, a la modification de la longueur de certains
voiles, ainsi qu’a I’adoption d’un béton plus résistant pour les éléments de contreventement,
avec f.,g = 35 MPa pour les voiles.

Ainsi, la nouvelle variante présente un comportement dynamique plus rigide que celui de la
structure initiale, ce qui se traduit par une diminution de la période fondamentale et une
meilleure réponse globale vis-a-vis des sollicitations sismiques.

VIIL.5.4 Vérification de la période fondamentale

Selon le RPA 2024, la période fondamentale obtenue par analyse numérique ne doit pas
dépasser de plus de 30 % la période empirique [8].

La période empirique est évaluée par :

3/4
Temp = CThN/

Ou:

hy : est la hauteur totale du batiment mesurée a partir de la base ;
Cr : est un coefficient dépendant du systéme de contreventement.

La limite réglementaire est donnée par :

T < 1,3Tomp

Les résultats obtenus sont présentés dans le tableau suivant.
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Parameétre Valeur

Période empirique Ty 0,59 s
Limite réglementaire 1,3T,, 0,77 s
Période numérique suivant X 0,792 s
Période numérique suivant Y 0,575 s
Période retenue suivant X T, 0,77 s
Période retenue suivant Y Ty, 0,58 s
Ordonnée spectrale S,45/9(Tox) 0,253
Ordonnée spectrale Sqq/9(Toy) 0,325

Tableau VII.6 : Vérification de la période fondamentale

Suivant X-X, la période numérique est 1égérement supérieure a la limite réglementaire :

Ty =0,792s > 0,77 s

La période utilisée pour le calcul de I’effort tranchant est donc limitée a :

Tox = 0,77 s

Suivant Y-Y, la période numérique est inférieure a la limite réglementaire :

T, = 0,5755 < 0,77 s

La période retenue est donc :

Toy = 0,58 s

VII1.5.5 Vérification de I’effort tranchant a la base

Conformément au RPA 2024, [Deffort tranchant dynamique

obtenu par [’analyse modale

spectrale doit étre au moins égal a 80 % de Deffort tranchant obtenu par la méthode statique

équivalente [8].
La condition réglementaire est :
den = 0'8Vstat

Les résultats obtenus sont présentés dans le tableau suivant.
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Direction | V;q,(kN) | 0,8V 5;4:(kN) | Vgypinitial Coefficient Vgyncorrigé | Vérification
(kN) d’amplification (kN)
X-X 39300,81 31440,65 35210,56 1,00 35210,56 Vérifiée
Y-Y 50485,23 40388,18 3722231 1,09 40572,32 Vérifiée
Tableau VIL.7 : Vérification de I’effort tranchant dynamique a la base
Suivant X-X :
Vaynx = 35210,56 kN
0,8Vstqex = 31440,65 kN
Donc :

35210,56 > 31440,65

La condition est vérifiée suivant X-X.
Suivant Y-Y, I’effort dynamique initial est :

Vayny = 37222,31 kN

La valeur minimale exigée est :

0,8Vs¢qry = 40388,18 kN

Comme :

37222,31 < 40388,18

La condition n’est pas vérifiée initialement. II est donc nécessaire d’amplifier 1’action

sismique suivant Y. Le coefficient d’amplification est donné par :

_ 0.8Vsrary

d den,Y
. 40388,18
Y 37222,31
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Cy = 1,085 ~ 1,09

Apres amplification :
Vayny corrige = 37222,31 X 1,09
Vayny,corrige = 40572,32 kN

Donc :

40572,32 > 40388,18

La condition réglementaire est donc vérifiée suivant Y-Y aprés amplification. Les efforts
dynamiques corrigés sont retenus pour la suite des vérifications et du dimensionnement.

VIL.5.6 Vérification des déplacements inter-étages justification de non-effondrement

Selon le RPA 2024, le déplacement horizontal de calcul au niveau kest obtenu a partir du
déplacement élastique issu de I’analyse dynamique par :

R
O = @ ek
Le déplacement relatif inter-étage est donné par :
Ay = 6k — 01

Pour les batiments en béton armé, la condition de non-effondrement impose :

Ay < 0,015k,

Ou:

hy : est la hauteur de 1’étage considéré.
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Niveau | hy(m) | Ag,(cm) | Limite X | Vérification | Ay, (cm) | Limite Y | Vérification
(cm) X (cm) Y
9 2,80 2,434 4,200 Vérifiée 2,302 4,200 Vérifiée
8 2,80 2,633 4,200 Vérifiée 2,626 4,200 Vérifiée
7 2,80 2,775 4,200 Vérifiée 2,881 4,200 Vérifiée
6 2,80 2,862 4,200 Vérifiée 3,086 4,200 Vérifice
5 2,80 2,864 4,200 Vérifiée 3,175 4,200 Vérifiée
4 2,80 2,627 4,200 Vérifiée 3,048 4,200 Vérifiée
3 2,80 2,514 4,200 Vérifiée 2,706 4,200 Vérifice
2 3,30 2,540 4,950 Vérifiée 2,780 4,950 Vérifiée
1 3,90 1,617 5,850 Vérifiée 1,638 5,850 Vérifiée

Tableau VII.8 : Justification de non-effondrement suivant X-X et Y-Y

La condition de non-effondrement est donc satisfaite dans les deux directions principales.

VIIL.5.7 Vérification de la limitation des dommages

Selon le RPA 2024, la vérification de limitation des dommages impose :

Valy, < 0,0075h,,

Avec:v, = 0,5

Niveau | Ay (cm) | Limite X (cm) | Vérification X | Ayy(cm) | Limite Y (cm) | Vérification Y
9 1,217 2,100 Vérifiée 1,151 2,100 Vérifiée
8 1,317 2,100 Vérifiée 1,313 2,100 Vérifiée
7 1,387 2,100 Vérifiée 1,441 2,100 Vérifiée
6 1,431 2,100 Vérifiée 1,543 2,100 Vérifiée
5 1,432 2,100 Vérifiée 1,587 2,100 Vérifiée
4 1,313 2,100 Vérifiée 1,524 2,100 Vérifiée
3 1,257 2,100 Vérifiée 1,353 2,100 Vérifiée
2 1,270 2,475 Vérifiée 1,390 2,475 Vérifiée
1 0,809 2,925 Vérifice 0,819 2,925 Vérifiée

Tableau VIL.9 : Justification de limitation des dommages suivant X-X et Y-Y
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La condition de limitation des dommages est donc vérifiée dans les deux directions
principales.

VI11.5.8 Vérification de ’effet P-A

L’effet P-A, ou effet du second ordre, résulte de [D’action des charges verticales sur les
déplacements latéraux de la structure. II peut engendrer des moments supplémentaires et
influencer la stabilité globale du batiment.

Selon le RPA 2024, le coefficient de stabilité est donné par [8] :

_ Py

9 =
Vichy

Avec :
e Py: poids total de la structure au-dessus du niveau considéré ;
o Aj: déplacement relatif inter-étage ;
e Vj: effort tranchant d’étage ;
e hy: hauteur de I’étage.

Les effets du second ordre peuvent tre négligés lorsque :

6 <0,10

Les valeurs maximales obtenues sont présentées dans le tableau suivant.

Etage P, kN hym | R/Q; | Acem V. kN 0, Condition
21177,98 2,80 | 3,60 2,434 8337,52 0,0221 Vérifiée
40545,24 2,80 | 3,60 2,633 14601,12 | 0,0261 Vérifiée
59917,82 2,80 | 3,60 2,775 1949583 | 0,0305 Vérifiée
79285,07 2,80 | 3,60 2,862 | 23478,86 | 0,0345 Vérifice
98652,33 2,80 | 3,60 2,864 | 26801,94 | 0,0376 Vérifice
118019,58 | 2,80 | 3,60 2,627 | 29586,34 | 0,0374 Vérifice
139602,81 2,80 | 3,60 2,514 | 32179,28 | 0,0389 Vérifice
160991,49 | 330 | 3,60 2,540 | 34180,63 | 0,0363 Vérifice
182751,95 | 3,90 | 3,60 1,617 | 35210,56 | 0,0215 Vérifice

=)

N WA OS] @

Tableau VII.10 : Vérification de I’effet P-A suivant X-X

Donc I’effet P-A est négligeable suivant X-X.
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Etage P, kN hym | R/Q; | Ayem V,kN 0, Condition
2117798 | 2,80 | 3,60 | 2,302 | 8857,53 | 0,0197 Vérifiée
4054524 | 2,80 | 3,60 | 2,626 | 16062,28 | 0,0237 Vérifiée
59917,82 | 2,80 | 3,60 | 2,881 | 22131,64 | 0,0279 Vérifiée
79285,07 | 2,80 | 3,60 | 3,086 | 27231,09 | 0,0321 Vérifiée
98652,33 | 2,80 | 3,60 | 3,175 | 3144021 | 0,0356 Vérifiée
118019,58 | 2,80 | 3,60 | 3,048 | 34761,32 | 0,0370 Vérifiée
139602,81 | 2,80 | 3,60 | 2,706 | 37643,55 | 0,0358 Vérifiée
160991,49 | 3,30 | 3,60 | 2,780 | 39727,30 | 0,0341 Vérifiée

182751,95 | 3,90 3,60 1,638 | 40572,32 | 0,0189 Vérifiée

o

N WA O SN Q|

Tableau VII.11 : Vérification de 1’effet P-A suivant Y-Y

Donc I’effet P-A est négligeable suivant Y-Y.

Les effets P-A peuvent donc étre négligés dans les deux directions principales. La structure proposée présente
une stabilité satisfaisante vis-a-vis des effets du second ordre.

VIL.5.9 Vérification de la stabilité au renversement
La vérification de la stabilit¢ au renversement consiste a comparer le moment stabilisateur di
au poids de la structure au moment de renversement provoqué par les efforts sismiques

horizontaux.

La condition de sécurité a vérifier est :

MS>13
M, ’
Avec :
MrZZViXhi
M; =W x X,
Ou:
M; =W XY,
Ou:

M, :Le moment de renversement
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M, : Le moment stabilisateur,

V; : L’effort sismique au niveau considéré

h; :La hauteur du niveau par rapport a la base

STRUCTURE PROPOSEE

W : est le poids total de la structure, et X, Y sont les coordonnées du centre de gravite.

Etage Hm V kN M, ,kN.m
9 26,80 8337,52 223445,50
8 24,00 14601,12 150326,48
7 21,20 19495,83 103767,87
6 18,40 23478,86 73287,71
5 15,60 26801,94 51840,07
4 12,80 29586,34 35640,33
3 10,00 32179,28 25929,33
2 7,20 34180,63 14409,78
1 3,90 35210,56 4016,71

Total — — 682663,78

Le moment de renversement suivant X-X est :

Le poids total de la structure est :

Tableau VII.12 : Vérification du renversement suivant X-X

M,, = 682663,78 kN.m

W = 182751,95 kN

La coordonnée du centre de gravité suivant X est :

X, = 29,68 m

Le moment stabilisateur suivant X-X est donc :

Le rapport de sécurité est :

Mg =W X X,
M, = 182751,95 X 29,68
M,, = 5423328,52 kN.m
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Or:

STRUCTURE PROPOSEE

M, 5423328,52
M,, 682663,78

M
2 =794

=
=

7,94 > 1,3

Donc la stabilité au renversement est vérifiée suivant X-X.

Etage Hm V,kN M,.,kN.m
9 26,80 8857,53 237381,92
8 24,00 16062,28 172913,96
7 21,20 22131,64 128670,47
6 18,40 27231,09 93829,76
5 15,60 31440,21 65662,35
4 12,80 34761,32 42510,12
3 10,00 37643,55 28822,33
2 7,20 39727,30 15002,99
1 3,90 40572,32 3295,59

Total — — 788089,49

Tableau VII.13 : Vérification du renversement suivant Y-Y

Le moment de renversement suivant Y-Y est :

M., = 788089,49 kN.m

Le poids total de la structure est :

W =182751,95 kN

La coordonnée du centre de gravité suivant Y est :

Y, = 16,56 m
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Le moment stabilisateur suivant Y-Y est donc :

Mg, =W XY,
M, = 182751,95 x 16,56
M, = 3027194,64 kN.m

Le rapport de sécurité est :

Mg,  3027194,64

M,,  788089,49
M

<

= 3,84

<
<

r

Or:

3,84>1,3

Donc la stabilité au renversement est vérifiée suivant Y-Y.
La stabilit¢ au renversement est donc vérifiée dans les deux directions principales. La

structure  proposée  présente  une  sécurité  satisfaisante  vis-a-vis du  renversement
conformément aux exigences du RPA 2024 [8].

VIL.6 Ferraillage des é¢léments structuraux de la structure
proposée

VIIL.6.1 Objectif du ferraillage

Apres la vérification sismique globale de la structure proposée selon le RPA 2024, le
ferraillage des éléments structuraux est dimensionné afin de vérifier leur capacité résistante
vis-a-vis des sollicitations obtenues par 1’analyse structurale.

La structure proposée comporte des poutres larges de section :

200 X 35 cm?

Les ¢léments horizontaux, a savoir les poutres et les dalles, sont réalisés avec un béton de
résistance caractéristique :

f6‘28 = 25 MPa

196|Page



E.N.S.T.P STRUCTURE PROPOSEE

Les voiles constituent les ¢éléments principaux de contreventement. Dans cette variante, leur
épaisseur a été augmentée de 25 cm a 30 cm, et la longueur de certains voiles a ét¢ modifiée
afin d’améliorer la rigidité latérale et la répartition des efforts sismiques. Les voiles sont
dimensionnés avec :
fCZS = 35 MPa

Le ferraillage est déterminé conformément au BAEL 91 révisé 99, au CBA93 et aux
exigences parasismiques du RPA 2024 [3,5,8]. Les vérifications portent principalement sur
les poutres larges, les voiles et les dalles, en tenant compte des armatures longitudinales, des

armatures transversales, des vérifications a I’ELU, a I’ELS et des dispositions constructives
nécessaires pour assurer un comportement ductile sous action sismique.

VIIL.6.2 Ferraillage des poutres

VIIL.6.2.1 Description des poutres étudiées
Dans la nouvelle variante, les poutres sont adoptées avec une section :

b x h =200 x 35 cm?
fC28 = 25 MPa

La hauteur utile est prise égale a :

d =0,9h

D’ou :
d=09x35=315cm
Cette section a été retenue afin d’augmenter I’inertie du systeme de plancher et d’améliorer le
comportement en service, notamment vis-a-vis des fleches différées.
VI1.6.2.2 Sollicitations extrémes des poutres

Les sollicitations extrémes obtenues a partir du modele de calcul sont présentées dans le
tableau suivant.
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Poutre Sur appuis En travée Vu(KN)
200+35 Mu(KN.m) | Mser(KN.m) | Macc(KN.m) | Mu(KN.m) | Mser(KN.m) | Macc(KN.m)
(em?)
-657.5193 -479.5256 -1680.6952 353.4245 257.9691 1681.2103 1052.1722

Tableau VI.14 : Les sollicitations extrémes sur les poutres

VII1.6.2.3 Calcul des armatures longitudinales des poutres

Le calcul des armatures longitudinales est effectué¢é selon les régles de la flexion simple
définies par le BAEL 91 révisé 99 [3]. Les sections obtenues sont ensuite comparées aux
exigences minimales et maximales imposées par le RPA 2024 [8].

Le tableau suivant présente les sections calculées et les choix d’armatures adoptés.

Choix des barres

Sur Assup (cmz) 137 14HA25fii + 14HA2S 1o =137.44cm2
appuis
Asinf(cm?) | 10,68 14HA20fii= 43.98cm2
En travée | Agqp(cm?) 0 14HA20fil = 43.98cm2
Asinf(sz) 77,28 14HA20fii + 14HA20:,y = 87.96 cm?2
Tableau VI.15 : Armatures longitudinales des
Poutre| Astravé | ASappui ASmin(cm?) ASmax (cm?)
(cm?) | (cm?)
RPA| CNF Zone Zone de
courante | recouvrement
200%35| 131.94 | 18142 | 35 | 6.09| 280 420

Tableau VI. 16 : vérification des armatures longitudinales des

poutres.
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a) Ferraillage sur appuis

Sur appui, le moment négatif important nécessite un ferraillage supérieur renforcé. La section
calculée est :

As sup = 137,00 cm?

Le choix adopté est :

14HA25 + 14HA25

La section correspondante est :

Ag sup = 137,44 cm?

Ainsi :

137,44 cm? > 137,00 cm?

La section adoptée est donc suffisante.
Pour les armatures inférieures sur appui, la section calculée est :

Agins = 10,68 cm®

Le choix adopté est :

14HA20 = 43,98 cm?

On vérifie :

43,98 cm® > 10,68 cm?
La condition est donc satisfaite.
b) Ferraillage en travée

En travée, le moment positif est repris principalement par les armatures inférieures. La
section calculée est :
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Aging = 77,28 cm®

Le choix adopté est :

14HA20 + 14HA20

Soit :

Aginy = 87,96 cm®

On vérifie :

87,96 cm? > 77,28 cm?

La section adoptée est donc suffisante.
Les armatures supérieures en travée sont conservées sous forme d’armatures filantes :
14HA20 = 43,98 cm?

Ces armatures permettent d’assurer la continuité structurale, la reprise des effets secondaires
et le respect des dispositions constructives parasismiques.

VI1.6.2.4 Vérification des armatures longitudinales selon le RPA 2024
Conformément au RPA 2024, les sections d’armatures longitudinales doivent vérifier les
conditions minimales et maximales imposées afin d’assurer la ductilit¢ et d’éviter une

congestion excessive des armatures [8].

Les résultats sont présentés dans le tableau suivant.

Poutre Agtravée | Asappui | AgpinRPA | Ag 1inCNF | Ag0.Z0n€ Ag maxzone de

cm? cm? cm? cm? courante recouvrement
cm? cm?
200 x 131,94 181,42 35,00 6,09 280,00 420,00

35cm?

Tableau VI. 17 : Vérification des armatures longitudinales selon le RPA

En travée :
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Ag = 131,94 cm?

Sur appui :

A = 181,42 cm?

La section minimale imposée par le RPA est :

Ag min = 35,00 cm?

La section maximale en zone courante est :

Ag max = 280,00 cm®

La section maximale en zone de recouvrement est :

A max = 420,00 cm?

On vérifie donc :

35,00 < 131,94 < 280,00

Et :

35,00 < 181,42 < 280,00

Les armatures longitudinales adoptées respectent donc les prescriptions du RPA 2024.

VIIL.6.2.5 Vérification de la contrainte tangente limite ultime

La wvérification au cisaillement consiste a comparer la contrainte tangente sollicitante a la
contrainte tangente admissible du béton.

La contrainte tangente est donnée par :
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Avec :

b =2,00m
d =0,315m

a) Vérification sous combinaison accidentelle

L’effort tranchant maximal sous combinaison accidentelle est :

V, = 1052,1722 kN

La contrainte tangente correspondante est :

_1052,1722
"= 500x0315
7, = 1.67 MPa

Pour une fissuration préjudiciable en combinaison accidentelle, la contrainte admissible est :

‘Eu = min(0,125f628; 4 MPa)

Avec :
fC28 = 25 MPa
On obtient :
7, = min(3,125; 4)
7, = 3,125 MPa
Donc :

1,67 MPa < 3,125 MPa

La condition est vérifiée.
b) Vérification sous combinaison ELU

L’effort tranchant maximal a ’ELU est :
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V, = 401,5449 kN

La contrainte tangente calculée est :

1, = 0,64 MPa

La contrainte admissible a ’ELU est :

T, = min(0,10f,,5; 4 MPa)
T, = min(2,50; 4)
T, = 2,50 MPa

Ainsi :

0,64 MPa < 2,50 MPa

La condition est également vérifiée.

Poutre Combinaison V, kN T,MPa T,MPa Vérification
200 x 35cm? ELA 1052,1722 1,67 3,125 Vérifiée
200 x 35cm? ELU 401,5449 0,64 2,50 Vérifiée

Tableau VI. 18 : Vérification sous ELA et ELU

Les contraintes tangentes restent inférieures aux valeurs admissibles. Les poutres sont donc
vérifiées vis-a-vis du cisaillement.

VI1.6.2.6 Vérification de la section des armatures inférieures d’appui

Conformément au BAEL 91 révisé 99, les armatures inférieures au droit des appuis doivent
étre suffisantes pour assurer la reprise des efforts de traction et garantir la continuité de la
poutre [3].

La section minimale nécessaire peut étre estimée par :

s
fe

As,inf =

Avec :
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V, =1052,1722 kN
ys = 1,15
fe = 500 MPa

On obtient :
1052,1722 x 103 x 1,15

Agine =
sinf = 500 x 106
Aging = 24,20 cm®

La section adoptée est :

Aging = 14HA20 = 43,98 cm®

Donc :

43,98 cm? > 24,20 cm?

La condition est vérifiée.

VII1.6.2.7 Vérification de la profondeur d’appui

La wvérification de la profondeur d’appui permet de garantir un ancrage correct des armatures
longitudinales et une transmission satisfaisante des efforts au voisinage des appuis.

La longueur de scellement retenue est :

Lg =44 cm

La profondeur d’appui utile retenue est :

a = 28,35cm
Cette valeur correspond a la limite géométrique adoptée pour la transmission de [’effort dans
la bielle comprimée. Elle permet d’assurer un ancrage suffisant des armatures et une bonne

transmission des efforts d’appui.

La condition de profondeur d’appui est donc satisfaite.
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VI1.6.2.8 Vérification de la compression dans la bielle

La vérification de la compression dans la bielle de béton permet de s’assurer que le béton au
voisinage de I’appui peut transmettre 1’effort tranchant sans écrasement.

La condition a vérifier est :

V, < 0,267byafs0s

D’apres les résultats obtenus :

V, = 1,05 MN

La capacité résistante de la bielle est :

0,267b0afC28 = 3,00 MN

Ainsi :
1,05 MN < 3,00 MN

La condition est vérifiée. La bielle comprimée possede donc une capacité¢ suffisante pour
reprendre I’effort appliqué.

VI11.6.2.8 Vérification sous combinaison ELS

Apres le dimensionnement des armatures longitudinales, les contraintes dans le béton et dans
les aciers sont vérifiées a 1’état limite de service conformément au BAEL 91 révisé 99 [3].

A) Contrainte admissible du béton

La contrainte admissible du béton en compression est donnée par :

Opc = 0,6fc28

Avec :

fCZS = 25 MPa
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On obtient :
O0pe = 0,6 X 25
0pc = 15 MPa
B) Contrainte admissible de I’acier

Dans le cas d’une fissuration préjudiciable, la contrainte admissible des aciers a haute
adhérence est prise égale a :

&, = 333,33 MPa

C) Vérification des contraintes en service

Les résultats obtenus sont présentés dans le tableau suivant.

Position | Mg, .kN.m | 0, MPa | 7, MPa osMPa o;MPa | Vérification
Sur appui -479,5256 5,79 15 -123/67,2 333,33 Vérifiée
En travée 257,9691 4,14 15 46,6 /-103,1 | 333,33 Vérifice

Tableau VI. 19 : Vérification des contraintes en service

e Sur appui
On vérifie :
0pe = 5,79 MPa < 15 MPa
| 05 |= 123 MPa < 333,33 MPa

La vérification a 1’¢état limite de service est donc satisfaite sur appui.

e En travée
On vérifie :
Opc = 4,14 MPa < 15 MPa
| o5 |=103,1 MPa < 333,33 MPa
La vérification a 1’état limite de service est €¢galement satisfaite en travée.

Interprétation
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Les contraintes calculées dans le béton et dans les armatures restent inférieures aux contraintes
admissibles. Les poutres présentent donc un comportement satisfaisant en service. La fissuration
reste maitrisée et les contraintes dans le béton comprimé demeurent largement inférieures a la
limite admissible.

VII1.6.2.8 Dimensionnement des armatures transversales des poutres
A) Exigences du RPA 2024
Selon le RPA 2024, le diametre des armatures transversales ne doit pas étre inférieur a :
¢ = 6 mm
Le diametre adopté est :
¢ = 8 mm
La quantité minimale des armatures transversales est donnée par :

At min = 0,003 X s X b

Ou:

e s Est’espacement des armatures transversales ;
e b Estlalargeur de la poutre.

En zone critique, 1’espacement maximal doit satisfaire :

s < min (%; 2465 17,5 e 66,

Avec :

h=35cm

On obtient :

= 8,75 cm

L’espacement adopté en zone critique est donc :
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s =8cm

Hors zone critique, I’espacement adopté est :

s'=15cm

La premiére armature transversale doit étre placée a une distance maximale de 5 cm du nu de
I’appui, conformément aux exigences parasismiques du RPA 2024 [8].

B) Calcul selon le BAEL 91

Le calcul des espacements admissibles selon le BAEL 91 révisé 99 donne les valeurs suivantes.

Paramétre Valeur
V, 1052,1722 kN
Diamétre transversal adopté HAS
Section 8HA8 4,02 cm?
fe 500 MPa
Largeur de la poutre 2,00 m
Si1 33,55 cm
Sto 28,35 cm
St3 62,813 cm
Espacement limite RPA hors zone critique 17,5 cm
Espacement limite RPA zone critique 8,75 cm

Tableau VI. 20 : Résultats de calcul d’espacement selon

Le choix des espacements est gouverné par les prescriptions du RPA 2024, plus séveres en
zone critique. On adopte donc :

s =8cm
En zone critique, et :
s'=15cm

Hors zone critique.
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C) Vérification de la section minimale des armatures transversales
Pour une poutre de largeur :
b =200 cm
Et un espacement en zone critique :
s =8cm
La section minimale exigée par le RPA 2024 est :

A min = 0,003 x 8 x 200
A min = 4,80 cm®

Le choix initial :

8HA8 = 4,02 cm?
Est inférieur a :

A min = 4,80 cm®

Ainsi, pour respecter strictement la condition minimale du RPA 2024, le choix adopté
définitivement est :

10HAS8
La section correspondante est :

A, =10 % 0,503 = 5,03 cm?

Donc :
5,03 cm? > 4,80 cm?
La condition est vérifiée.

Le ferraillage transversal adopté est donc résumé dans le tableau suivant.
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Poutre Zone Ferraillage transversal | Espacement adopté | Vérification
200 x 35cm? | Zone critique 10HAS 8 cm Vérifiée
200 x 35cm? | Zone courante 8HAS8 15 cm Vérifiée

Tableau VL. 21 : Le ferraillage transversal adopté des

Interprétation

Les armatures transversales adoptées assurent une bonne résistance au cisaillement et un
confinement satisfaisant dans les zones critiques. L’espacement réduit de 8§ cm au voisinage
des appuis permet d’améliorer le comportement ductile de la poutre sous action sismique.

Hors zone critique, 1’espacement de 15 ocm reste compatible avec les exigences
réglementaires.

VII.6.2.9 Vérification de la fleche des poutres de la nouvelle variante

La vérification de la fleche des poutres a été effectuée a 1’état limite de service afin de
s’assurer que les déformations restent compatibles avec les exigences de confort, de sécurité
et de bon fonctionnement de I’ouvrage. La poutre ¢étudiée présente une portée de L =
8,00 met une section rectangulaire de dimensions h X b = 35 X 200 cm.

La charge uniformément répartie considérée pour le calcul est égale a :

qs = 53,619 kN /ml

Le moment d’inertie de la section est :

1=715%10"3m*

La fleche maximale calculée est obtenue par la relation classique des poutres simplement
appuyées soumises a une charge uniformément répartie :

_ 5q,L*
fear = 384E]

Apres calcul, on obtient :

fear = 12,43 mm

La fléche admissible considérée est :
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fiim = 13,00 mm

La condition de vérification s’écrit donc :

fcal < flim
12,43 mm < 13,00 mm

Ainsi, la fléche calculée reste inférieure a la fleche limite admissible. La poutre vérifie donc
le critére de déformation.

28125
e=15
e 0 R
e=5/10 e=15
L 200 .
7 t
Figure VII.1 : ferraillage des poutres sur appui
14125
e=15
catesd | | [ L L L[] oewo
e=>5/10 e=15

I\
T

e

Figure VIL2 : ferraillage des poutres sur travée
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VIL6.3 Etude des voiles

VI1.6.3.1 Choix du voile représentatif

Les wvoiles en béton armé constituent les principaux ¢léments de contreventement de la
structure. Ils assurent la reprise des efforts horizontaux dus au séisme, limitent les
déplacements latéraux et participent a la stabilité globale de I’ouvrage.

Dans la nouvelle variante, 1’épaisseur des voiles est portée a e =30cm et le béton adopté
pour ces ¢léments est de résistance caractéristique fe2s = 35 MPa
Pour le dimensionnement, le voile PY27, orienté suivant la direction Y, est retenu comme
voile représentatif. Ce choix est justifié par son orientation, ses caractéristiques géométriques
et son role dans le systétme de contreventement. Les vérifications effectuées sur ce voile
permettent ainsi de représenter le comportement des voiles similaires de la structure.

VI11.6.3.2 Vérification de I’effort normal réduit

Afin de limiter le risque de rupture fragile des voiles sous action sismique, le RPA 2024
impose une limitation de I’effort normal réduit [8].

L’effort normal réduit est donné par :

Vg = < 0.4

B Bcfc28

Avec :
e N;: effort normal de compression de calcul ;
e B.: section brute du voile ;

e f.pg: résistance caractéristique du béton.

Les résultats obtenus pour les différents voiles sont présentés ci-dessous.
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Voile N4zkN Epaisseur em Longueur [, m V4
PLI 25590,3879 0,30 13,15 0,1853
PL2 23293,4853 0,30 14,08 0,1576

PY27 4879,7762 0,30 1,25 0,3718
PY2 8829,6926 0,30 5,40 0,1557

PY35 4274,0989 0,30 3,10 0,1313

PY30 7260,5953 0,30 3,10 0,2231
PX4 5124,5699 0,30 2,375 0,2055
PX3 4077,7714 0,30 1,25 0,3107
PX2 1589,1069 0,30 1,25 0,1211

Tableau VI. 22 : Vérification de 1’effort normal réduit

Pour le voile représentatif PY27 :
vg = 0,3718

Cette valeur reste inférieure a la limite réglementaire adoptée. La condition de 1’effort normal
réduit est donc vérifice.

VI1.6.3.3 Vérification sous sollicitations tangentes

La wvérification au cisaillement du voile est réalisée conformément au RPA 2024 [8]. L’effort
tranchant major¢ est donné par :

V=14V

Avec :
V = 734,7582 kN
On obtient :
IZ = 1,4 X 734,7582
V' =1028,66 kN
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La contrainte tangentielle est donnée par :

B v
= d
Avec :
b, = 0,30 m
d =091,
d=09x%x1,25=1,125m
Donc :
1028,66
Ty = —————
0,30 x 1,125
Tp = 3,05 MPa
La contrainte admissible est :
Tp = 0,2fc28
Avec :
fC28 = 25 MPa
On obtient :
Tp = 0,2 %X 25
fb = 5 MPa
Ainsi ;

3,05 MPa < 5 MPa

La condition de cisaillement est donc vérifiée.
VI1.6.3.4 Dimensions géométriques du voile

Les caractéristiques géométriques du voile PY27 sont les suivantes.
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Parameétre Valeur
Longueur du voile [, 1,25m
Epaisseur b, 30 cm
Hauteur totale h,, 26,8 m
Hauteur libre d’étage h, 3,7m
Nombre d’étages 9

Tableau VI. 23 : Dimensions géométriques du voile

e C(Classification des voiles
. hw . oy r
Slﬁ > 2 :voiles "élancés
. hw 2
Slﬁ <3: grandes dalles murales

.2 h )
Siz < — < 2 : voiles court
3 w

Le rapport géométrique du voile est :

hy, 26,8
l, 1,25

hy

2 =21,44 > 2
Ly

Le wvoile est donc class¢ comme un voile élancé. Son comportement est principalement
gouverné par la flexion, ce qui justifie le dimensionnement renforcé des éléments de rive.

VII1.6.3.5 Hauteur critique du voile

Selon le RPA 2024, la hauteur critique correspond a la zone ou un confinement renforcé doit
étre prévu afin d’assurer la ductilité locale du voile [8].

he = max (lw; h?w) =4.47m
2l, =2.5m

t h., <
© o= {Zhe = 7.4m n > 6 niveaux

D’apres les résultats de calcul :

he =2.5m
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Cette hauteur est retenue pour la disposition des armatures de confinement dans les éléments de

rive.
th
|
n
/)
I' !
¢ ! i Enveloppe de calcul décalée =il Enevoloppe Iinéaire
3- Enveloppe de calcul 126[15 0.po30-00
décalée de her
= 25.00
2- Eaveloppe linéaire - 20.00
I £
1- Diagramme de moment - 15.00 3
fléchissant issu de I'analyse
- 10.00
- 5.00
her
M I T T T T T T 0.00
< J00 588(Gg0z 500 400 300 200 100 0
M (KN,m)

Figure VII.3 : Enveloppe de calcul pour les moments fléchissant

V11.6.3.6 Détermination des dimensions des éléments de rive
Conformément au RPA 2024, la longueur de 1’¢lément de rive doit vérifier [8] :

I, > max(0,15l,;1,5b,,)

Avec :
l,=125m
b, = 0,30 m
On obtient :
0,151, = 0,15%x 1,25 =0,1875m
1,5b, =1,5%x 0,30 =0,45m
Donc :

[, =2045m
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On adopte :

[. =50cm

L’¢épaisseur de I’élément de rive est prise égale a 1’épaisseur du voile :

b, =30cm

Les dimensions adoptées pour 1’élément de rive sont donc :

b. X I, = 30 x 50 cm?

VI1.6.3.7 Ferraillage longitudinal des ¢léments de rive
Le pourcentage minimal d’armatures longitudinales dans les éléments de rive est fixé a :

0,5%

De la surface confinée.
La section minimale est donc :
Ay min = 0,005 X 50 x 30
Ay min = 7,5 cm?
Les sollicitations maximales obtenues sont :
Npax = 5205,5371 kN
M, = 583,6803 kN.m
La section d’armature longitudinale nécessaire obtenue par calcul est :

A, = 68,97 cm?

Le choix adopté est :

16HA25
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La section correspondante est :

A; = 78,54 cm?

On vérifie :

78,54 cm? > 68,97 cm?

Et:

78,54 cm? > 7,5 cm?

Le ferraillage longitudinal des ¢léments de rive est donc vérifié.

VI1.6.3.8 Disposition des armatures longitudinales

Les armatures verticales sont réparties dans les ¢éléments de rive de maniere a respecter les
espacements imposés par le RPA 2024 et a garantir un confinement efficace.

Les espacements adoptés sont :

ey =5 = 10cm

30—2x%x3
ey=T=8cm

Ces espacements permettent une bonne répartition des barres et facilitent la mise en ceuvre du béton.

125
R

—

g
B g
- [

——

+~ 50%

Figure VIL4 : ferraillage de I’¢lément de rive
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VI1.6.3.9 Ferraillage transversal des éléments de rive

Les armatures longitudinales des ¢éléments de rive doivent étre confinées par des cadres ou
des étriers horizontaux. Ce confinement est nécessaire pour améliorer la ductilit¢ locale du
voile et éviter une rupture fragile sous sollicitations sismiques [8].

b
S¢ < min(?o; 12.5 cm; 6¢))
Ou:
¢;: diametre minimal des armatures longitudinales dans les éléments de rive

by : représente la largeur du noyau confinée de 1'é1ément de rive ;

by =30—-2X3 =24cm

24
S¢ < min (?, 12.5c¢m; 6 X 2.5) = min(8; 12.5; 15) = 8cm

Le choix adopté est :

8HAS8
La section correspondante est :
A =8x0,503
A, = 4,02 cm?
Les cadres sont disposés sur la hauteur critique :
he = 2.5m

Cette disposition assure un confinement satisfaisant des extrémités du voile.

VI11.6.3.10 Armatures verticales de ’ame

Les armatures verticales de I’ame participent a la reprise des efforts de traction répartis et au
contrdle de la fissuration verticale.

Le diamétre maximal, @ des armatures d'ame doivent respecter la condition :
D) max
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8mm < Ppax < l%w = 37.5mm
On choisit :
¢, = 8mm
Le choix adopté est :
4HA8

L'espacement des armatures d'ame
S; < min(250mm; 25¢;) = 250mm
on prend :
S¢ = 200mm
La section de ferraillage correspondant a la section d'ame du voile

%X 0.82
Asy = 4 X ——— = 2.01cm2

VI11.6.3.11 Armatures horizontales de I’ame

Les armatures horizontales de I’ame sont dimensionnées a partir de I’effort tranchant majoré.

<l

A
2>
S TzXf,
L’effort tranchant de calcul est :

V=Vx14=734.7582%x 1.4

V =1028,66 kN

Le bras de levier entre les centres de gravité des armatures des deux extrémités confinées est :

z=125—-2%x3-50
Z = 69 cm

La section correspondante est :
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1.028 x 0.2

A, >— " = A, >5.96
" =0.69 x 500 h =

Le ferraillage horizontal adopté est :

8HA10

Cette disposition assure la reprise des sollicitations tangentes et contribue au comportement
ductile du voile sous action sismique.

|
—lT8.0—3 = - Tk A -

_118,e=15
50 . . 50 .
o5 t

Figure VIL5 : Schéma du ferraillage du voile

—

——

V11.6.3.12 Vérification des conditions de ductilité locale

Conformément aux dispositions du RPA 2024 (Article 7.7.5) relatives aux exigences de
ductilité locale des voiles en béton armé, les éléments de rive doivent étre suffisamment
confinés afin de garantir un comportement ductile sous sollicitations sismiques séveres.

Pour les voiles de section rectangulaire, le rapport mécanique volumique des armatures de
confinement w,,4doit satisfaire la condition suivante :

c

— —0.035
by

A Wyg = 30 Ho (vd + a)v) Esy,d

e Wyq: rapport mécanique volumique des armatures de confinement ;
e a: coefficient d’efficacité du confinement ;
* g, coefficient de ductilit€ en courbure ;

e vy: effort normal réduit ;
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e w,: pourcentage normalis¢ des armatures verticales de 1’ame ;
o & q: déformation de I’acier a la limite d’¢lasticité.

La déformation a la limite élastique de 1’acier est donnée par :

_ L

Esy E
s

Avec :

E;, =2x10° MPa

A) Calcul du rapport mécanique de confinement
La longueur totale des armatures transversales est déterminée par :

Ly = (50 + 24) X 2 + (30 + 24) X 2 + (10 + 24) X 2 + (8 + 50) X 2
L, =343.22cm

La section d’un cadre HA vaut :

A; = 0.50 cm?

En considérant seize cadres espacés de 6 cm sur un métre de hauteur, le rapport mécanique
volumique des armatures de confinement est :

343.22x0.5x12 500 x 1.2

= X
®wd = T507% 24 x 100 35 x 1
©,q = 0.294

B) Calcul de I’effort normal réduit

Selon le RPA 2024, I’effort normal réduit est défini par :

_ N
Sv chS

Vq

_3756.1298 X 1073
Vd = 703 % 1.25 x 35

D’ou :

vy = 0.0694
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C) Coefficient d’efficacité du confinement
Le coefficient d’efficacité du confinement est obtenu par :

a=a, X ag

Avec :

_ 1 10 X 10% + 6 x 82 _ 0.808
an=1-—F550x2s 2"

Et:

8 8
s ( 2><24>x< 7x50) = 070

Par conséquent :

a =0.808 x 0.767
a = 0.620

D) Taux mécanique des armatures verticales de I’ame

Le taux mécanique des armatures verticales est calculé par :

Agy fox1.2
w, = X
v (lw - 2lc)bw fc28
Soit :
2.01 x 107* 500 x 1.2
= X

W= 125-2x05)x 0.3 25
w, = 0.046

E) Calcul du coefficient de ductilité en courbure

Conformément au RPA 2024, le coefficient de ductilité en courbure est donné par :

R Mgq .
‘Ll(p =2 (6M—d) - 1SIT0 = TZ
R
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Dans le cas étudié :

Ty =0725>T,=0.60s

Le moment résistant obtenu a partir du calcul de la section est :

Mgy = 3588 kN.m

Avec :
Mgg = 2677.329 kN.m

Ainsi :

45 2677.329
o2 ).

X
1.25 3588
Uy = 4.09

F) Vérification de la condition de ductilité
Le membre de gauche de I’inégalité vaut :

aw,,q = 0.294 X 0.62 = 0.182

Le membre de droite vaut :

30 X 4.09 X (0.286+0.046) X —— x > _ 0,035
2X10 0.24
=0.09
Par conséquent :
0.182 > 0.09

La condition imposée par le RPA 2024 (Article 7.7.5) est donc satisfaite.

La vérification de la ductilité locale est vérifiée.
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G) Vérification de la longueur confinée des éléments de rive

La position de I’axe neutre ultime est estimée par :

bl
Xu = (vd+wv) ZW
0
0.3 x 1.25

X, = 0.518m

La déformation ultime du béton confiné est calculée conformément au RPA 2024 :

Ecuc = 0.0035 + 0.1awyq
Ecuce = 0.0035 + 0.1 X 0.182
Ecuc = 0.0217

La longueur comprimée des ¢léments de rive est alors :

ecu.c = 0.0035 + 0.1 - a - wvd = 0.0035 + 0.1.0.182 = 0.0217

— Ecu
lc,calc =Xy (1_ € )

cu,c

0.0035
Le.care = 0518 (1= 5577) X 100
lecaic =43.5¢cm
La longueur adoptée est :
l.=50cm

Comme :

50cm > 43.5cm

La condition est satisfaite.
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VI1.6.3.13 Ferraillage des étages supérieurs

STRUCTURE PROPOSEE

Niveau N (kN) Meaicul Ast (cm2) Choix des armatures | [, An
(kN-m) X b,

RDC 5205.5371 | 583.6803 50
Etage 1| 4203.3006 557.32 68.97 16HA25=78.54 30 | 8HAI10
Etage2 | 3092.9953 495.19 40
Etage3 | 2134.3492 442 .47 43,47 14HA20=43.98cm2 30 | 4HA10
Etage4 | 1317.1019 389.75 21,93 12HA16=24.13cm2 | 30x
Etage 5| 702.0483 337.03 30 | 2HAI0
Etage 6 | 315.1564 284.31 9.96 8HA14=12.32cm2 | 20x | 2HAIO
Etage7 | 146.4852 231.59 30
Etage8 | 138.456 178.87 5.49 6HA12=6.79cm?2 10x
Etage 8| 35.8455 126.15 30 | 2HAI10

Tableau VI1.24 : Ferraillage des voiles des étages supérieurs

La section 120%30
As min(cm?) 7.5cm?
As cal(cm?) 68.97
Ferraillage Les armatures Choix des 16HA25
des éléments longitudinales barres
de rive Asadop(cm?) | 78.54
Sex(cm) 10
St_y(cm) 8
As(cm?) 1.613
Les armatures Choix des 8HAS
verticales cadre | barres
S«(cm) 8
As(cm) 2.01cm?2
Les armatures Choix des 4HAS
Ferraillage de | verticales barres
I’ame St(cm) 20
Les armatures As (cm) 5.96
horizontales Choix des 8HA10
barres

Tableau VI.25 : Ferraillage adopté pour le voile.
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VIIL.6.3. Ferraillage des dalles

VI1.6.3.1 Role des dalles et principe de calcul

Les dalles assurent le transfert des charges verticales vers les poutres larges et les éléments
porteurs verticaux. Dans la nouvelle variante, Dintroduction des poutres de section
200 x 35 cm? permet une meilleure répartition des efforts et une réduction des moments
fléchissants dans les panneaux de dalle.

Les dalles sont réalisées avec un béton de résistance caractéristique f.,g = 25 MPa
Leur ferraillage est déterminé suivant les deux directions principales, conformément aux
régles de flexion simple du BAEL 91 révisé 99 et aux dispositions constructives du CBA93
[3.5].

Les vérifications portent principalement sur les sections d’armatures nécessaires en travée et
sur appuis, ainsi que sur le respect des espacements maximaux réglementaires.

VII1.6.3.2 Ferraillage suivant la direction X-X et Y-Y

A) Plancher sans poutre

e Sensx:
Position Momen | As(cm?>/m | Choix des As min
t ) barres As (cm2/m)
adoptée
(cm?/m)
En travée 53.06 6,55 6HA12 5.50 1.74
Sur appuis 307.984 46,69 24HA16 5.50 1.74

Tableau V1.26 : Sollicitations extrémes et ferraillage des dalles sens xx
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e Sensy:
Position Moment | As(cm?/m) | Choix des As adoptée As min
barres
(cm?/m)
En travée | 45.25 5,55 SHA12 5.50 1.74
. 1.74
Sur appuis | -301.031 | 45,69 23HA16 5.50

Tableau V1.27 : Sollicitations extrémes et ferraillage des dalles sens yy

e Disposition des armatures
Selon I’article A.7.2.4.2 du CBA93 [D’écartement des armatures d'une méme nappe ne doit pas
dépasser les valeurs du tableau suivant dans laquelle h désigne I'épaisseur totale de la plaque.
Pour hy, = 20cm
Sens X-X:
S¢=8 cm = Min (3hy ; 33 cm) = Min (60 cm, 33 cm) =33 cm
Sens Y-Y :
S¢=8 cm = Min (4h, ; 40 cm) = Min (80cm, 40 cm) =40 cm

B) Plancher avec poutre de (35%200)

e Sensx:
Position Moment | As(cm?*m) | Choix des barres As min
(cm2/m)
Asadoptée
(cm?/m)
En travée 25.266 3,52 7HA10 5.50 1.74
Sur appuis -22.69 3,15 7HA10 5.50 1.74

Tableau VI1.28 : Sollicitations extrémes et ferraillage des dalles sens yy
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e Sensy:
Position Moment | As(cm?*/m) | Choix des As adoptée As min
barres
(cm?/m)
En travée | 18.818 2,61 THAI10 5.50 1.74
Sur appuis | -26.282 | 3,68 7HA10 5.50 1.74 175

Tableau VI1.29 : Sollicitations extrémes et ferraillage des dalles sens yy

e Disposition des armatures

Selon I’article A.7.2.4.2 du CBA93 I’écartement des armatures d'une méme nappe ne doit pas dépasser les
valeurs du tableau suivant dans laquelle h désigne 1'épaisseur totale de la plaque. Pour hy = 20cm

Sens X-X:
St=15cm =Min (3hg ; 33 cm) = Min (60 cm, 33 cm) =33 cm
Sens Y-Y :

St=15cm <= Min (4h, ; 40 cm) = Min (80cm, 40 cm) =40 cm

Interprétation

Le ferraillage adopté dans les deux directions est supérieur aux sections calculées. L’espacement de 15 cm
permet une répartition réguliere des armatures et assure une bonne maitrise de la fissuration.

L’introduction des poutres larges a permis de réduire les moments dans la dalle, ce qui conduit a un ferraillage
plus léger et plus régulier que celui obtenu dans le cas du systéme initial de dalle pleine sans poutres
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Ti0
=15

Tile=15 Hie=15

|l [ [ | | T0e=1s

| 200 | L=variable | 200 |

Figure V1.6 : Détail de ferraillage de la dalle

VI1.7 Vérification de la fleche selon ’ACI

VIL.7.1 Objectif de la vérification

La vérification de la fléche est réalisée afin de controler le comportement en service du
plancher terrasse de la structure proposée. Cette vérification permet de s’assurer que les
deformations verticales restent compatibles avec 1'usage de 1’ouvrage et qu’elles ne
provoquent pas de désordres dans les éléments non structuraux.

La structure proposée comporte un systéme de dalle avec poutres larges de section :
200 x 35 cm?

Cette disposition a été retenue afin d’augmenter la rigidit¢é du plancher, de réduire les fléches
différées et d’améliorer le comportement a long terme de la structure.

La wvérification est effectuée selon les recommandations de I’ACI 318 relatives aux limites
admissibles des fléches des éléments fléchis en béton armé [1]. Les effets différés dus au
fluage et au retrait du béton sont également pris en compte conformément aux
recommandations de I’ACI Committee 435 et aux méthodes d’évaluation des déformations a
long terme des structures en béton armé [2,7].

La zone ¢étudiée correspond au plancher terrasse, considéré comme le niveau le plus
défavorable vis-a-vis des déformations verticales.
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VI1.7.2 Critére de vérification selon PACI

La vérification de la fleche est effectuée conformément aux prescriptions de I’ACI 318
relatives aux états limites de service [1]. L’objectif est de s’assurer que la fléche maximale

calculée reste inférieure a la fleche limite admissible.

La condition générale de vérification s’écrit :

Avec :

Amax < Alim

Ajuax :la fleche maximale obtenue par I’analyse numérique, et :

Ay, : 1a fleche limite admissible selon 1’ ACI.

Type d’élément Fléche a considérer Limite
admissible
Toitures plates ne supportant pas et n’étant Fléche immédiate due a la L/180
pas attachées a des ¢léments non structuraux charge d’exploitation (L)
susceptibles d’étre endommagés par de
grandes déformations
Planchers ne supportant pas et n’étant pas Fléche immédiate due a la L/360
attachés a des €léments non structuraux charge d’exploitation (L)
susceptibles d’étre endommageés par de
grandes déformations
Toitures ou planchers supportant ou attachés Partie de la fleche totale L/480
a des €¢léments non structuraux susceptibles | apparaissant apres la mise en
d’étre endommaggés par de grandes place des ¢léments non
déformations structuraux
Toitures ou planchers supportant ou attachés Partie de la fleche totale L/240
a des ¢éléments non structuraux non apparaissant apres la mise en
susceptibles d’étre endommagés par de place des éléments non
grandes déformations structuraux

Tableau VI1.30 : Limites admissibles des fléches selon ’ACI 318
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Selon I’ACI 318, la limite admissible dépend de la nature de 1’élément étudié et de la
présence ou non d’¢léments non structuraux sensibles aux déformations. Dans le cas du
plancher terrasse ¢tudié, 1’élément ne supporte pas d’éléments non structuraux susceptibles
d’étre endommagés par des déformations importantes. La limite retenue est donc :

A = L
Ou:

L : représente la portée de calcul de la bande ou du panneau étudié.

Ainsi, le critére adopté dans cette étude est :

L
Amax < m
La portée de calcul retenue est :
L = 8000 mm
La fléche limite admissible devient alors :
A = 8000

Ay = 33,33 mm
La condition a vérifier est donc :

Aoy < 33,33 mm

VII.7.3 Résultats numériques

La vérification est effectuée au niveau du plancher terrasse. Ce niveau est retenu comme zone
critique en raison de sa sensibilité aux déformations verticales a long terme.

Les résultats de I’analyse numérique donnent une fleche maximale a long terme égale a :

Amar = 32,398 mm

La fléche limite admissible selon I’ACI est :
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Ay = 33,33 mm

Elément Portée L Limite Fleche limite Fleche maximale | Condition
étudié ACI Ajim Anax

Plancher 8000 L/240 33,33 mm 32,398 mm Vérifiée
terrasse mm

Tableau VI1.31 : Vérification de la fleche selon I’ACI

La condition de vérification est :

Amax < Alim

Soit :

32,398 mm < 33,33 mm

La fleche maximale calculée reste donc inférieure a la limite admissible retenue selon 1’ACI
318 [1].

VIIL.7.4 Analyse des résultats
A) Fleche de la premiére variante

La figure suivante présente le comportement en déformation du plancher terrasse sans
poutres, correspondant au systéme étudié¢ avant I’adoption de la nouvelle variante structurale.

Joint Element: 2759
Story 8 - Etage

Ux = 1,551

Uy = 1.090

Uz = -162.595

Rx = 0.000194

Ry = .0.006607

Rz = 0.000032

AU TRER NN -
| h

Figure VIL.7 : Fleche du plancher terrasse sans poutres a 5000 jours

La fleche maximale obtenue pour ce systéme est :

233|Page



E.N.S.T.P STRUCTURE PROPOSEE

Apax = 162,595 mm

Or:
162,595 mm > 33,33 mm

La fléeche calculée dépasse largement la limite admissible imposée par I’ACI 318. Le systeme
de plancher sans poutres ne satisfait donc pas le critere de limitation des déformations a long
terme.

B) Fleche de la deuxiéme variante

La figure suivante illustre le comportement en déformation du nouveau systeme de plancher
adopté apres 1’étude paramétrique, caractérisé par 1’introduction de poutres larges.

Joint Element: 2803
Story: 8 - Etage
Ux= 2484

Uy= 0771

Uz =-31.027

L Rx=-0000632

- Ry = 0000811
Rz = 0.000051

Figure VIL.8 : Fléche du plancher terrasse avec poutres a 5000 jours

Pour cette variante, la fléche maximale obtenue est :
Apax = 31,027 mm

La limite admissible reste :
Ay = 33,33 mm

On vérifie alors :
31,027 mm < 33,33 mm

La fleche calculée est donc inférieure a la limite admissible imposée par I’ACI 318. Par
conséquent, le critere de serviceabilité est satisfait pour le nouveau systetme de plancher.
L’adoption des poutres larges permet ainsi de réduire significativement les déformations
différées et de rendre la variante proposée conforme aux exigences de limitation des fleches a
long terme.
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VIL.7.5 Influence des poutres larges sur le comportement en déformation

Afin de mettre en évidence I’influence des poutres larges sur le comportement en service du
plancher terrasse, deux configurations du méme plancher ont été comparées. La premiére
configuration correspond a un plancher constitué uniquement d’une dalle, sans poutres. La
deuxieéme configuration correspond au méme plancher aprés introduction de poutres larges.

Figure VIL9 présente la déformée du plancher terrasse sans poutres a 5000 jours

B
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Figure VIL.9 : Fleche du plancher terrasse sans poutres & 5000 jours

D’apres Figure VII.9, on remarque que le plancher sans poutres présente des déformations
importantes, principalement localisées au niveau des travées et des zones centrales des
panneaux de dalle. Ces zones correspondent aux parties les moins appuyées du plancher, ou la

dalle travaille principalement en flexion. L’absence de poutres réduit la rigidité globale du
systeme horizontal, ce qui conduit a une fleche importante a long terme.

La figure figure VII.10 : présente la déformée du méme plancher terrasse apres I’introduction
des poutres larges.
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Figure VII.10 : Fléche du plancher terrasse avec poutres larges a 5000

D’apres la Figure VII.10, on observe une diminution nette des déformations verticales. Les
fleches deviennent moins importantes et mieux réparties sur I’ensemble du plancher. Cette
amélioration est due a la présence des poutres larges, qui augmentent la rigidité du systéme
porteur et réduisent les déformations en travée.

Les poutres larges jouent donc un rdle de raidisseurs dans le plancher. Elles permettent de
réduire les portées effectives des panneaux de dalle, d’améliorer la répartition des charges et
de limiter les déformations différées dues au fluage et au retrait du béton. La comparaison
visuelle entre les deux figures montre clairement que le systéme avec poutres larges présente
un comportement plus favorable vis-a-vis des fleches a long terme.

Ainsi, I’adoption des poutres larges dans la nouvelle variante permet d’améliorer le
comportement en service du plancher terrasse et de satisfaire le critere de limitation des
déformations selon I’ACI 318 [1].

VIL.8 Conclusion générale du chapitre

Ce chapitre a été consacré a I’étude de la structure proposée, €laborée afin de répondre aux

insuffisances constatées dans la structure initiale apres son analyse selon les exigences du
RPA 2024.

La nouvelle variante structurale repose principalement sur I’adoption d’un systéme de dalle
avec poutres larges de section 200 X 35cm?. Cette solution a permis d’augmenter la rigidité
du plancher, de réduire les fleches différées et d’améliorer la répartition des efforts dans les
dalles. En paralléle, ’épaisseur des voiles a été augmentée de 25 cm a 30 cm, avec
modification de la longueur de certains voiles, afin d’améliorer la rigidité latérale et la
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réponse sismique globale de la structure. Les éléments horizontaux ont été considérés avec un
béton de résistance f,,g3 = 25MPa, tandis que les voiles ont été dimensionnés avec un béton
de résistance f.,g = 35MPa.

La vérification sismique de la structure proposée a montré que les principales exigences du
RPA 2024 sont satisfaites. L’analyse modale a permis de mobiliser plus de 90 % de la masse
totale dans les deux directions principales. La période fondamentale a été réduite par rapport a
celle de la structure initiale, ce qui traduit une augmentation de la rigidité globale. L’effort
tranchant dynamique a la base est vérifi¢ dans les deux directions apres amplification de
I’action sismique suivant Y-Y par un coefficient de 1,09. Les déplacements inter-étages
respectent les limites de non-effondrement et de limitation des dommages. Les effets du
second ordre P-A sont négligeables, et la stabilité au renversement est vérifiée dans les deux
directions.

Compte tenu de la modification de 1’épaisseur et de la longueur de certains voiles, une
vérification complémentaire de I’effet de noyau a également été effectuée. Les résultats ont
montré que la structure proposée ne présente pas d’effet de noyau dominant, ce qui confirme
que la répartition des rigidités reste satisfaisante.

Le ferraillage des éléments structuraux a ensuite été étudié conformément au BAEL 91 révisé
99, au CBA93 et au RPA 2024. Les poutres larges, les voiles et les dalles ont été
dimensionnés et vérifiés vis-a-vis des sollicitations obtenues par I’analyse structurale. Les
vérifications a I’état limite ultime, a I’état limite de service, au cisaillement, ainsi que les
dispositions constructives parasismiques sont satisfaites. Le ferraillage adopté permet donc
d’assurer a la fois la résistance, la ductilité et une meilleure faisabilité d’exécution.

Enfin, la vérification de la fleche selon I’ACI a confirmé 1’efficacité de la solution proposée.
La comparaison du comportement du plancher terrasse avec et sans poutres larges a montré
que la présence des poutres réduit considérablement les déformations différées a long terme.
Pour la configuration avec poutres larges, la flecche maximale obtenue reste inférieure a la
limite admissible L/240, ce qui valide le critére de serviceabilité.

Ainsi, la structure proposée présente un comportement satisfaisant vis-a-vis des exigences
parasismiques, des critéres de résistance, des conditions de serviceabilité et des contraintes
pratiques d’exécution. La variante retenue constitue donc une solution structurale plus
adaptée que la configuration initiale, car elle permet d’assurer simultanément la sécurité
sismique, la maitrise des fleches différées et la faisabilité du ferraillage.
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CONCLUSION GENERALE

Le présent projet de fin d’études a porté sur 1’étude structurale de I’Hotel Falcon Thalassa,
implanté a Cap Falcon, dans la commune d’Ain El Turck, wilaya d’Oran. L’ouvrage étudié est
un batiment hotelier en béton armé composé d’un sous-sol, d’un rez-de-chaussée, de sept
étages et d’un attique. Sa destination, sa configuration architecturale, son implantation en
zone cdtiere et son classement en zone de forte sismicité selon le RPA 2024 ont nécessité une
analyse structurale rigoureuse, intégrant a la fois les exigences de résistance, de stabilité, de
ductilité, de durabilité et de serviceabilité.

L’objectif principal de ce travail était d’évaluer le comportement global de la structure
initiale, constituée principalement de voiles porteurs associés a des dalles pleines avec poutres
noyées, puis d’analyser sa conformité vis-a-vis des exigences réglementaires actuelles.
L’¢étude a également porté sur une problématique essentielle du comportement en service : les
fleches instantanées et différées des planchers en béton armé. Cette problématique s’est
révélée particulierement importante dans le cas des dalles pleines et des poutres noyées, ou la
recherche d’une sous-face plane et d’une hauteur structurale réduite peut conduire a une
sensibilité accrue aux déformations a long terme.

La premiére étape du travail a consisté a €tablir une base bibliographique relative aux
structures en béton armé, aux systémes de contreventement par voiles porteurs, aux dalles
pleines, aux poutres noyées, ainsi qu’aux phénomeénes différés du béton. Cette recherche a
permis de mettre en évidence le réle important du retrait, du fluage et de la fissuration dans
I’évolution des fleches a long terme. Elle a également montré que le contrdle des
déformations ne doit pas €tre considéré comme une simple vérification secondaire, mais
comme un critére fondamental de conception, au méme titre que la résistance et la stabilité.

La description de I’ouvrage a ensuite permis de préciser les données géométriques,
fonctionnelles et réglementaires du projet. L’Hotel Falcon Thalassa est implanté dans une
zone sismique VI, sur un site de catégorie S3, et appartient au groupe d’usage 1B. Ces
parametres imposent une conception parasismique adaptée, fondée sur une bonne répartition
des €léments résistants, une limitation des déplacements inter-étages et une vérification de la
stabilité globale de la structure. Les caractéristiques mécaniques des matériaux adoptées dans
I’étude ont servi de base aux calculs de prédimensionnement, de modélisation et de
dimensionnement.

Le prédimensionnement des éléments structuraux a permis de fixer les dimensions initiales
des principaux éléments porteurs. Les dalles pleines ont été adoptées avec une épaisseur de 20

cm, tandis que les voiles porteurs ont été retenus avec une €paisseur initiale de 25 cm. Les
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charges permanentes et les charges d’exploitation ont été évaluées selon la destination des
locaux et la composition des planchers. Cette étape a montré que certaines poutres noyées
présentaient une sensibilité notable aux fléches lorsqu’elles étaient considérées isolément, ce
qui a confirmé la nécessité d’une analyse plus approfondie du comportement en service des
planchers.

L’¢étude sismique de la structure initiale a été réalisée par la méthode modale spectrale a I’aide
du logiciel ETABS, conformément aux prescriptions du RPA 2024. Les résultats de 1’analyse
modale ont montré que les premiers modes correspondent principalement a des translations
suivant les deux directions principales, suivies d’un mode de torsion. La participation
massique cumulée a dépassé 90 % dans les deux directions principales, ce qui a permis de
valider le nombre de modes retenus. Apres amplification réglementaire des efforts
dynamiques, les vérifications de I’effort tranchant a la base, des déplacements inter-étages, de
I’effet P-A, de la stabilité au renversement et de 1I’hypothése du diaphragme rigide ont été
satisfaites. Ces résultats ont confirmé que la structure initiale présentait un comportement
global acceptable vis-a-vis des exigences sismiques.

Cependant, le dimensionnement des ¢léments structuraux selon le RPA 2024 a mis en
évidence une augmentation importante des sollicitations par rapport a la conception initiale
établie selon le RPA 99/version 2003. Cette augmentation s’est traduite par des sections
d’armatures trés importantes, notamment dans certaines poutres fortement sollicitées. Les
poutres sont apparues comme les éléments les plus affectés par les nouvelles exigences
réglementaires, avec une augmentation significative des armatures longitudinales. Pour les
voiles, I’application du RPA 2024 a conduit a une redistribution du ferraillage vers les zones
confinées des éléments de rive, conformément a la nouvelle philosophie de conception basée
sur la ductilité locale et la dissipation d’énergie.

L’¢étude paramétrique des fleches différées a constitué une partie essentielle de ce travail. Elle
a permis d’évaluer I’influence de plusieurs parametres sur les déformations a long terme des
planchers, notamment le taux de ferraillage des dalles, la largeur et la hauteur des poutres, la
résistance du béton et la durée de chargement. Les résultats ont montré que 1’augmentation du
taux de ferraillage des dalles a une influence limitée sur les fleches différées, généralement
inférieure a 2 %. Les armatures contribuent principalement au controle de la fissuration et a
I’amélioration de la ductilité, mais elles ne modifient pas de maniére significative la rigidité
globale du systeme.
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En revanche, I’étude a montré que la rigidité géométrique des ¢léments horizontaux constitue
le paramétre le plus déterminant pour la maitrise des fléches. L’augmentation de la largeur des
poutres améliore progressivement le comportement en service, mais 1’augmentation de leur
hauteur produit ’effet le plus significatif, en raison de 1’accroissement de I’inertie
flexionnelle. Les configurations comportant des poutres de plus grande hauteur et de grande
largeur ont présenté les meilleures performances vis-a-vis des déformations différées. L’étude
a également confirmé 1’influence importante de la résistance du béton : I’augmentation de la
résistance de 25 MPa a 40 MPa a permis de réduire les fleches différées d’environ 32 %,
grace a I’augmentation du module d’¢élasticité et a la diminution relative des effets du fluage.

Sur la base de ces résultats, une nouvelle variante structurale a été proposée. Cette variante
consiste principalement a adopter un systéme de dalle avec poutres larges de section 200 x 35
cm?, afin d’augmenter la rigidité du plancher, de réduire les fleches différées, de limiter le
risque de poingonnement et d’améliorer la faisabilité du ferraillage. En paralléle, 1’épaisseur
des voiles a été augmentée de 25 cm a 30 cm, et la longueur de certains voiles a été ajustée
afin d’améliorer la répartition des rigidités et la réponse sismique globale de la structure.

La vérification sismique de la structure proposée a montré une amélioration du comportement
dynamique global. La période fondamentale a diminué par rapport a celle de la structure
initiale, traduisant une augmentation de la rigidité globale. Les vérifications relatives a 1’effort
tranchant a la base, aux déplacements inter-étages, a la limitation des dommages, a 1’effet P-A
et a la stabilité au renversement ont été satisfaites. La vérification complémentaire de 1’effet
de noyau a également montré que la structure proposée ne présente pas de concentration
excessive de rigidité dans une zone localisée, ce qui confirme la cohérence du systéme de
contreventement adopté.

Le ferraillage de la structure proposée a ensuite été étudié conformément au BAEL 91 révisé
99, au CBA93 et au RPA 2024. Les poutres larges, les voiles et les dalles ont été
dimensionnés et vérifiés vis-a-vis des sollicitations obtenues par I’analyse structurale. Les
vérifications a ’état limite ultime, a I’état limite de service, au cisaillement et aux dispositions
constructives parasismiques ont été satisfaites. Le ferraillage adopté permet ainsi d’assurer
une résistance suffisante, une bonne ductilité et une meilleure faisabilité d’exécution par
rapport a la structure initiale.

Enfin, la vérification de la fleche selon les recommandations de I’ACI a confirmé 1’efficacité
de la variante proposée. Pour le plancher terrasse, considéré comme zone critique vis-a-vis
des déformations verticales, la fleche maximale a long terme obtenue est de 32,398 mm,
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inférieure a la limite admissible de 33,33 mm. Ce résultat valide le critére de serviceabilité et
montre que I’introduction des poutres larges permet de réduire significativement les
déformations différées a long terme. La comparaison entre le systéme initial et la variante
proposée confirme donc le réle fondamental de la rigidité géométrique dans le contrdle des
fléches des planchers en béton armé.

En conclusion, ce projet a permis de montrer que la sécurité d’un ouvrage en béton armé ne
dépend pas uniquement de sa résistance a 1’état limite ultime, mais également de son
comportement dynamique, de sa ductilité, de sa faisabilité constructive et de sa performance
en service. L’application du RPA 2024 conduit a des exigences plus rigoureuses, notamment
en matiere d’efforts sismiques, de confinement et de ductilité, ce qui permet d’améliorer le
niveau de sécurité des structures. Toutefois, ces exigences peuvent entrainer une
augmentation importante des armatures et nécessitent parfois une révision du systéme
structural initial.

La variante proposée constitue ainsi une solution plus adaptée que la configuration initiale.
Elle permet d’assurer simultanément la conformité parasismique, la maitrise des fléches
différées, la réduction de la congestion des armatures et I’amélioration du comportement
global de I’ouvrage. Ce travail met donc en évidence I’importance d’une approche intégrée de
la conception structurale, combinant analyse réglementaire, modélisation numérique, étude du
comportement différé et optimisation des choix constructifs
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5. Plan du 1er étage.
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